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comienza una zona de "flujo plastico restringido”, que termina cuando todo el material

fluye plasticamente. A pantir de aqui, los alargamientos crecen bajo carga constante;-

hasta que las fibras empiezan a endurecerse por deformacion, y la resistencia vuelve a
aumentar. La region de “flujo plastico no restringido" define un limite de utilidad
estructural del miembro, pero éste tiene una capacidad adicional de carga
considerable. El otro estado limite de carga corresponde a la resistencia maxima.
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Fig. 1.9 Grafica fuerza-deformaciéon de una probeta y un miembro en tension.

Un miembro en tensidn sin agujeros alcanza-el limite de utilidad estructural cuaindo
entra en la regién.de, flujo plastico no restringido, pues experimenta alargamientos
inadmisibles, al deformarse plasticamente todo el material que {o compone. Este modo
de falla es ductil.

Si la barra estad atornillada a! resto de la estructura, los agujeros para los tornillos
producen concentraciones de esfuerzos, pero la ductilidad de los aceros estructurales
comunes es tal que, bajo carga estatica y a temperaturas ordinarias, las
concentraciones desaparecen, por redistribucién plastica de esfuerzos, antes de que se
alcance la resistencia Gltima; el efecto de los agujeros se reduce a la pérdida de area
que ocasionan en algunas secciones transversales.

Cuando la carga excede la que produce el flujo plastico en la seccidn neta
(descontados los agujeros), el material fluye plasticamente, pero en una longitud muy
pequena, por lo que se liega al endurecimiento por deformacion sin que el alargamiento
de la barra sea excesivo. A menos que el miembro falle antes por flujo plastico en la
seccion total, la resistencia se agota cuando se rompe la seccion neta critica, bajo
esfuerzos cercanos a la resistencia ultima en tensién del material. La falla es fragil.



- 1.5 ESTADOS LIMITE.

De acuerdo con la filosofia del disefio elastico, la aparicién del esfuerzo de fluencia en
un punto cualquiera de una seccion transversal constituye el limite de utilidad
estructural de una barra en tension. Sin embargo, si el comportamiento es ductil, la
iniciacion del flujo plastico en una zona de concentracion de esfuerzos ocasionada, por
ejemplo, por un agujero, tiene poco significado en la resistencia real del miembro,
mientras que la fuerza que produce su plastificacién total si constituye un limite de
utilidad estructural, pues ocasiona elongaciones grandes e incontrolables que, ademas,
pueden precipitar la falla del sistema del que forma parte la barra. Asi, aunque la
resistencia a la ruptura suele ser mayor que el producto del area de la seccion
transversal por el esfuerzo de fluencia del material, a causa principalmente del
endurecimiento por deformacion que precede a la ruptura, el flujo plastico genera! del
miembro constituye un estado limite de falla.

Por otro lado, si ia barra en tensidn se une al resto de la estructura con remaches o
tornillos, sus extremos se debilitan por los agujeros que se requieren para colocarlos vy,
dependiendo de la reduccion de area ocasionada y de las caracteristicas mecanicas
del acero, el miembro puede fallar por fractura en el area neta bajo una fuerza menor
gue la que ocasionaria el flujo plastico de la seccion total. La fractura en la seccion
neta constituye un segundo estado limite de falla. Se presenta una situacién semejante
cuando el miembro en tension esta conectado al resto de la estructura a través de
algunas de las partes que lo compecnen, pero no de todas, aunque la conexién sea .-
soldada.

Los agujeros no se tienen en cuenta cuando se revisa el fiujo plastico generalizado
porque, por las pequefas dimensiones de la parte del miembro en la que éstan
situados, influyen poco en él. Ademas, en esa zona se llega pronto al endurecimiento
por deformacion, por lo que el flujo pléstlco del area neta no constituye tampoco un
estado limite de interés.

