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PROLOGZO

! Creo sinceramente, que estos apuntes cuup

metido. para el cual fueron elaborados y que es proporcio--
nar en forma sencilla y ordenada los principios minimos de

| 0
. Ingenieria Civil que debe conocer todo estudisnte de la

W
Ld < ~
, cultad de Agronomia.
| Bn la primera parte se trata lo correspondiente a -
‘ la Mecédnica en las construeciones, recordando los princi--

plos fundamentales en los gue deseansa la Est

. En la segunda parte que correspcnde a la resisten--
‘ cia de materiales, se estudia el @iseiio de miembros senci-
llos utilizados en la construccién; asi como el cdleculo de

3 AP s 3 10 7 ¢
aeriormacliones dque aparce ae

LS

concreto gue, como ya.dije antes, servirin al Ingeniero -- '
-ty
A ~Aar o .Y ) s N : ; = &1 ” Ny {
Agrénomo para resolver sus problamas estructurales AugSQu Sy
R Gt

bre esta Indole se le presenten
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ESTABILIDAD EN LAS
CONSTRUCCIONES

PRIMERA PARTE
MECANICA EN LAS
CONSERUCCIONES

CAPITULO I
INTRODUCCTION

Se tratardn en esta seccibén los conceptos béasicos
de: la estética, que son fundamentales para el estudio de la =
estabilidad en las construceiones.

1. -Concepto de fuerza.

Mediante la primer ley de Newton, se obtiene una clara
idea sobre este concepto fundamental; uno sobre los cuales, -
descansa el estudio de la mecdnica y que se expresa como Si=--
gue: todo cuerpo permanece en su estado de Teposo o de movi-=
miento rectilineo uniforme, a menos que actie una fuerza que
modifique dicho estados

De lo anterior se concluye que fuerza es una expresidén
de la energfa capaz de modificar el estado actual de la mate-
ria.

Puesto que fuerza es todo aquello que produce acelera--
cidén; en un sistema estétlco o en equilibrio no podrén exis--
tir fuorzas aisladas o unicas, sino que necesariamente: fuer-
zas y sus reacciones correspondientes.
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El principal factor que limita la resistencia de un cuek

po bajo la accibén de una fuerza es su rigidez, que estd en ==
funcién de la inercia de dicho miembro.

2. Unidades de fuerza.
Las unidades de fuerzz mis frecuentemente empleadas son
el kilogramo (peso) y la tonelada, que corresponden 2l siste-
ms de unidades gravitacionales.

El kilogramo (peso) se define como la fuerza con que: es
atrafdo un kilogramo (masa) hacia el centro de la tierra. Una
tonelada métrica equivale a 1 000 kilogramos.

Existen ademéds otras unidsdes que no tienen uso en el -
campo de la ingenierfa. Ellas son en el sistema de unidades
CeGeSs, la dina y en el sistema M.K.S., el newton.

En el sistema inglés, la unidad més utilizada es la 1li-
bra que equivale a 0.45% Kgs., Sclo s empleard el sistema mg
trico en los cidlculos que se desarrollen.

Los sparatos més cominmente usados en la medicién de --
fuerzas son el dinambémetro y la balanza.

3. Representacién vectorial de una fuerza.

La diferencia esencial entre cantidades escalares y Vveg
toriales es que en aguellas Umicamente se precisa de la magni
tud para definirlasy en tanto que para las vectoriales se re-
quieren ademds, su direccién, sentido y punto de aplicacidn.

Se consideran las fuerzas como vectores, ya que al reu-
nir las carscteristicas de =stos,%se producird variacién en -
la fuerza, al modificar cualquiera de dichas caracteri{sticas.

Ejemplos ‘ x

Caracteristicas

Magnitud
Direccidn

Sentido

Punto de aplicacién




L. Elementos bédsicos de la estitica.

. La estédtica es la parte de 1ls mecédnica que estudia las
fuerzas en equilibrio.

Para el andlisis de la composicién y descomposicién de
fuerzas concurrentes se utilizarédn los dos teoremas fundamen
tales de la estédtica: lo. La resultante de dos fuerzas con =
punto de aplicscidén comin, se obtiene trazando por los extre
mos de los vectores lineas paralelas a ellosj y finalmente -
trazando la diagonal. Este principio es conocido como ley -
del paralelogramo.

a2

Figura 1 Figura 2

20, La resultante de dos fuerzas concurrentes con pun-
to de aplicancién comin, se obtiene eolocando uno de los vec-
tores a continuacién del otro (conservando su direccién, sen
tido y megnitud); y trazando el vector gue nos forme el - --
tridngulo. Este principio es conocido como Ley del tridngu-
1o

5. Momentos de una fuerza.

21 momento de una fue
funeién de 1a capacidad de
cuerpo alrededor de dicho
el producto de la. fusrza p
ta el eje.

rza con respecto a un eje es una

1ls fuerza para producir giro a un
eje
or

. Por lo tanto se calcula como
la distancia perpendicular has-

Al observar 1la figura 3, se notard que la fuerza F no

produce monznto con respecto al eje Z.
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Bl signo aue se debz dar ~ un momento depende del sen-
tido del giro; pudieindo ser a favor o en contre de las mane-
| cillas del reloj. Las unidades ds momento, mds frecuentemen
te utilizedas sons: Kg-mt.; Ton-mt y Kg-cn.
|
2 . A Z |
Ejemplos
- ’ :
M= Fd = 25 x 2 =500 Kg-mts.

Q5oésv M‘S - F:u. )}

Max= F‘J‘l- !
|
i

, mjf s

I ~ 2,60

|
?

I

6. Teorema de momentos (Varignon).

piendo uniprin oplicaciones Se enun-
cia a cop*ﬁ't~cién f“opz la suna Plgobrri-
ca de'los norentos lerzas concurrentes, -
con rw‘pecto a ”“WGuﬂS“ 11l momento de su resul
tante con .respeeto

Se demostrard el teorema pora dos fuerzeas.

Bl punto A es arbitrario y siempre se podrén hacer -
pasar por €1 los ejes

4‘_

Denostrar ques ‘

/

o
bxi

g¢ﬂ ' Fpa + Fpe = F Db

f X_ 0B+ BC = oC

ara L Sustituyendoc por sus i=-- ’
&Lc +€S.,




F,cosy +F cosa = F cosﬁ
v

multiplicando por OA

Fq 0A cosy + P, OA cosq = F OA cosﬁ

de dondes
Fpec + F4a =F b.

Bjemplos

(OOQ.

| ‘R: 360%&

|604€.
loo&ig_

.20

|
1
k_ . NEER l .20

Mo = 100x% 2,50 + 160 x 3.70 + 100 x 4.90

Mo ="360% 3%70 = 1 332 Kg-mts

(¥ S

i
[

332 Kg-mt.

v Par de fuerzss y su representacién vectborial.
mawpar o1 conjunte de dos fuerzas iguales, para-

1 -
entido eontrario ¥ necolineales.

1 s de un par. evidentemente es ceroj-siendo
racteristica el mouento, que sers constante.

P d




Bn la figura 5, si se to
punto O, se tiene:

6

man momentos con respecto al

M, =-Px, + Px, =P(x,-x,}) = Pd

puede re pT

gira en °Vor
aplicacidn

L

constituyen el

Los principales sistemas
de fuerzas que estudia la meci
nica son los coplanares y los
ng coplanares,pudiende ser ade
mas concurrentes ¥ nNo concu- =
rrentes.

in seguida se encontra--
rén las ecuaciones de equili-=-
brio para un sistema de fuer--
zas coplanares, foncurrentes,
no paralelas

Se partird de la con
pO este, en €<LLljwrio, O
de fuerzas-sea igual 2 ee

tanto las ecuacion

2F, = O
ZF. = 0

ol ¥
| e 2

]

asentar mediante un vector con ===

“?T3C+“”13t cas vor nmagnitud tendri, a es-

i21 momento; la dircceidn que obsorvard serd
al pleno iJl pary para el sentido se sigue la
dirigiy 1= UnGs

del vector hacia dentro del -
¢ las manecillas; y por dlti-
tard colocado a la mitad, entre
par. Ver figura 6.

d

o]

\Z

\rx

Figura 6

dicién necesaria, para que un cuer
sen gue la resultante del sistema -
I

cero sus proyscciones en --
uambién; chhu proyecciones

12s de equilibrio son:
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7

determinardn las ecuaciones de equili-

de fuerzas coplanares, no concurrentes

Para que un sistema de este tipo esté en equilibrio -
es necesario, ademds de que la resultante valga ceroj que -
el momento en cualguier punto sea cero. Esto es debido a =
que aun con la resultante nula, pudiese existir un par que
destruiria el equilibrio.

Por lo tanto las ecuaciones de equilibrio son las - =

EF:{ = 6 (1)
Z Fypumg0 (2)
ZMa =0 (3)

9, Bstructuras estédticamente determinadas e indetermina-

a
18.S e

Para cualquier andlisis de estédticay.en el cual se --
desconozean varias incégnitas(fuerzas, direcciones, ete.),
se hace uso de las ecuaciones de equilibrio encontradas con
anterioridad.

mayor -
cdimul-

1 e tize
de solver
S rtifi- -

el nimero de incégnitas sea igual o menor al -
uaciones de eguilibrio, el sistema de simulté--

r resuelto; conociendose este tipo de estructu
tdticamente determinada.

En la Fig. 7 aparecen algunas vigas est. indeterminad.
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CAPITULO I1

SOLUCION DE VIGAS ESTATICAMENTE
DETERMINADAS

Se entenderd por resolver una viga, encontrar todas las
reacciones gque no se conozcan para lograr el equilibrio de la
viga. Bn este capftulo se analizarédn los tipos de viga con =--
las cargas mds frecuentemente empleadas.

10. Concepto de viga.

Una viga es un miembro estructural que trabaja para re-
sistir esfuerzos de flexibn, proporcionados por ecargas trans--
versales a su eje.

Existen miembros que ademds de poseer esfuerzos de fle-
xién, resisten esfuerzos axiales de compresién, los cuales no
se traterdn en este capitulo. Los miembros trabaj-ndopra\flexo
compresién se estudiarin en la tercer:s norie.

BN A

Para le solucién de-les vigaswestiticamente docternind--

1
das se utilizardn las ecuaciones de eguilibrio.
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11. Viga simple con carga concentrada en la mitad del --
claro.

P

ij_. Cotles . g e B | 721

Para calcular la reacecién R,; se hace ZMa = O

Mg =RL-P%=0

o
~
]
o
!
© Nfto
I
ol ro

12, Viga simple con carsga cohncentradas.

P




il

Rl"'Rg-’p=o

R, =P -£2 . P(1 - $)

Ro=p(tboby ps

13, Viga simple con earga uniformemente distribuida.
w, ()

WMM

RT L (wd) -T‘?*

ZM‘ = O

Por la simetria: g, "-EZL'
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1%, Viga en voladizo (cantilever) con carga concentrada
en el extremo.

\

v

T
e
!

{
o

R

I
o

15. Viga en voladizo (cantilever) con carga uniformemen-
te distribuida.

AN
+

)
Por ZMa = O 1E ]_%. = . =0 T

|
O
s
i
(=

y por ZF,
J
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PROBLEMAS.,

1. Resolver las siguientes vigass
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CAPITULO LI 1

ANALISIS DE ARMADURAS EMPLEADAS

EN CUBIERTAS

Las armaduras, internamente, pueden ser determinadas e
) indeterminadas. Una armadura es internamente determinada si
| conociendo todas las reacciones necesarias para la estabili-
dad externa es posible determinar todos los esfuerzos inter-
nos, aplicando las tres ecuaciones de equilibrio: ZF_= 0j; - :
{LE . . ZF_ = 03 ZMa.=0.. : | J

: Bl grado de indeterminacién de una armadura se conoce
mediante la ecuaciéns

m =2n -1

en donde m, nimero de miembros
n, nimero de nudos Yy
r, ntmero de componentes de reacciones que pue-
den ser calculadas por la estdtica.

Para encontrar la altura més conveniente para propor--
cionar una armadura, habrd que hacer la siguiente observa- -
ciéns si es grande la altura, el esfuerzo en cada miembro --
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disminuiri, pero se aumentardn las longitudes y por lo tanto

el costo de la estructura; y si se rebaja la altura el es- -

fuerzo en los miembros serd incrementado, urgiendo por lo ==

tanto perfiles de mds seccidn, aunque se disminuya la longi-

tud de los mienmbros. Generalmente el estudio econbmico es -

apien norma el criterio paras la seleccibn de la altursa.
!
\

16, Bsfuerzos en las armaduras.

La hipbtesis principal para el cdlculo de los esfuer-
zos en las armeduras estéd basada en la articulacién perfecta
en todos los nudos.

Bn general no se verifics esta suposicién, mucho me--
nos cuando las juntas de las armaduras son soldadasj; consti-

i tuyendo juntas rigides y no articualadas.
{’ Las reacecionss serén calculcdas siempre en primer tér
-." i.inOo

! Para encontrar el esfuerzo de los miembros existen --
procedimientos: método de nudos y el método por seccio--

Por el priner método se analiza cada nudo independien
| temente, aplicando las ecuvaciones de equilibrio de un siste
b & 2 -
| et ma de fuerzas coplanares, concurrentes, no paralelas. 1
A El método nor seccioness consiste en aislar una parte !

de la estructura y =2plicando las ecuaciones de equilibrio pa
un sistema de fuecrzac coplaucres, no eoncurrentes, no pa-
lelasy siempre /y cunndo el/ ntnerc de misnbros desconocidos
a. Tgual-o'menor de- tres. ‘

1wwilizaréd serd el de nudos, con la - !

sl método gue se 1t
siguiznte conveneiodnd Los rienbros desconoccidos (que nunca -
serdn payor de dos on cads nudo)/ se surondridn de tensién y -
si al resolverlos aparecen con signo positivo, indicard co--
rrecta la sunosicidni o se2, seréd de tensién. &n caso de --
gue ¢l signo sea negativo, el esfuerzo es de combresiébn.
A continuacién sc resuelve completamente, una armadu-
re de las mas utilizades. ‘
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D
\‘ c
i) ZF, = - 1000%0.9496 - BC = 0
}l' BC = - 950 Kgs
| l | =F, = +11 150 + BD = 1 000%0.313% = O
_;ze | ;
BD = - 10 640 Kgs.
i
D
| |- 7
/ |

A a7 .0
EFV = 250%0.5496 <+ CDﬁ: 0

CD = +1 520 Kgs.

2.2

Co
o

|

2F, = - 10 500 + CZ + 950x0.313% + 1 520 =

N
~J
~J

CZ = +9 060 Kgs.
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'f FF = - 1000 - 1 520 %_:% + 10 840%0.313% 4 1 940X0,9496
'1;5;': + DFX0.3134% = O

DF = - 10 650 Kgs.

1L Corregido el sentido de DF se continda.

IFy = DG +10 840 X 0.9496 - 1 520 x%% - 1 9%0 X 0.313%

- 10 650 X 0.9496 = O

|
DG = 1 680 Kgs.
| ool T
- U

\
Para este nudo es més conveniente colocar el eje X sobre
la direccién DFH.

ZF, =.=:1 000 X.0,9496 - FG = 05 . FG = - 950 Kgs.

Corregido el sentido de FG se continda.

ZF,_ = +10 650 + FH - 1 000 X 0.313% = 0; FH = - 10 340 Kgs.
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all Por la simetria de la armadura, s6élo se determinan --
gs

| 9 - "
(1 e los esfuerzos en la mitad de los mienbros.
;’1
i
ol

MIZMBRO ESFUBRZO (T0NS.)

AB - 11,15 Compresibn

1 : BD - 10.54 Compresién

| ' DF 10.65 Compresibn
. FH 10 3% Conpresibn

| ! AC 10.60 Tensibn

CH 0«08 ne

l'/ GOC T
&L
BC
CD
DE
DG
FG
&5l
BG

b=

g (8 WL S0 TR Tl T =T NS
l_l
\n
o
QRO

PROBLEMAS

Calcular los esfucrzos en las siguientes armaduras:
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SEGUNDA PARTE

RESISTENCIA DE MATERIALES

CAPITULO I

GENERALIDADES

La resistencia de materiales es la parte de la parte -
de la mecdnica que nos informa acerca de las propiedades fi-
sicas de los elementos empleados en la construccién, y de --
las relaciones que existen entre las cargas externas aplica-
das a los cuerpos, los esfuerzos internos y las deformacio--
nes producidas.

1. Consideraciones bésicas.

Ademds de los esfuerzos estudiados anteriormente, de -
tensibén y compresibén, existen otros que juegan un papel muy
importante en el cdlculo de estructuras; estos esfuerzos son
de corte, de flexién, de torsién y algunas combinaciones de
los anteriores. - T

El esfuerzo de flexibén se puede considerar compuesto -
de esfuerzos de tensién y compresiéni y se produce mediante
cargas transversales al eje longitudinal de la viga.
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Los esfuerzos de torsién son producidos por cargas que '
provocan un giro alrededor del eje longitudinal de la viga. '

Es importante hacer la observacién de que para cual- -
quier punto el esfuerzo cortante horizontal es igual al es-- |
fuerzo cortante vertical. '

a)- Momento de primer orden.
| El momento de primer orden o momento estédtico de drea I
jtjw' se define como el producto del 4rea por la distangia del cen '
B

troide de la figura al eje, con respecto al cual se determi- ‘

(i na el momentoj y se representa como sigues ”

| (el |
| ;':‘

i |
e }T @ Q= f ydA .

X !

) | )

b)- Momento de segundo orden.

El momento de inercia o de segundo orden de un 4rea
se define mediante la ecuacidn:
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En seguida se determina el momento de inercia de una -

supiriicie rectangular con respecto a su eje centroidal hori
zontal.

dA = b dy
4 : SE
M Aplicando la definicién se -
TQ ogtiene:

X' X I= 'Yy' dA

+
I= B‘r'b dy = [%‘b] t

“1 -1

b

I}
=]

2. Clases de cargas.

Los principales tipos de carga se pueden expresar COmo
sigues

a)- Carga muerta (estdtica).- Es la que permanece constan
te sobre la estructura; como son el peso propio de una viga
o losaj la sobrecarga de un muro sobre una viga, o el peso =
del mosaico sobre un entre piso.

b)- Cargs viva.- Bsta carga puede considerarse como repe-
tida, sin tener un perfodo constante. Sobre cubiertas, esta
carga estd representada por personas, herramientas, etc., =-
que se coloque sobre aquellas. En entrepisos serd el peso

de los muebles que, evidentemente, podrén cambiar de posisi-
cién.

¢)- Carga de viento.- También se considera como carga re-
petida y al igual que la anterior de perfpdo variable. Un -
estudio més amplio sobre este tipo de carga se presenta en -
la tercera parte.

d)- Carga de impacto.- Es la producida por la répida apli
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cacibén de la carga, causando un esfuerzo mayor que si se apli
se lentamente.

Todos los tipos de cargas mencionados aparecen en dos -
formas principalesj ya sea como cargas concentradas o como --
cargas distribufdas, pudiendo ser, estas Ultimas, uniformemen
te o no.

Se consideran como cargas concentradas, las que estén -
aplicadas en un 4rea pequefia, comparada con el 4rea total.

3. Diagrama deformacién-esfuerzo.

Para conocer el comportamiento y las caracteristicas Pl
sicas de los materiales, se someten éstos a pruebas (con espe
cimenes) de tensién o compresidn, mediante las cuales se ob--
tienen los diagramas que muestran los eambios que van sufriepn
do las deformaciones, al produeir variaeibén en la carga, O ==
see. en los esfuerzos.

Si una varilla de acero es probada a tensibén, su diagra
me. de esfuerzo-deformacibén serd como sigue:

4

LESFUERZO
N ITALIO

|
I
}
|
i
:

(=)

DEFOLMAC/ON UM/ TALIA

El punto A representa el esfuerzo conocido como limite
de proporcionalidad; o sea, bajo el cual, se observa la ley -
de Hooke. ©Si se sobrepasa el esfuerzo indicado en la grifica
por el punto A, se llegarid a un punto B, para el cual sin que
exista un sumento en la carga, se producird un aumento en la
deformaciébn.
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Al esfuerzo correspondiente al punto B, se le conoce -
como punto de fluenciaj y aparece tnicamente en los aceros =
dictiles(bajo contenido de carbono).

Para el concreto, habiendo utilizado cilindros de 6" X
12", se obtuvo la siguiente gréficas

4 /
/

ESFaELZO
GNP TAL 1O

° =
DEFOLMACION N//742/4
El punto A de la gréfica es donde falla el concreto a

compresidén. Al esfuerzo correspondiente al punto A se le --
llama esfuerzo de ruptura.

El esfuerzo unitario se obtiene dividiendo la carga a-
plicada entre el 4rea de la seccién transversal; como se ve=
r4 en el siguiente capitulo.

La deformacién unitaria corresponde a la relacién de -
la deformacibn total y la longitud original del miembro.

4, Limite de proporcionalidad.

Para casi todos los materiales usados en la construc--
cibén, se procura gque trabajen a esfuerzos menores del 1limite
de proporcionalidad; debido a que sobrepasando dicho valor,
las deformaciones tomarian magnitudes considerables,

En el uso de algunos materiales, tales como la m~deraj
el factor que rige la determinacién de su seccién lo consti
tuye la deformaciénj; utilizando, por lo tanto, un valor de -
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esfuerzo muy inferior al limite de proporcionslidad.

En la actualidad empieza a utilizarse, en el concreto,
un esfuerzo de trabajo sercano al de ruptura f'cj tratando -

de eliminar las grandes deformaciones, mediante artificios -
de construccién.

5. Médulo de elasticidad.

El médulo de elasticidad se define como la relacién
entre el esfuerzo unitario y la deformacién unitaria, dentro
del 1imite de proporcionalidad.

Para el concreto se utiliza, en la préctica, un médulo
de elasticidad de 1 000 f'c; diferiendo este valor del realj;
ademéds de adoptar valores diferentes, de acuerdo con la velg
cidad de aplicaciébn de la carga.

El médulo de elasticidad del acero mids usado en esta -
regién tiene un valor de 2.100,000 Kg/cmt.