1.6 RESISTENCIA DE DISENO (refs. 1.1, 1.3).

La resistencia de disefio R, de un elemento estruciural en tension es el menor de los
valores que corresponden a los estados limite de ftujo plastico en la seccidn total y de
fractura en el area neta.

a) Estado limite de flujo plastico en la seccidn total:
Fp =090
R =4 F F (1.1)

b} Estado limite de fractura en la seccidn neta:
FR = 075
R =A,F,Fy (1.2)



A, es el area total de la seccién transversal del miembro, 4, el area neta efectiva, F,
el esfuerzo de fluencia minimo garantizado del material y F, su esfuerzo minimo de
ruptura en tension. Tomando 4, y 4, en cm?, y F.y F, en kg/cm?, R, se obtiene en

kg.

La diferencia entre los factores de resistencia F, especificados para las dos formas de

falla refleja la tendencia general, en el disefio de estructuras, de contar con factores de
seguridad mayores contra las fallas de tipo fragil que contra las ductiles.

El modo de falla depende de la relacion entre el area neta efectiva y el area total y de
las propiedades mecanicas del acero. La frontera entre los modos gueda definida por

la condicion 0.904,F, =0.754,F, (los miembros de la igualdad son las resistencias
correspondientes a los dos estados limite, ecs. 1.1y 1.2). Cuando A4, /4, 21.2F /F,, la

falla es por flujo plastico general, mientras que si 4,/4, <1.2F, /F, el estado limite es el
de fractura en |a seccion neta.

Los dos estados limite mencionados corresponden a barras que tienen un
comportamiento ductil hasta la falla; la situacién cambia por completo cuando se pierde
la ductilidad, lo que puede suceder si el miembro trabaja a temperaturas muy bajas,
bajo cargas que producen impacto, 0 queda sometido a un nimero muy elevado de
ciclos de carga y descarga que ocasionan una falla por fatiga.

En diseno por esfuerzos permisibles, el esfuerzo permisible no debe exceder de 0.60F,
en el area total ni de 0.50F, en el area neta efectiva (ref. 1.2).

EJEMPLO 1.1 Determine la resistencia de disefo de la placa de 20 cm x 2.5 cm de la

Fig. E1.1-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tension del acero son

. 2530 y 4100 Kg/cm?, respectivamente. Los tornillos tienen un diametro de
2.22 cm (7/8"), y los agujeros son punzonados.

Area total: A =20x25=500cm"
Area neta: A, =500-2(222+03R.5=374cm’
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Fig. E1.1-1 Placa en tension.

En el calculo del area neta se considera que los agujeros tiengn un diametro
3 mm mayor que el de los tomillos (sec. 1.8.1).

El area neta efectiva 4, esigual a A4, en este caso (sec. 1.8.2). -

a} Estado limite de flujo plastico en la seccién total (ec. 1.1):
R, = AF,F,=50.0x2530x0.9x107 =113.9 Ton

b) Estado limite de fractura en la seccién neta (ec. 1.2):
R =AF,F,=37.4x4100x0.75%x10~ =115.0 Ton

La resistencia de disefio es de 113.9 Ton; es critico el estado limite de flujo
plastico en la seccién total.

Como primer paso en la solucién del problema podria determinarse el modo de |
falla, y después se utilizaria sélo la ecuacién correspondiente:

A /A4 =37.4/50.0=0.75; 1.20F, /F, =1.2x2530/4100=0.74.
Como A, /4 >120F, /F, el estado limite es el de flujo plastico en la seccion
total.

En problemas de disefio se suelen calcular las dos resistencias, y se toma la
menor como resistencia de disefio.

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ.

La esbeltez no influye en la resistencia de los miembros en tensién por lo que, desde
ese punto de vista, no es necesario imponer ningun limite; si el elemento es una variila
0 un cable, puede tener una esbeltez cualguiera. En miembros de otros tipos conviene
no exceder un limite superior, para obtener cierta rigidez, que facilite su manejo y
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ayude a evitar movimientos laterales o vibraciones indeseables bajo solicitaciones
varnables, como las inducidas por viento, sismo o, en estructuras industriales, por el
movimiento de gruas u otros equipos.