Para el pino amarillo, el médulo de elasticidad varia

desde 98 000 Kg/cm® hasta 140 000 Kg/cm?, segin la clase de
madera. -

Sin embargo,.existen otros tipos de madera, cuyo médu-
lo de elasticidad es tan peguefio como 45 000 Kg/cm* y en o--
tros casos hasta de 153 000 Kg/cm®.

6. Bsfuerzos térmicos.

Cuando un miembro estructural completamente fijo en -~
sus extremos, es sometido a un cambio de temperatura, se pro
ducirdn en dicho miembro esfuerzos adicion2les.

Si se deja fijo solamente uno de los extremosj un camé:

bio de temperatura provocard en el otro extremo un corrimien
to, cuyo sentido depende del signo del incremento y con un =
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valors
e= 1‘LAt,

en donde

e, deformacién térmica.

¥, coeficiente térmico de dilatacién.
L, longitud original del miembro.

t, cambio de temperatura.

En el primer caso, el esfuerzo producido por el cam--
bio de temperatura se calcula como sigues

es-%a -3-11“333 ’At

¥y asu vez s = @B

obteniendos S s » At B

7. Esfuerzo de trabajo.

Como medida de seguridad se utiliza, en todos los
materiales de construccién, un esfuerzo admisible o de tra-
bajo menor que el esfuerzo de ruptura.

Para el concreto, lo més usual, actualmente, y reco--
mendado por el A.C.I. es un esfuerzo admisible igual a - --
0.45 f'cs; o sea, un poco menor de la mitad de su esfuerzo -
de ruptura.

El acero estructural en puestra regién, se calcula --
con un esfuerzo de 1 265 Kg/cm®.
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Para la varilla de acero corrugada standard, armando - J
al concreto, el esfuerzo admisible es de 1 400 Kg/cm?; y tra L
bajando a tensién pura, de 1 265 Kg/em®. |

Actualmente existe un nuevo tipo de varilla de acero «o '
corrugada con un esfuerzo de trabajo de 2 500 Kg/cm*, esfuer

zo de ruptura de 8 400 Kg/cr® y 1fmite eldstico o de propor- /
cionalidad de 4 300 Kg/cm®.
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CAPITULO II

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTU-
RALES SOMETIDOS A ESFUERZOS
DE TENSION PURA

Los miembros principales en los que se presentan estos
esfuerzos son los llamados tensores y los miembros de las ar
maduras que trabajan a tensién.

P

8. Esfuerzos debidos a cargas axiales. Afb

En la figura 8 se puede obser
var un cuerpo sometido a esfuerzos
de tensién mediante cargas P, axial - -
mente colocadasy O seaé pasando por PI

e

el centro de gravedad la seccién
transversal.

por esfuerzos iguales s dque com--
prenden toda la seccidén transversal
A, puesto que la carga P es axial. P

Por lo tanto, el equilibrio por me- S
dio de la ecuaciébén, se obtienes Figura 8

Anslizando cualquier seccién,
se encuentra que estéd equilibrada -
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P = As

o sea, el esfuerzo unitario s =

oy

Las unidades més empleadas son Kg/cm®, Kg/m* y Ton/cm*

Por lo tanto para el disefio de un miembro sometido Gni-
camente a esfuerzos de tensién, la seccidbn transversal a pro-
porcionar, serd aquella que arroje un esfuerzo unitario s =
un poco menor del admisible para ese material; y nunca mayor.

Se dijo en el pidrrafo anterior que el esfuerzo unitario
fuera un poco menor, debido a que si la diferencia de esfuer-

zos es grande, estando dentro de la seguridad, el disefio seré
antieconémico.

9. Deformaciones debidas a cargas axiales.

Para el cédleculo de la deformacién en un miembro con es-

fuerzos de tensibén, se utiliza la ecuacién del médulo de elés

cidad
"B= 2
= &
: P e
sustituyendo s = - y Qs-f
R4
p 2
de donde e = -E—é-

Se obtendrd e en centfmetros; si P es dada en kilogra

mos, L en centfmetros, A en centimetros cuadrados y E en = ==
Kg/cm®.
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10. Ejemplo. )

En la estructura de la figura, disefiar el tensor AC, uti i
lizando un acero con esfuerzo de trabajo a la tensién de 1 %00 '
Kg/cm®; y ademds calcular la deformacibn, que aparecerd como cQ .
rrimiento de C. E = 2.100,000 Kg/cm®. A

= s.00 i i

2. il
ZFY:SOOO-AB:S. = 0

(Se considerd en este caso el sen
tido real de AB).

AB ® 9 200 Kgs.

© ZF_=AC -9 200425 =0

socolkgs.

AC = 7 520 Kgs. i

I
Como el miembro AC tiene ura carga de 7 520 Kgs. la seccién’ -- M
trgnsversal necesaria es:

A= —]/-L%(; = 5.’1‘ cn®. 'I.

3/L‘h"Se utilizard una varilla de.1 1/8" de didmetro o dos de m




1
Area 1 V. &1 1/8" 6.42 cm®. Area 2Vs, ¢$3/4" 5.7hcm;o

La deformacién del tensor AC o corrimiento del nudo C,
se calcula como sigues

ezﬂ—PLz‘ 20 X 000 = 0.37% cms.

Si se quiere disminufr esta deformacién, se usard un -
esfuerzo de trabajo menor (1265 Kg/cm®), con el objeto de ay
mentar la seccidén transversal.

PROBLEMAS .

Se utilizarid acero con un esfuerzo de trabajo a la ten
sién de 1 265 Kg/cm®,

1. Disefiar los miembros a tensidén en la siguiente armadura

5, En el sistema de la figura; disefiar el tensor T, para
una cargs mixima de 6 toneladas.
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3, Diseflar la cuerda inferior de la siguiente armadura.

-
1 1250

A
| 8.00 ' ' H
I
l 1
i l\
I
|
I
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CAPITULO IITI

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTU-
RALES SOMETIDOS A ESFUERZCOS
DE FLEXIORN

En este capftulo se estudiard el disefic de vigas de ==
material homogéneo, solamente, como el acero y la maderaj; =--
tratédndose el conereto reforzado en la  tercera parte.

1l1l. Fuerza cortante vertical.

Para encontrar la fuerza cortante en la seccién A - A
de la viga que aparece en la figura, se representa en cuerpo
libre uno de los segmentos de la viga, obteniendo la fuerza
v/ el momento necesarios para establecer el eguilibrio.

Para éste 1la fuerza cortante V tiene un valor de wh/4
isndo ésta, la fuerza vertical que eguilibrzs el segmento a=-
alizados

-t >
- Uz

¥
'

En general, la fuerza cortante vertical de unz sec- ~
cibén en una viga es la suma algebraica de las fuerzas exter-
nas que se encuentran de un lado de la seccidn.

En el caso de haber representado en cuerpo libre el -
otro segmento de la viga, se obtendrfa el mismo valor de V,
solamente con signo contrario.
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12. Momento flexionante.

Para encontrar el momento en cuslquier seccién de una
viga, se utiliza un proceso semejante al caso anterior.

Se representa en cuerpo libre uno de los segmentos de
la viga y se obtiene el momento que equilibre al momento ac-
tuante, en esa seccidn.

§
En el caso anterior, el momento flexionsnte en la seg
cién A - A, tiene un valor de 3/32 wL.

, el momento de flexibén en una seccidén de -
una viga s ene mediante la suma algebraica de los momen
tos, con respecto a dicha seccidn, de todas las f

se encuentren awune de los lages

13. Posicidén del eje neutro.

Se le llama eje neutro en una wviga a la fibra sobre
la ecual los esfuerzos de flexibén son iguales a cero. Se de-
muestra que dicho eje: coineide con el centroidal.

Para encontrar la posicién del eje neutro se parte -
de la ecuacién de equilibrio en cualquier seccibén, o sea, --
los esfuerzos totales de compresién iguales a los esfuerzos
totales de tensién.

«@w ) ‘{JE
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El esfuerzo total en cada &rea diferencial dAj en don-
de s es el esfuerzo a una altura y; ¢s  sSydA.

Aplicando la ecuacién de equilibrio se obtiene:

‘}Eg dA = 0O

. multiplicando por% f_.g., ydA = 0
J

puesto que sy es una constante, debido a la distribucién 1li-
neal Y de esfuerzos, resultas

j&'dA =0
o sea, el momento estdtico de la seccibén es cero.

A su vez

,‘[Y dA =2 7 = O~

De donde ¥ = 03 o sea coincide el eje neutro con.el centroi-
dal.

La demostracién es v4lida, aun sin ser rectangular la
secciédn. -

1%. Ecuacién general para flexién.

Esta expresién nos relaciona el momento resistente --
por una viga y sus esfuerzos internos.

El esfuerzo total en un 4rea diferencial dA, tiene c9
mo valor Sk dA y el momento de dicho esfuerzo Sy dl y; por -
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1o tanto el momento total vale:

M= fs,,ydA

(Fig. 9)

multiplicando por J se obtienes
y

M-_:j‘_s_, y? da
v

en donde Sy

Sy _ S por la distribucién lineal de esfuerzos
= g

i
siendo s el esfuerzo en la fibra méds alejada.

Sustituyendo fy“ dA = I resulta:

S
M= = I

A la relacién % se le llama médulo de seccibén y se re

presenta por z.

15. Ecuaecidn general para esfuerzos cortantes.

Para obtener la relacién entre el esfuerzo cortante y
el corte actuante, se analizard un segmento de longitud dx,
en cualquier vigaj en la cual actdan; sobre la seccién ab,
un momento M, y en la seccién cd, un momento Me. Fig. 10«

Al aislar esa pequefia parte de la viga se observa un -
corte C sobre la superficie de separacién, cuyo valor es, --

por el equilibrio en el elemento C = C, - C,

Por otra parte, C=ssdx b
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comstderando s como constante, debido a que actia en una =

longitud dx.

lgualando lgs expresiones anteriores se obtienes

Cg - C, = 8¢ b dx ' - (#)
<
en donde Cq -fs.,h dA
Yo

siendo s , el esfuerzo a una altura y del eje neutro, sobre -

la cara cd.

Recordando la proporcionalidad

s S se obtiene:
Y=t

¢
Cc;f%. y dA
cR

similarmente ' Cr w S L’y da
e

s -

. . e 3 5 " YRR =
¥ "' - i Ve . Catgned

Sg b dX = _s:.‘.."__s'.L‘ydA
c

Do 1la ecusieién -de flexién

Sive _.rc__ Si'= -b—I}E-; obteniendo
s . - : " A . ‘ % - ¥ o AR

5 & c
ss b dx= Mfy dA
I %

Sustituyendo estos valorés en lé ecuacidén (%) r:e}sﬁ.ltaA
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en donde Me - M, = dM, por estar actuando a una distancia dx.
Despejando sg de la ecuscidn anterior se obtiene:

Ss = l. J.cy dA; puesto que M =V,
Ib dx
Yo
c e . .
y recordando que Jﬁy dA = A T3 se obtiene finalmente:
Yo
v =
= VA
s

En una viga de setcién rectangular el esfuerzo cortante
médximo tiene como valor

V 3V d 12
S“——l_g_—b'a—b-b-%% =5%0 I“. % -;L_
_.l l ) TR
: _ _ 0 T
e
¢
Figura 9

== ‘t:." I 7 ' ,il /A % 'yﬂ
o o

Cq \l———:- [¢——— Ca
— e
—_— |
—
c
X Fiéura 10
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*ALFONSO REYES" | O 5 g 3 3 1
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16. Seccién critica para momento. l
Para obtener la seccién donde ocurre el momento méxi- |
mo, cominmente se utiliza el diagrama de momentos o también W
jgualando a cero la primer derivada de la ecuacién del momen ‘
to. .