En la ref. 1.1 se indica que !a relacion de esbeltez L/r de miembros en tension puede
tener cualquier valor, pero conviene que no pase de 240 en miembros principales ni de
300 en contraventeos y otros miembros secundarios, especialmente cuando estéen
sometidos a cargas que puedan ocasionar vibraciones. Las tres referencias 1.2, 1.3y
1.4 fijan el mismo limite, 300, pero en las dos primeras se proporciona unicamente
como una recomendacién, mientras que de acuerdo con la dltima es obligatorio, a
menos que se utilicen otros medios para controlar la flexibilidad, las vibraciones y las
deformaciones transversales de una manera compatible con las condiciones de
servicio, 0 se demuestre gue esos factores no influyen en el comportamiento de la
estructura o del conjunto del que forma parte el miembro en consideracion.

A los cables y a las varillas se les suele dar una pretension, para evitar vibraciones y
deflexiones excesivas.

En miembros cuyo disefio esta regido por solicitaciones sismicas pueden ser
necesarias restricciones mas severas en las relaciones de esbeltez, que dependeran
de los requisitos de ductilidad que deba cumplir el sistema estructural que resista las
fuerzas horizontales.

1.8 AREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES.

El area total de un miembro, 4,, es el area completa de su seccién transversal, igual a

la suma de los productos del grueso por el ancho de todos los elementos {patines,
almas, alas, placas) que componen la seccién, medidos en un plano perpendicular al
eje del miembro. En angulos, el ancho se toma igual a la suma de los anchos de las
dos alas, menos el grueso.

Aunque la definicion anterior es la que se usa en las refs. 1.1 a 1.4, no es del todo
correcta cuando se aplica a perfiles laminados (a diferencia de los formados por placas
soldadas), pues ignora el grueso variable de algunos elementos planos, las zonas
curvas entre ellos, y sus bordes redondeados.

1.8.1 Area neta.

La presencia de un agujero, aungue esté ocupado por un remache o tornillo,
incrementa los esfuerzos en un elemento en tension, pues disminuye el area en la que
se distribuye la carga, y ocasiona concentraciones de esfuerzos en sus bordes (Las
uniones con tornillos de alta resistencia disefiadas por friccidon son una excepcion).
Este efecto no se manifiesta en elementos comprimidos, en los que la fuerza se
transmite por contacto directo con los remaches o tornillos.



El incremento de esfuerzos en los bordes del agujero, en el intervalo elastico, puede
ser varias veces mayor que el esfuerzo medio; sin embargo, se supone que en la
cercania de la falla la fuerza se distribuye uniformemente en el area neta (es decir, en
la que queda cuando se descuenta la que se pierde por el agujero), lo que es correcto
en materiales ductiles, como los aceros estructurales, por la redistribucion de esfuerzos
gque precede a la ruptura.

La discusidn anterior solo es valida para miembros sujetos a cargas casi estaticas.
Bajo condiciones que propicien fallas por fatiga, o cuando las cargas se aplican casi
instantaneamente, como sucede durante un evento sismico, el elemento puede
romperse sin redistribucion de esfuerzos; en esos casos han de tomarse todas las
medidas posibles para minimizar las concentraciones de esfuerzos, ademas de
disminuir los esfuerzos de disefic o la amplitud de sus variaciones; sin embargo,
tampoco se calculan los incrementos de los esfuerzos en la cercania de! agujero.

E! drea neta de la seccion transversal de un elemento en tensién, o, simplemente, el
"area neta", es igual al area total de la seccion menos la que se pierde por los agujeros.
Se obtiene sumando los productos del grueso de cada una de las partes por su ancho
neto, que se determina como sigue:

a) El ancho de los agujeros para remaches o tornillos se toma 1.5 mm mayor que el -
tamario nominal del agujero, medido normalmente a la direccion de los esfuerzos.

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

¢} Cuando los agujeros estan dispuestos en una linea diagonal respecto al eje de la
pieza, o en zigzag, deben estudiarse todas las trayectorias de falla posibles, para
determinar a cual le corresponde el ancho neto menor, que es el que se utiliza para
calcutar el area neta. EIl ancho neto de cada parte, correspondiente a-cada
trayectoria, se obtiene restando del ancho total la suma de los anchos de todos los
agujeros que se encuentran en.la trayectoria escogida, y sumando, para cada

espacio entre agujeros consecutivos, la cantidad s*/4g, donde s es la separacion
longitudinal, centro a centro, entre los dos agujeros considerados (paso) y g es la
separacion transversal, centro a centro, entre ellos (gramil).