: |
Una caracterfistica de la seccién critica, que facili- L

ta 81 cilculo del momento médximo, es el hecho de que en esa %

secciébn el esfuerzo cortante es igual a cero, o seas |

PR

et

Lo anterior se demuestra”aislando un tramo diferen--
i eial de viga, con todas las fuerzas y momentos necesarios =

;.

d M ‘

‘}', | 5=V 1 '|;{|
fﬁ Wz “:H
= y ! ML)
| gl (=S L 2]
: 4 L ks o 9 it
gD T Ly
c; M +dut o
VL_IV-av b
b8 9= e
:

———t o T

para el equilibrio. i |

J La relacién se obtiene mediante Z2M, = 0. : ‘1

IMa= M +V dx - wdx S5 - M- a=0 Lty

Los diferenciales de orden mayor que la unidad se -~ il
pueden despreciar, obteniendo:

v QM i

17. Diagrama de fuerzas cortantes. 'y

El diagrama de fuerzas cortantes nos representa para --
cada punto de la viga su corte V, obtenido como se expresa '
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en el articulo 11, W

\li
bt La principal aplicacién de dicho diagrama, gstriba en L
‘ en conocer el segmento de viga en el cual, la fuerza cortan-
' te sobrepasa la admisible.

Ademéds se utiliza, en algunos casos, para obtener la - il
posicién donde ocurre el momento méximoj que es precisamente .
donde el corte es cero o cambia de signo.

¢

| "";. ﬁ
A Para obtener esta gradfica, basta con encontrar el cor- 11
R - te en algunos puntos y unir dstos de acuerdo con la varia- = il
£ cién del corte. : WHA
4 ll )
‘” i sook |6°ok E:':{ﬁ
(i Ejemplos: #ﬁg
bot M
‘EE TFIIEY. ¥ !“rg! oo '&
] i? N wg ~% [ J, |E‘ ‘l‘
il ‘ 00 | 200 i
= st deslf i
it : 7 8.00 il 1-
j \1 wé ‘—l '|\ :
" R i
| 176& f r
T '{
ﬁF
d25& J\
i
w_;'.- gy
‘ ‘w“
\l !
‘ |
: 18. Diagrama de momentos. i
Bl diagrama de momentos de una viga proporciona la Vg ! \!

riacién, para cada punto, del momento flexionante. La utill
ded principal de esta gréfica es conocer el valor del momen=
to y su signo, rapidamente. |
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Para el signo del momento se utiliza la siguiente con
venciéns signo positivo tendrd el momento que produzca es- -
fuerzos de compresién en la fibra superior de la viga y nega
tivo en caso contrario.

En el caso de una viga con cargas concentradas, tinica
mente, el diagrama de momentos estard constituido por trazos
rectos; lo cual se puede comprobar con la ecuacién del momen
to que corresponde a una lfnea recta, por tener la variable
x a la primera potencia.

LA P
l 1 l My = 3 P x - P(x - 1.50)
> £ L | 2
S My = YPx4+1.5P
——2— + °
2.28P

Bcuacibébn de 1lifnea recta

En una viga con carga uniforme el diagrama es de for-
ma parabblica como se puede.observars:

400 w‘m

X M, =1 000 x - 400 x?
B.oo 2

looe Es. l ooozl

|250m -\, My = 1 000 X = 200 x*

Ecuacién de una parébola
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19. Pisefio-

La seccidn seleccionada para una viga, que resista de
terminado tipo de carga, presentard esfuerzos de flexion y -
corte menores de los admisiblesy ¥ ademids una deflexién o de

formacién transversal, también menor de la admisible.

Las deformaciones se estudiarédn en el capitulo II de
la tercera parte,

Para proporcionar las dimensiones de una viga, exis--
ten varias secuelas; la mds empleada consiste en suponer una
determinada seccién y calcular los esfuerzos de flexibn y ==
corte.

20, Ejemplos.

Disefiar la wviga que aparece en la figura, usando made

2

ra de pino con un esfuerzo permisible a la flexién de 100 ==
Kg/em®; y al corte de 10 Kg/em®.

/éoo i,
OO A )

8ookK

' ol : o
:M?éfllﬂiﬁ; ©.00 : !%fEP'Lsg_4
4400&
‘ 8ook E
, T 18
1[_ 2.75
1-£052m- 13 B20e K

rh?ﬁ{‘-‘:‘:?: ﬂ&. 3

Se supone una seccién de 8" X 18" (20cm X 45 cm. )

/TT T “ed
BTV -
8 TR e
%55 fan b 74
- 200\0\-%. é"“ Bows.

i




Por flexién: il

il
£ cd : 12‘ ; il
= hlc = 00 %%3 cfoé 2. = 89 Ke/em® < 100 Kg/cm® . .}\
“:4‘
\“‘
Por corte: | \ii
I (
i
e 0¥ . 3 371 & 200 il

=24 T 2 20X 55 = 8.67 Kg/em* < 10 Kg/cm' - i

“\‘.’

Disefiar la viga que aparece en la figura utilizando l
acero estructural, con.un esfuerzo admisible a ia flexién de "'u
A 1 265 Kg/em?; y al corte de 800Kg/cm®.

g% % 1000 &/, EQ
] . =il
b L) lrv
; 7 1
e 7 e
i Z 2.50 | S i
b - / e % | T ! {}“
ool ~ : bl
T ‘ 5‘
\ @ e

mmwmnm ) :

P Y [ il

| L .92 2 A

' | W /) 4 I
. i 8.69 16,80 869,
.' T s l H

1| = 5379 cul.

: ' | V/ A = 15, 8lcul “,‘
G [ 25m- K, | | .

| |

. ‘ b

| Se suponen 2 canales de 12" pesnados. l“l
1 i ({8
!




i‘
Por flexidns il

Sl i
M 612 500 b - 0 Gt ?
Zc?zmx l"& It 5379 “l

Il

\!"{

il Por cortes i%
b,

l Ly
1l 3¥ _ 3 3500 5 Ke/em® it
Sg mwm = ek L. . = 69,2 Kg/em™, !

| iy S 75,87 ] |
| 4'”

il

PROBLEMAS. | il

| |
Disefiar con madera de pino. ‘ ﬂig

sooK rﬂ;
30@@?}1.
ITi7 19T
C g.oog‘“?‘ 4.50 _j

5,00

b AL ey, 3 X TRICY

e e

——

1

I
ﬂ Disefiar con acero estructural. _ : M
| J
t., il
I e, o | i
'. ‘1 M ‘ >H

5.00
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1. Principales materiales empleados en la construccidn. it

0}

De 'los materislies utilizados en las construceiones ru- h
rales, actualmente, destacan los si guientest 1la madera, el -
|\ conereto reforzadc, la memposteria, el acerc, el ladrillo ¥ (-

. blocks comunes.

j 8n algunes €asces Se. Smplesan combinacicnes de ellosy -- Wi
. .. ~ - 2’ e » 2
bien por disefic arguitectonice o bien por cuestiones scconomi k'

‘ﬁ Las propiedades de algunos de estos ma ateriales han si- {g
| do ya uratadas, estudidndcse 2n esta parte wlguuas dp as == Al
I
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principales caracter{sticas del concreto y el acero.

2. Seleccidn de materiales.

En las construceiones rurales, el material seleccionado
depende casi siempre de 1a distancia a las fuentes de abaste-
cimiento, utilizéndose en 1la actualidad, en un2 gran mayoria,
los mismos materiales que en las ciudades, debido al gran de-
sarrollo de las vias terrestres en nuesiro pais.

Para cada c¢aso, habré que hacer un estudio en donde se
equiparen, condiciones funcionales, condiciones arquitecténi-

cas y condiciones econdénicas que incluyen desde luego la durg

cidén de cads elemento.

3. Principales propiedades del concreto.

Lo resistencia a la ruptura del concreto sumenta con el
tiempo, siendo dicha variacidn fuerte en los primeros dfas ==
después del colado ¥ disminuyendo después del primer mes.

Por especificaciones de la A.S.T.M. se toma como resis=-
tencia a la ruptura f'e de un concreto, al esfuerzo médximo 2
1os 28 dfss de colado, y eurado en forma conveniente.

21 esfuerzo de tensibn del concreto no es una carecte--
ristica muy importente, puestc gue en 1os cédleculos se despre-
cia su valor, siendo éste de 10% del de compresidbny aproxima-
danente.

Bl Cédigo del A.C.I. especifica como médule de elastici
dad del concreto: 1 COO f'c.

El peso del cencreéto por metro cibico varis de 2 200 a
2 400 kilogramos con agregndes normales, consideréndose, con
refuerzo, un valcr de 2 40C kilogramos.

4, Preparacién del concreto.

21 conereto se obtiene de la mezcla del cemento, agua,
agregado grueso (cascajo), ¥y agregado fino (arena).

[Ty
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La resistencia del concreto estid en funcidén de la rela
cibén agua/cemento.

Si para un determinado colado se necesita méds fluides
en el concreto, no deberd agregarse agua solamente, pues es=
to bajarfa la resistencia del concreto, sino que deberid agre
garse en proporcién agua y cemento, aumentdndose con esto el
revenimiento.

Se considera como agregado fino, todo el material como
arena, piedra triturada o similares que pasen la malla No.
Deberéd ser dura, limpia, resistente, durable, sin materia or
génica y sin materias limosas. No es conveniente que el a--
gregado fino contenga muchas particulas pequeilas, porque con
esto se requiere de gran cantidad de la mezcla agua-cemento
para cubrir toda la superficie de dichas particulas.

Las arenas que se emplean, provienen de la desintegra-
cién de rocasj; bien, por un proceso natural de intemperismo
combinado con agentes fisicos y quimicos; o bien, en forma -

artificial, formando la arena triturada.
z

Las caracteristicas del agregado grueso dependen de la
roca de donde fue obtenido, teniendo como algunos de sus = =
principales requisitos, la limpieza, la cu=l podri ser prac-
ticada eliminando la materia orgénica y ercillosa; ademds se
requiere que la forma del material sea redondeada, puesto --
que en esta forma se tiene menor superficie, utilizdndose u-
na cantidad menor de mezcla agua-cemento.

El agua empleada en la elaboracidén del concreto deberé
ser limpia y sin 4cidos, aceites, dlcalis o materia orgdnica

Existen sistemas de cédlculo para obtener las cantida--
des de agregados para concreto con determinada resistencia y
revenimiento.

Sin embargo, se ha extendido el empleo de proporciones
globales de agregados, sin tomar en cuenta las caracterfisti-
cas de cada componente. Segin esto, se utiliza para concre--
tos pobres una proporcidén 1:3:63; que indica un volumen de ce
mento, tres de agregado fino y seis de agregado grueso; ¥y pa
ra concretos normales 1:2:k.

Las caracteristicas principales que debe poseer un con
creto para ser eficiente son: resistente, econémico y durable
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CAPT 2ULO. 11

DEFORMACION PCR FLEXION DE LAS VIGAS HOMOGENEAS

Es importante el estudio de las deformaciones en las
vigas, porque su valor estd limitado por especificacionesjg-

-ademés-de: que- para- algunos materiales como le madera, el a;

sefio es regido por las deformaeciones.,

Algunos de los procedimientos para el cédlculc de de--
formaciones son: el método ée doble integracidn, el método
de la viga conjugada, el método del trabajo vir%ual, el mé-
tode del 4rea-momento, etcs; siendo éste tltimo el que serd
tratado en este capftulo.

5. Método del Area-Momento.

Por este método las deformeciones se calculan median-
te el siguiente teorensz:

Cuando una viga recta es sometida 2 flexién, la dis--
tancia de un punto cualquiera de la curva eldstica, medida

normalmente a la posicién original de la viga, a urns tangen

te trazada a la curva eléstica en cualquier otroc puntc, es-
t4 representada en magnitud por el momentc del 4drea del dia
grame M/EI, comprendida entre los dos puntos, con respecto
el primer puntc.




e b ddmt v & VRTL A
Tt DTS Y

-
o

CAPT 2ULO. 11

DEFORMACION PCR FLEXION DE LAS VIGAS HOMOGENEAS

Es importante el estudio de las deformaciones en las
vigas, porque su valor estd limitado por especificacionesjg-

-ademés-de: que- para- algunos materiales como le madera, el a;

sefio es regido por las deformaeciones.,

Algunos de los procedimientos para el cédlculc de de--
formaciones son: el método ée doble integracidn, el método
de la viga conjugada, el método del trabajo vir%ual, el mé-
tode del 4rea-momento, etcs; siendo éste tltimo el que serd
tratado en este capftulo.

5. Método del Area-Momento.

Por este método las deformeciones se calculan median-
te el siguiente teorensz:

Cuando una viga recta es sometida 2 flexién, la dis--
tancia de un punto cualquiera de la curva eldstica, medida

normalmente a la posicién original de la viga, a urns tangen

te trazada a la curva eléstica en cualquier otroc puntc, es-
t4 representada en magnitud por el momentc del 4drea del dia
grame M/EI, comprendida entre los dos puntos, con respecto
el primer puntc.




52

Para demostrar el teorema anterior se snalizerid la viga

que aparece en la figura y bajo la cual se dibujé el diagrama

de momentos dividido por EIj; y ademds la curva eldstica de la
viga.

E, médulo de elasticidad del material.
I, momento de inercia de la viga.

O

La desviseidén tangencial t puede calcularse con el in

tegral
t = fdt

en donde dt = x dO@; confundiendo el arco con la cuer-
da por ser d@, un dngulo muy pequefio. Por lo tanto

t:fxd@ (4)

Se calculard d@, mediante la ecuacién de la curva eléds
tica que es M = EI d2¥

dando la siguiente forma:
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Al
il H(dy) _dy _ (M ax i
1l dx) Tax = JEI il
1‘\,I |
fl'li Siendo tan@ = %, que se puede sustituir poré, tnica-- ,.':l
“_. mente por ser dicho dngulo nuy pequefio. "
’I\
8
De donde se obtiene Q= M dx {
- J EI I
|
\ /| o ’ " ||
: o también clg____lzh{_i dx Il -
. .' | J
1'1»4 ‘%‘:?‘i
;} H Sustituyendo este valor en (A) resulta: v;t;} .
»i! { .‘
F‘;' ‘lq'[
i t = (M x dx nelt
'g —_E I‘ 1! ..AQI
i1 *[fg
i e
é en donde [M_dx es el 4rea del diegrama M_ entre los HE
EI EI B
|F »untos considerados y x la distancia del centro de gravedad I,I',
A &1 punto donde aparece t. it |
1 b
[l 6. Vigas sinplzs. P :!.
[ ) .
[ En 1= wigs que aparece A B L
' en la opural sencaleularnd 1a e ] — B '
.' fecna nivine gue ocurrc en " I8 ‘I
I ©1 centro. 7 — b
| : ‘ ,
‘ Pars encontrar se to (L I
Wi nard ol momerto del drea, -- ' i
|| del din, rcoma M/EI, comprendi e
| d= entre la parte wedio y el I '}
\ T @ncremo, con resgsecto al pun Fﬂ—-lg |
I to A3 nuesto que nhf es don- l‘l»
I de 2pcrece  Ta. L a8
t' ; A !
| ""x
I A_lPL_I:_gg_PIF \_é___/ I
il TP LET 23 2T T8 EI |
I |
|




7. Vigas en voladizo. >
La flecha méximo de la #
viga de la figura se calculg
rd, trazando la tangente por A B
A, obteniendo en el punto B,
t que es lgual a . : 7 L& M JPREE
[
gL
1oL L1 Da¥ ) — i‘" e G
A« H24% =4ay i
i ;W“’%-

8. Ejemplos.

Calcular la flecha méxima do la viga que aparece en la |

figura. Seccién: 6" X 12%,
/ 20l E = 120 000 Kg/cm?.
Z
7 1=I%wx3o=u7mcm
3, -
4 - (=) __1_

_ 1 135 000 X 300 X 22
A=3 0 0

A= 0.75 cnms.

Ji

|
4
& 3‘

}é«'!*l l

"
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Calcular la flecha méxima de la viga que aparece en la

figura.
Viga I 15" 1liv.

2¢co00 é%én_ A

I

i

80.52 cm®.
E 18 387.3 cm®.

£ = 2.100 000 Kg/cm®.
Arec del dilagrnumas

D AT hne
m | _g, 300 x 20% 000

i

.00

~
Distancia del cantroide
k\\‘~\~__, i 4-_””///4 al oxtremot
£ 5 300 _ )
1397 "g’ = 187.5 oms.
% o —r
/ A - 2x300 X 900 000 X 18;.;
g 2 o' = » ° °
3/
g m
| Y
! % ...IL .

PROBLEMAS .

Disefiar y calcular la flecha méxima en las siguientes \
vigast

1. Con acero estructural. 2. Con madera de pino.

QOOO{%AM_ &QTbun

NN
&

20 | ) .20 _4

N




CAPITULO ITII

DISENO ‘DE MIENBROS ESTRUCLURALES SOMETIDOS A ESFUERZOS
DE COMPRESION

Cclunn~s scn, por definicién, miembros estructurales -
trabajandc z estuerzos de compresién.

Casi siempre, en las columnas, los esfuerzos de compre
sién van accmpatiados de esfuerzes de flexidn, producidos por
cargas transversales o momentos =n los extremcs; obteniendo
niembroes trakajando =z flexo-compresibn.

¢. Difersntes tipos de columnzs s=gdin su esbeltez.

Si a un cuerpc ctltico se le aplice una fuerza azial --
rertical, cualquier partfculs cstard sometida 2 esfuerzos pu
‘s de compresibn. :

.
v Ec ”

Al ir sumentando l2 altura de la columna, se obtendré
una columna esbalta, en la cual habréd tendencia al flambeo,

que podré hsecer fallar lgg columna.

Lo =s:2lwez se define como la relaciébén de 1la longitud
¢e 1z =olunna v el radio de giro de su sscciébn trensversal,
con respectc al eje certroidal perpendicular al plano en 2l
cual tiesnde 2 Tlexionarse l2 columns.

g7

@
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g7
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Para la madera y el concreto reforzacdo la esbeltez en ‘f
las columnas viene a ser la relacién de la longitud efeclive
y la dimensién minima. '

10. Condiciones en los extremos.

Las diferentes condiciones en los extremos de las co-
lumnas, producen diferentes comportamientos en las mismosj = ‘
por lo que para cada caso hay necesidad d= considerar la lon \
gltud erective que es la distancia entre lo: puntos de iaflg |
xién de la curva eldstica. 1l

Los cesos més comunes son los sigulentost 1o

&) Extromos artioculados, ogea, libertad para girar sin == i
desplazamiento lineal de los extremos.

b) Extremos empotrados, que es el caso en el aual no exilg Egr
ﬂ ten desplazemientos, nl angulares nl lineales. ik,
0) Un extremo empotrado y otro articulado. él‘
d) Un extremo empotrado y ouro libre. EEV
i
74 = > ‘ i
T -l T i
/ { ’/ L\ i
/ : | : -
// jr— [ ( Bf | \\ Al
| l !
\ o || k \
\ |
iy bl \ | :
, \ \ \
|‘ : \ \\ ‘
‘ y )|
i T ! r— 3
| a) b) <) }
| / .'
|
Longitudes efectivas ! |
(0 / :|l
i : |
. lj J) /
'. __|LJ/ ,




58

11. Disefio de columnas de material homogéneo.

Se tratarid en este articulo el disefio de columnas de
acero y madera.

a) Acero.

La esbeltez es un factor de extraordinaria importancia
en la resistencia de las columnas, principaslmente en las de
acero, por ser més delgadas que si fueran construidas con --
cualquier otro material.

La clasiticacién de las columnas de acero segin su es-
beltez se establece como sigue: columnas cortas, con esbel--
tez hasta de 60, intermedias cuando esté entre 60 y 120, ¥ -
largas para una esbeltez mayor de 120.

Se calculs el estuerzo admisible P/A para una esbeltez
hasta de 200, mediante la ecuacidn

1 26

£ =
1+ 15000 (T

Paras una esbeltez mgnor de 60 se considera un esfuerzo
permisible de 1 055 Kg/em®

La secuela para el disefio de columnas de acero o miem-
bros a compresiédn puede resumirse como sigues

Calcular el estuerzo admisible para'una esheltez de ==
120 (supuesta) y con dicho valor seleccionar un perfil me- -
diante el drea que es P/s(adm).

Con la seccidén propuesta se calcula la esbeltez y de -
nuevo el esfuerzo admisible, debiendo éste, ser un poco ma--
yor del calculado primeramente. En caso contrario se deberé
proponer una nueva seccidn.

El caso més comin, en las columnas, es que aparte de =
la carga axial actde un momentoj siendo necesario para acep-
tar una seccién propuesta que se verifiques

e e _‘_;-5 -




59

fary £ 2
Fa T 75 = 1

Fa, esfuerzo unitario axial permisible que dependg de
la esbeltez. g

Fb, esfuerzo unit-rio de flexién permisible.
fa, esfuerzo unit~rio axisl actuante o sea P/A.

fb, csfuerzo unitario de flexién actusante o sea M/ z.

b) Madera.

Las columnas de madera también se dividen en tres gru-
pos dependiendo de su esbeltez. Dicha clasificacién divide
a las columnas en cortas, intermedias y largas.

Las columnas cortas, cuya esbeltez no pasa de 11, se -
digefian simplemente con l: ccuaecién A = P/s, siendo s el
esfuerzo de compresidén permisible paralelo al hilo.

Las columnas intermedias, cuya esbeltez puede variar -
de 11 a K, teniendo un valor

V5= =4

son disefiadas por la férmula empiricas

K

oR

P B 1/ L\*
Bam) = o[ 1- 340

P, méxima carga en la columna.
A, 4rea de la seccién transversal.
L, longitud en centimetros.

d, dimensién minima de la seccién.




"
. 60 i
Para columnas largas, generalmente se emplea para su di w
sefio la férmula de Euler i

|
{-(adm): CﬂqE I

) |

en donde r es el radio de giro de la seccibny ¢ ===
es un coeficiente que depende de las condiciones extremas de |
la columna, teniendo un valor de 1 para extremos articulados |
y de 4 para extremos cnpotrcdos.

Para ¢ = 1 y sustituyendo r = d4/\/12, con un factor de e
seguridad de 3, se obtiene: g

0.275 E '??

e '

%(adm) =

1
12. Ej emplos ° ‘:l-‘

Disefiar una columna con longitud de 4.00 metros para 9
soportar uns carga axial de 50 toneladas, estando empotrads i
en la parte inferior y articulada en el otro extremo.

Se utilizard un perfil I de acero. Iﬂﬁ

Suponiendo una esbeltez de 120 el esfuerzo permisible |

&
‘K—

1 265 = 703 Kg/em?.
1+3 ooo(?)

= 71 cm?,

| £ _ 50 000
| s 703

i Se propone un perfil I de 12" pes. “
A = 76039 Cm"'. r = 207)"’ CmsS»
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. 280 P ~ 1 26
€=, o = 103 T 15 o3f © 796Kg/cm? . |
1+ 18 000 ,[\

1 795
Aceptando el perfil propuesto.

No.2 Bn la zrmadurs de la figura disefiar la cuerda superior
AD, utilizendo édngulos de ledos iguales.

b

A
o

‘ 12.00

Se digefiard el miembro AB y el periil resultante se =
colocarid uniforme er la cuerda superior por razonecs précticas

Bsfuerzo en =L nienbro AB: 10 050 Kgs. !
Lonzitud del mismbro AB: 3.35 metros.

|
Partienco de ans esheltes de 120, P/A = 703 Kg/cm?. |

Lods. by :?‘§ﬁ>l ﬂ
‘ .;1}%’!’ Eon 8
Se propone un 4ngulo de " X 7/16". A = 21.35 ot '

(mfn.) r
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P 1 265 2
€ :—3—3-28— =169 e = 489 Kg/en?*.
— A7 1+ 1paap(169F

10 050
B
Aceptando el perfil propuesto.

A = = 20.6 em?.

No.3 Disefiar una columna de madera con longitud de 3.80 me--
tros para soportar una carga de 40 000 kilogramosj suponien-
do los extremos articulados.

Se usard madera Douglas con un esfuerzo de trabajo a -
la compresién de 90 Kg/cm?2, E = 115 000 Kg/em?,

K- nVllE 000 _

Se supone una sececidbén de 10™ X 10%.

Seceién efectiva: 23 ems. X 23 cms. = 529 cm?.

e:%='3_8'g=16-5~

La columna es intermedia por estar su esbeltez entre -
11 y 24.5

%: s[l r %(%—gﬂ: 90[1 --%-(%8—:—%)4] = 83.8 Kg/em?.

canrin. £ _ 40 000 _ 2
Area necesaria: = =S = 477 cm?,

Aceptando la seccidén propuesta.

e

S

i §ige—2%
EFR el

i -

L.

T o
= =
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PROBLEMAS.

Calcular la mixima carga que puede soportar una columna
de 3.50 metros de altura, con extremos considerados como arti
culados y con la siguiente seccibn.

FU§4n4
xis .Tr —g
r = 2.4 cms.
47.55 em?.

:]>

il

Z 54-
o

o)

o
=

.

1T

S
_ile.35
1N

“———W ' o

Ixx = 3 976.2 cm*.

Iyy = 197.4% cm*.

2032
|
|
|

Area de un cgnal:
40.32 cm®.

3 R = N

t?c5+_lcw _+6654

2 ] [

- |

A

1 ‘ ===y
3. ¥Calculal la méxima carga que puede soportar una CoO-
lurns de maderz de 6" X 6" con una longitud de 6.00 metros,
considerads doblemente empotrada. Bl esfuerzo de trabajo de

1a madera de pino que se utilizara es de 70 Kg/cm?.

4., Disefiar la columna gue-aparece -en<la figura con un
perfil de acero estructural,
4oT

5T

420




e

FRleey = LAl

i

|

=T

e

Sy ....
e ——— R -
e A AR e s i s 8 B

e

< ‘

. -
S BT ——]

C-&-P-Ir-T-Urk 017V

DISENO DE MIEMBROS DE CONCRETO REFORZADO

elementos de conecreto
X los dos principales -
problemas Jque se presentan en la ingenierfas disefio y revi--

sibén de estructuras.

: En el disefio de colummnas de concreto reforzado se estu
diard tdnicemente el caso de columnas comn carga axial.

- - 3 - he |
ars vigas y .lCSés.

'S

13, Teoria de la flexibn

Lzs hipébtesis
160 de miembros de con
las siguientes:

en que se bass la teoria para el cdicu-
crato referzado sujetos a flexibén son -

-

2) Las secciones planas antes de 1a deformacibén, permane-
ceridn pianas despué ella. (Hipdtesis de Naviers

0]
[Tl
(H M

b) Lcs esfusrzos sct ~ropovreionales a las deformaciones.
(Lsy de Hooke).

z) Bl mbdulio d= alaztlaidad del Cconcretvo £2 sSupocils CONS—-
3 o s ~ -
tente ¢ igusl a 1 00C I'c.
d) El eccncretc no resiste nlinsun valecr del esfuerzc G =--
- - P Rl £ o q=n i ey TV ~ o
tensibrn, siendo a2bsorvido =Sstie totalmente por el acsro.
b b




e) Existe una adnerencia ideal entre el concreto y al ac

o
P
j®

f) Dursnte el fraguado no se producen esfuerzos en el

Todas estas hipbtesis se formulan con la condicidn de
estar los materiales (concretc ¥y acero) trabajando dentro de
los 1fmites elésticos.

.ﬁ
<
5
—
o

A0 |o teglm | | b 4.2%

Fld. A | |

En la figura A s
ga rectangular de concrev

e
o re

Lo seccién PQ pasard a ser la P'Q' después &
1z viga, o sea PP' es la dsformacibén sufrida por el concreto
v QQ' la elongacién producida en el acero.

Se supone que unicanente el concreto trabaja en un b-
rea kd X b de la seccidnj por lo que la compresién total C
que resiste-la vigas visne ccmo 7alors
1 !,-' :- 1~
C==1fc kd b = =fc kbd.
2 2
v la fuerz: *totel de tensidn, desarrollada por el acg

T = As fs

siendo fc v fs los esfuerzos admisibles o de traba-
jo del concreto y acero respectivamente.
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Para que el segmento analiz=do esté en equilibrio la l
[
l

fuerza total de compresidn debe ser igral a la fuerza total
de tensién, o sea '

% fe kbd = As fs (I)

Por lz hinbtesis a) '

Q' - d - =d (1)

rordordo = B ow e 1

Rocordendo sue B = s ?”

b

el |

He Bs ;

il

PP EcGieh . . 1€ i

PRE c f8 I fe i

]

i

Por definiecién: :

. ‘ﬂ‘
(<] fa Q
1:::4%1 r === - :'—A-’s
be fe L bd

Sustituyende en la ecwacién (II), se citiensas

>t
L L)
wio

= (III)

L)
[42]
I

=

Y
Q
I

n (L - %)
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Bl 'valor de k se puede obtener de la ecuacién (I)

T As fs As fs _ p fs
=T L fe ba bd 1 fc — 1 fe
2 2 2

y sustituyendo en esta ecuacidén el valor de fs se ob=

tiene:

. 2n0A§l - k)

= 2ne 4+ (hp)* -

=
]

Este valor de k es utilizado en la revisién, pues=--
t0 que se necesita conocer p gque ¢s la relacidn del édrea -
de acero y el 4rea efectiva de concretpsy y ademéds el valor -
de n que representa la relacibén de médulos de elasticidad.

&l valor de j se obtiene como sigue:

n.

Jja

[ A=
|
t
1
o5

Bl momento resistente de la viga puede calcularse -me-
diante el par formado por C y T.

Me =

o] =

fe ¥bd -~ jdi= -1?- fe 1jbd?

o bien: Ms = As fs jd

n

Si se nombra por K a 1/2 fc kj se obtiene el momento
resistente por la viga

1 =Kb d?




“'
co

O O
1

Pare gue la secciébdn de la vige 7 su refusrzo sean ¢
rrectcs, el momento actuante deberid ser igual ¢ un poco me=--

nor del momento resistente.

de dondes ko= B

e
v
&5
o
o)
h
1))

o) : - A P P . - X varad
Bl dree de acerc nececzriz £2 coleularid despe
1 l "::_: -

En lz colocaciébn del reiuwerzo se deben llensr los si-
gulentes peguisitos: la separacidén entre varilles deberé ser
la necesaria para permitir el paso del concreto y en esa for
ma, queden completenante eabebidzs; en Codo el plano de las
vari las _deberd existir conercte parauna eficiente transui-
cién de los esfuerzos dz CCrié ¥y | por Gltimo también abajo --

c
re
del plano de las varillas deberi habor conereto, con el obje
to de proteger el acero de le
go, ete.

Las especificaciones del A.C.I. limitan la separacidn

libre entre varilias a ser menor de a) 2.5 cms. b) el diamu,

tro de las varillas v ¢) 1 1/3 veces el temeiio méximo dsl -
agregado grueso

Tombién especifica el Cédigo del A.C.I. el recubri- -
miento minimo abajo del reriuerzo en vigas con un val:r de
centime tros, uséndose 5 cus. cominuente., BEn losas el recu--
brimiento minimo es de 2 centimetros.

Las losas pu

3 poyadas en una dir
yo caso su cdlculo es a S3

2l de las viga

humedad, la posibilidad de fug
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tar apoyadas en dos direcctones, en este Gltimo caso la dis- '
tribucidén de la carga se puede efectuar mediante coeficien--

tes. |

aso se considera la losa, formada por
> vigas de 1.00 metro de ancho, sien-
una de las vigas.

Br las losas reforzadas en una scla direccidén se colg
can algunas varillss perpendiculares al armado principal pa=-
ra evitar la formacidn de grietas debides a los cambios de -

temperatursa.

La ca
n del A
ineo vec:

gue s¢ coiocard es, por especifi
siende 21 espacilsniento maximo
la 1osa 6 45 centimatros.

n

(L
Q

O
On

cortante en uMhe viga de concreto

uenn seginente de viga sobre el - -

o, 1 =y 1
S':.? alailis2 e U T
o

cual nn aparezcs Garga, de tal manera gue sobre las dos ca=-- i
& el

6 U
ras aparece €l mismo corte V. ”3'
' ] ‘
Debide a2l eguilibrio kd '
ie isTe en ]

b4
¢l segmento -
ianes
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y sustituyendo este valor en la ecuacién del esfuerzo cortan |
L te, resulta: i

v = —— I
il bjd |

l El valor de j cdque se adopta en casi todos los casos

*l” es 7/8.

I’ |
-l . [
gl 15. Proporcionamiento de estribos en vigas de concre- |
¥ to reforzado.

e

i1 Para disefilar el nimero de estribos y su separa- -

4 cién, primero hay que calcular la distancia del apoyo hasta

Ly la cual se requiera diche refusrzo. Dicho punto serd, donde !
el coneretc posea un esfuerzo de corte mayor de (.03 rhe. s H

| El siguiente problema seria determinar .ia separa-

E cién de lcs estribos, pars lo cual se aplica la scuacibn gue T
a .

f.

continuacidn se deduce.

| &
i En ia figura aparece un segmento de viga, en el - ol
1 cual se muestran tres estribos inclinados un éngulo o, sepa- |

, rados una distancia =s. K

I

?

’ I P '
’Il Zz 7 1N\ J§ -
| « ‘
i 7

| i

\Q: P=v' bs sen 45° siendo viz= V - Ve !
Ve = 0.03 f'e. )
’ 1!
‘W La fuerza F que puedes resistir una varilla es: ¥ 1
(i Wi

‘H_' r P > v' bs sen 45° :

| | F = Cos(k5° - x) _ cos 45°cosd + senk5° send .
I
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o sea F o= v' bs
coso + sendg
tomando en cuenta que v'= bY; siendo V! = V - Ve.
o
V' s

F = 5d (seno + cosa)

Sustituyendo Av fv = F y despejando s se obtiene:

Av fv jd (sen o 4 cosa)
Vl

Si se utilizan ‘estribos verticalesy; o sea o'=90°, se obtie-
ne el espaciamiento como sigue:

«r £ 3 A
s Av £v id

".]’l

16. BEsfuerzos de adherencia.

Los esfuerzos. de adherencia dan una idea de 1la tenden
cia del acero a deslizarse por el concreto. Considerando el
mismo segmento del andlisis de corte, y obteniendo la ecua=--
cién (ver artfculo 14)

CRousTy) ~dd s Vex
acomcdando convenientemente

P . ¥
X ~N Jj&

El término de la izouierda represesnta la fuerza por u
nidad de longitud; por lo tanto V/3id serd el esfuerzo de 2
dherenciz por unidad de longitud.

Para obtener dicho esfusrzo por unidod de superficie
expuesta se dividird V/jd por =., que es el perimetro to--

*
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- tal del acero, resultando: 1

"\I

m 81 esfuerzo miximo permitido por el A.C.I. es O0.10f'c

I

|l |

il Ejemplos. |

it Disefiar la viga que aparece en la figuraj; utilizando
- 2 Ke/ 2
d concreto con f'e = 210 Kg/em?., y acero con fs = 1 400 Kg/em

éér { IS}O G/m

: Se supone una seccidn des
¥ 30 X 50 cms., i
ol
B : ) |
it Pesc propio: 3560 Kg/mt. ,F
i i

- 6199_, e S “.‘Ix:

!":'::
=3
oy
ct
®)
B
3]
p‘
..’
o
il
o2 I
=
i
} ]
(@8
O Y
(@
"
U_l
(62N
]
t\’
A
cr
(@)
8
S
i
)
{7121
0

—
2

(1))

L)
(@)
D
Ly
(qn
H~
=}
(¢}
ot
L
o]
L}
-

{n

rdondear o W5 cms. ¥ 5 om

3 b | -~ g = -~ N D P ¥ 3
Bl peralte efectiveo se puede I
de recubrimients se obtiene h /= 50 cms.

L4

Ta a0

[92]

o~

| o |
|

A p =3 \.'_;"-:" C{): : |
S =400 X 0.566 X 45

=]
4]
"
|_ 4
L
(V)
(
t

[

ji
|
1
; | |
| T4 -‘—5 X
1 {__’.59,_+ -*— '
|




Revisibén por corte:

Viax — 1_86_%_X_é _ 5 580 Kgs.

S 00 5 580 . 2 Wi
V=TS 30X /8 XG5 = 4,72 Kg/em” < 6.30 Kg/enm

No regquiere estribos por corte.
Revisién por adherencias

SR AN 8 r s
u=s33 T 7TXLX /5 X 55 - 5.0+ Kgfem®.

4. = 0.10 f'¢ = 0.10 X 210 = 21 Kg/em®.

No. 2 'Diseflar una los~ de 10.00 metros por 5.00 metros,
forzada en uno sola direceibn, utilizando un concreto de o
210 Kg/cm® 'y acero con esfuerzo de trabajo de 1 400 Kg/cn

Carga viva.vv..o. 4O Kg/mt?,
Carga muertae... 150 Kg/mt®.
Peso propio..... 350 Kg/mt?2.

CBryva totall. .| .5 Kg/mt?2.

Considerando un ancho de 1.00 metro v = 900 Kg/mt.

3

M = %‘W Lq' = = 900 X 2 810int-Kg.

2 cms.3 h= 15 cms.




g |

l“ :
l:. \H
' ‘[
I _ M _ __ 281000 _ 7 1
i As= 539 = THhoo X 0.86 X 13 - 17:8 en®. |
|

1 | - 2.84% X 100 .
B TN B Satr T o 0 Vs ¢ 3/4" @ 16 cms. ‘\

Il Para eviter posibles agrietnomientos en los apoyos se dobla

lw‘, una parte del refuerzo para moiuento positivo. {
it .
Fh| Refuerzo por temperaturas '
'l

.'ii As = 0.0025 bd = 0.0025 X 100 X 13 = 3.25 cm?/mt.

Y47

' | [
.;. ;:‘ 0’71 1 B - .

0| e = o = Xﬁ 0 21.8 cms. !
. : 3 9’. l

i e 1y
il ¥
!u‘. Vs 3/8" @ 21 cms. E.

il ‘.E‘ ‘sl'

;
b f
4l PROBLEMAS . |
ll\} Disefiar las siguientes vigas:

hih Usese: fie = 210 Kg/em? fs = 1 400 Kg/cm*®. -
il |

éT ‘
8;:@/”'_ . y
A, AnT & |

1

i A

l| - ‘>. I
| 1 7? .75 1 3.75 )
! , ‘ o 3 é 4oo0 Zg/m ,
'OI'.VI | b, 121 \rr  |rer é 2. 80 ] .




25 ‘

‘I | . e . .
lﬂ' Disefiar las siguientes losas: <

I Usese: f'c¢ =175 Kg/en?. (K = 13.8) fs = 1 400 Kg/cm®. '

i |

fﬁ 4. Dimensiones: 6.00 X 4%.00 metros. ‘L

\{r Carga viva: 200 Kg/mt?2. It

‘n' Carga muerta: 180 Kg/mt?. :

| il j

Ll ;
f, 5. Carga viva: 360 Kg/mt®. ?

L Carga muerta:200 Kg/mt?2.

@i’ L = 10.00 metros.

i\ 4

el ﬁ
s /)
s i

M 17. Disefio de columnas de conecreto reforzado.

| 1]

| Se tratardnen cste 4rt culo dos casos: a) Columnes con -
I carga axial, 'inicamente y b) columnas con carga ex1a1 y ade-
I més un momento flex1or~ntb, que es el caso mds comin.

a)-Columnas:, con. carge-axial.

W _
‘ Bl A.C.I. especifica, para columnas con refusrzo en -

|h[ espiral, la carga admisible como sigue:
1l w
h ! P=0.225 f'c Ag 4 fs As. \

|\.| Bl refuerzo longitudinal minimo en una colunmna consis

ik te de 6 varillas de ¢ 5/6", ¥y su Uolcont°3° con respecto al -

’ drea de concreto total no w“nor del 1% y no mayor del 8%.(Re .
conenddndose del 1 al 3%) ~




La relacién del volumen del espiral y el volumen del ie
. nicleo, p'y no deberd ser menos de: l

|r 76 l
IR

I, | \ £le
- 0. R -
i P' = 0.45 (R - 1) = |
' ﬁ] f
il
H siendo: R, relacién del 4rea total y el drea del nécleo.

I
i
w.l f's, esfuerzo limite del refuerzo en espiral (2 800 Kg/cmz)o

Bl espaciamiento centro a centro de las espirales no
\ serd mayor de un sexto del didmetro del nicleo.

| El espaciamiento libre entre espirales no seri mayor
g de 8 centfmetros, ni menor de 4 ecms. o 1 1/2 veces el tamafio
f]y; méximo del agregado grueso. '

.w:‘ ' E1l didmetro del refuerzo en 2spiral no seré menor de
Lﬂ 1/4" ¥ el recubrimiento de conereto minimo de 4 cms. L

‘i Pera columnas con amarres o anillos en vez de refuer-
zo en espiral el A.C.I. especifica una carga admisible 0.8 - 1
i veces menor que pars el caso anterior, o seat

| \ l
H; : P=0.18 f'c Ag + 0.0 As fs

| El refuerzo longitudinal minimo es de cuatro varillas ‘

e - & 5/8" y con un porcentaje con respecto al d4rea total de --
I concreto no menor de 1% y no mayor del 4%. 1
|

del amarres

i Bl didmetro mfnimo de los anillos serd de 1/4", ¥y su

e separacién midxima serd de 16 wveces el didmetro del refuerzo
longitudinal; 48 veces el didmetro dewlos amarres, o la mini
ma dimensién de la columnas

| 1

En casc de que la esbeltez en las columnas (h/d) sea
mayor de 10, la garga admisible se ve reducida por la accidn
del flambeo, siendo dicha carga: .

& ﬁi{,,;", =5

I P' = P(1.3 - 0.03 ) A SavRTaL

‘- El recubrimiento minimo es de 4 cms. mds el didmetro
i
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b) Columnas con carga axial y momento flexionante.

La cargs admisible para este tipo de columnss se obtig
ne nediante nomogreamnas.

21 procedimiento consiste precisamente en suponer una
seccidén y encontrar su carga admisible.

Ejemplo.

Disefiar una columna para soportar una carga axial de
55 000 Kgs. f'e = 14%0 Kg/em? fs = 1 400 Kg/cm?.

LT

-

Se supone una seccidn de 40 X4Ocms.
Refuerzo longitudinal: 1%.
Peso prepzc: C.40 X 0.40 X %.60 X
2 400
=1 765 Kgs.

0,186 f'c Az + 0.8 fs As

0.16X140X15C0 + 0.8X1400X20.15

52 900 kilosgramos.

o admisibles
62 900(1.3 - 0.03 X 11.5
As = 5.04 X & 60 000 Kgs.

As = 20.16 cm2.
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‘!! "j PROBLEMAS.
‘Mil . 1. Disefiar una columna circulzr de concreto reforzedo
I"y , con longitud de 4.5 metros y con una carga axial de 40 Tons. '
. IlI I
N
Ith' : 2. Calcular la médxima carga axial que puede soportar
i”‘ la columna que aparece en la figura.
Hit
! o
||I” <.6V$¢A-
{114 f___ b P TI-
i I I
i1 F e 0 S 090909090 R B R i o mEw: o )
| | E=-=3k 5

I I o

i | . - __ % | ‘

e

;‘d| | ‘i

| : %: 30 —] . ?
|

e

i i
ﬂi Useses fle = 210 Kg/en®. !
BB ‘
?i@ fs = 1 %00 Kg/cm?. -
.“ " v
} ‘ I

o —— A ik




CAPITULO V

APLICACIONES

Para el disefio de une armadura comin, se tratard a-
qui el detelle de las juntas, pues ya en capitulos anterio
res se tratd sobre la seleccidn de perfiles en miembros a
tensién y compresidn.

20. Juntas remachadas.

La hipbtesis principal en el diseflo de juntas rema-
chadas es que la carga actia en el centro del sistema, ¥ a
demds, que cada uno de los remaches soportan cargas igua=--
les.

Existen dos tipos principales de juntas; las trasla

padas y las juntas a tope.

El proceso de disefio consiste, en primer término, -
en suponer una distribucién de remaches, en tal forma que
el margen sea cuando menos de 1.5 a 2 veces el didmetro; ¥y
en seguida revisar el esfuerzo cortante en los remaches, -
el esfuerzo de tensién en la placa sobre una linea que pa-
se por un eje de remaches y el esfuerzo de empuje sobre el
remache.
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Juntas traslapadas Juntas a tope =

'K 3 & g
'111 | BEjenplo- l
D

i

-rt : Calculer 1z carga admisible en la junta que sharece

’ en la figura TP TP
; 7 o

12 X g ek | g
i | s e- P W T P

! Bsfuerzos admisipless

ss (corte)’ =800 Kg/cm%.
s¢ (tensién)=1 200 Kg/cm*. :
sy (empuje) =1 4OC Kg/cm?.

Arca de un rencche = Z 2.2 = 3.8 en

& X 800 = 30 400 Kgs.

|
l | ' |
, Por tener dos 3reas de corte.
1
a
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P=5X2.2X1.9X 140 = 29 200 Kgs.

Tensidns
Para la seccién XX, la carga admisible es:
P=(20-2X2.2) 1.9 X1 200 = 35 500 Kgs.

La carga resistida por la seccién YY es 3/5 P, puesto --
que 2/5 son resistidos por la seccidn XX; o sea

P.—.—g (20 - 3 X 2.2) 1.9 X 1 200 = 50 900 Kgs.

La ¢

oa adlﬂiSible €S l;f. mercr d=3 laS c::..l..cul:izb, 0 sea
7

ks

o
in H

22-hJuntas soldadas,

El método mis empleado para producir juntas soldadas
es el de soldadura a2l arco, que consiste en calentar por me-
dio de un arco eléctrico, los extremos de los metales a unir
fundiendo asf, la varilla de soldar y provocandose la fusién
que perdurari al bajar la temperatura.

Algunas veces son utilizados sistemas de soldadura au
tégena y otros similzres.

Existen dos tipecs principales de unionss con scldadu-~
ra: al traslape y & tope.

GARTANTA
= ‘f'.{:;:::/,FﬂJL#T7-
n | = 3
T
RAIL %

a1oth
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le _ Pora que la soldaduras sea eficiente las lfineas de sepz ¥

| racién que aparecen en la grédfica, no deben ser perceptibles :
d" ¢ en la realidad.

i

“w L En las juntas a2l traslspe se considsra la seccibn cri-
Wi tica en la garganta; por 1lo que la carga admisible es:

L P=0.707 h X f, siendo f el esfuerzo de trabajo de la sol
Y dadura.

En 1z soldasdurs los esfuerzos recomendables en condi--
' ciones favorables socn: al corte 800 Kg/em?, a la tensibén 900

BEn las juntas a tope la carga admisible es P=h f.
ilf
Keg/en? y = 1a compresidén de 1 000 Kg/cm?.

Cargz por Angulc = 2% 00C Kgs.

:

|

:

, Se-utilizeart upg filoke de: 18 1M _ Z8 f
T l

800 X 0.782 = 626 Kg/er . !

i Lorizitud necesariade filetes
~. ~ )
‘ L = £+000 _ 38, ems. i
£26 !

i Esfuerzo admisibles
\
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IW Se distribuiri esta longitud en tal forma que la resul

tante de los esfuerzos laterales pase exactamente por el eje
I centroidal de los 4ngulos, con el fin de no provoecar cargas - l
. excéntricas. ”

i X 2,69 = y 6.20 X =2.317%

l

l+ . ¥y por otra parte: x4+ y =38k

:wl sustituyendo x: 2.3l y4+ v = 38.4

kil

]jl y = 11.6 cms. x = 26.8 cms. '

| g T - .
fi 24, Disefio de una armadura utilizada como cubierta.

4-0

, ‘Separacién entre armaduras: 5.00 metros
. Determinacién de las cargas.
a).Carga de viento. Para calcular la presién horizontal

producide por el viento se utilizan dos férmulas que estén -
. en funcién de la velocidad méxima del viento.

! ‘, 3 p = 00078 ‘72

utilizada en estructuras de gran tamafio.




8k

(p se obtiene en Kg/m , si v se expresa en mts/seg.)

Y pars estruetures sccundarias: p = 0.065 v?

Considerando la velocidaed médxima del viento como 120
Kn/hr., se obtiene p = 70 Kg/cm?.

La presién normal a la armadurs se ealcula medisnte -
la férmula empirica de Duchenin

. = < __XQ.S? . z 2
P = P,W = 70 . +O.37,2 = )+5-0 Kg/m .

b) Carga viva. Se considerz una carga viva de 100 Kg/m?,

A esta carga .y a la de viento se les llana alternadas,
pues no actien simultdnesmente; tomsndo en cuenta, por lo --
tanto, la mayor de ellas que en este caso, resulta ser la vi
va econ un valor de 100 Kg/m?. (i&n proyeccién horizontal)

-
eso del polins 18 Kg/m .
ﬁ""’""""")"".’:‘:‘ % ~ T = . : I( / 2
ConT S < ik = g > ng/m™

El peso propic deyla dmfizdurs se galéula cen la féfmu-
1z enpdrica:s

W=064+L+1.95 (L enmnstres y W 2n Ke/n .)

Otrc, procedimientcyrare determinar el peso propic de =
ls ermadure es realizar un disefio, prelinminar y calcular los
5 < , * A 3
peses reales -de los miembrcs-y detalles.

!

el
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d) Carga total.

Carga viva: 100 X 5.00 X 1.68 = 840 Kgs.
Carga muerta: 15 X 5.00 X 1.80= 135 Kgs.
18 X 5.00 = 90 Kgs.

Peso propio de la armadura: 85 Kgs.
Carga total por nudos: 1 150 Kgs.

Tanto laz cuerda superior conio la inferior se ccnstru--
yen con seccidn uniforme, respectivemente, y correspondien-

v

te al esfuerzeo mayor de la cuerda considerada.
A continuacidén se presenta el -disefo de un miembre a -
tensibn y otro & compresidn

Disefic del miembro Aa:

Dos &ngulos de 2 1/2%" X 1/4" proporcicnen una seccidn
s 15.36 cm®, y :

Disefic del micmbra Bas
~~S 7 O P \ o 2
= 17 100 Kgsh Para e=120; € 703 Kg/ou®.
A =

Seleceionando: 2 [T 2 /2™ X 3/8" A =11.16 FLQ.

_ 180
il e ]

1l
O
i

%% = 849 Kg/em”.

P=2X11.16 X 849 = 19 000 Kgs. Aceptando la secc,




~

Kgs. cms. dis=2ifo

-17 100| 180|2T 21/2"X3/84

-16 650| 180(21 2 1/2"X3/8"

-1% 900| 180(2rI 2 1/2"X3/8"
-14% Loo| 180(2r 2 1/2"X3/8"
-15 350| 180(2r 2 1/2"X3/8"
-1% 900| 180(2r 2 1/2"Xx3/8"
15 800| 195|2 r2 1/2"Xi/u
1% 400|195|2 r2 1/2"Xi/%" -
13 000{195|2 r2 1/2"Xi/L"
620| 417|222 1i/2"X1/un
070 73(1T1 1/4"x1/8"

Lol195|1 At X 1/8"
600 1M1 1/2"X1/yn

720{231|1r1" X 1/8"
320|217 |12 1/2"X1/un

720 irin x 1/8v
600|145 |1 M1 1/2"X1/4"

b0 A% Xriy'se
070 171 1/4"x1/8"

+ 310|195 |2 ra2m X 1/8"

750 (195 |2 r2" X 1/8"

7 200 2ret x i/en

radic de girc.

4rez requerida.
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Disefio de polines.

Aunque existe continuidad em los polines, se tomari -

un momento méximo de 1/8 wL“, quedando dentro de la seguri-
dad.

Carga sobre el polins

M = %w e § 225 X 52= 703 mt-Kes.

Z :%:%@-:55.6cm3.-

1 ] 6" z =171l cm +» pesos 12.2 Kg/mt.

192}

En el caso de haber coloczdc polines, nc solamente en
los nudos, sino en puntos intermedios, habrfa la necesidad

de disefiar a flexo-comprecsiédn los miemdros de 1z cuerda su-
periocr.

Disefio de la scldadura.

S2 disefiarédn las juntas A/ y B solamente, por fal-
ta de ‘espacioj siguiéndose an las demds ls misma secuela.

>




AN AL AN AT T A

Nudo A ‘ i‘
Se utiliza para el miembro horizoantal soldadurs des |

Tn n ] |
t -5 = T3 = 0.475 cms. |
s = 900 X 0.707 ¥ 0.%475 = 303 Kg/cm.

: : - 500/ 2
Longitud necesaria de scldadura L, :i;o_('/_— = 26.1 cms
D3

1.83" %, =%.52"y, i+ ¥ & 6.35 = 26.10
X, = 1%.06. cas. Yi= 5.69 cms. |

.

Ahora, censiderando el em
do, 52 cbtiene:

| l' .
2300 0-372 _ 3 190 Kes. |

puje vertical del miembre

*

=

+

nciina- Il

3 190 %8 : 9.45 72
L,s 2220 2 946 amsh X32= Ya = = Y4.73 cnms.
2 337 2= ¥ > 7

DT camm
: Iwﬁb\l.?. & - (7
Y=+ ¥a= 5.69 + 4.73 = 10.42 cms. 4 g,




Soldadura para el miembro inclinados

Filetes 3/8" - 1/16" = 5/16"

s = 1000 X 0.79 X 0.707 = 561 Kg/em .

L = -]L%%%/-Z— = 15.2 cms.
1.93x = k.2 y X +Y+ 6.35 = 15.20
X =2.29 ¥y = 6.17 cnms. Yy = 2.68 cms.

Filetes 3/8" - 1/16" = 5/16"
Carga resultante: 17 100 - 16 650 = 450 Kgs.

89




‘ 20
| Ll =—)+50 - 008 Cms.
561
|
< 1593 X, = ]+c)+2 Y X+ Vi = 008
[
X1 = 0.557 cns. Yi= 0.243 cms,
L¢=l—g§ = 1.9 cms. Xa 4+ Y2 = 0.95 cms.

X = 0.557 4 0.950 = 1.507 cms.
Yy = 0.243 4+ 0.950 = 1.193 cms.

—

[

\

— ; |

- Filete: 1/8" - 1/16" = 1/16", (‘
‘ |
Como no existe soldadurs de 1/16", se utilizard de 1/8".

s =1 000 X 0.707 X 0.318 = 225 Kg/em.

1 070 3
L ~3 — T » ..
5= 4.76 cms
0.89 x = 2.28 y X 457 = 4.76

X = 3.4+ ems. ¥y = 1.3% cms.
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