El ancho total de angulos se toma igual a la suma de los anchos de las dos alas menos
el grueso. La distancia transversal entre agujeros situados en alas opuestas es igual a
la suma de los dos gramiles, medidos desde los bordes exteriores del angulo, menos el
grueso.

Al determinar el area neta a través de soldaduras de tapon o de ranura no se tiene en
cuenta el metal de aportacion.

Cuando los agujeros estan colocados sobre rectas normales al eje de la pieza la
seccidn neta critica es 1a que pasa a través de ellos; por ejemplo, en la placa de la Fig.
1.10a es la seccién AB.



12

- A .
~—
— I
T
B

(a)
Fig. 1.10 Posibles trayectorias de falla en una placa agujerada en tension.

En cambio, cuando estan dispuestos en diagonal o en zigzag hay varias lineas de falla
posibles y, en general, a simple vista no se sabe cual es la critica, por lo que se
determina el ancho neto correspondiente a cada una de ellas y se utiliza el menor para
calcular el area neta.

En la Fig. 1.10b se muestran todas las trayectorias de falla posibles de una placa con
cinco agujeros; basta estudiar dos, la ABCD, normal a la linea de accion de las fuerzas
de tension, y la ABECD, en zigzag, pues todas las demas se reducen a alguna de ellas.

Los métodos practicos que se utilizan para incluir el efecto de agujeros en zigzag en el
diseno de piezas en tension son empiricos; el que se recomienda en el parrafo 1.8.1c¢,
propuesto en 1922 y revisado en varias ocasiones posteriores (ref. 1.5), es un
procedimiento sencillo cuyos resultados concuerdan aceptablemente con los obtenidos
en pruebas de |laboratorio. Se recomienda en las refs. 1.1a 1.4.

Por las razones mencionadas arriba, suelen despreciarse las concentraciones de
esfuerzos que se originan en la vecindad de los agujeros.

El procedimiento empleado para hacer las perforaciones constituye uno de los
aspectos criticos de las estructuras remachadas o atornilladas; el material que rodea a
los agujeros punzonados pierde ductilidad y puede contener grietas diminutas, que
constituyen puntos potenciales de iniciacion de fallas; ese material endurecido debe
eliminarse cuando puedan presentarse fracturas de tipo fragi! o por fatiga bajo cargas
de servicio.

Cuando las cargas son predominantemente estaticas, el efecto mencionado en el
parrafo anterior se toma en cuenta calculando el area neta de las piezas en tensién con
la suposicion de que el ancho de los agujeros es 1.5 mm mayor que el nominal, medido
normalmente a la direcciéon de los esfuerzos. Por consiguiente, en el calculo de areas
netas se supone que los agujeros estandar tienen un didmetro 3 mm mayor que el de
los remaches o tornillos, puesto que el diametro real de los agujeros es 1.5 mm mas
grande que el del sujetador.
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Si el grueso del material es mucho mayor que el diametro del tornillo, es dificil
punzonar agujeros del tamario necesario sin deformar excesivamente el acero que los
rodea, por lo que suelen subpunzonarse, con un didmetro 5 mm menor que el
requerido, y taladrarse después al tamano final, con las piezas que van a unirse
ensambladas. En estos casos, asi como cuando los agujeros se taladran desde un
principio, es muy poco el material que se dafia, por lo que no es necesario sustraer los
1.5 mm correspondientes a deterioro de los bordes.

EJEMPLO 1.2 Determine el area neta critica de la placa de la Fig. E1.2-1. La placa es
de 2.0 cm de grueso, y los tornillos de 1.9 cm (3/4") de diametro. Los agujeros
son punzonados.

. A
! 75 l
L — s
100] T 1\\
35.0 - — \
c \
0o | ! \\\ |E
-
b X _-ils |D |F

Dimensiones en cm,

AETTRe

Fig. E.1.2-1 Placa del ejemplo 1.2.
Hay tres posibles trayectorias de falla: ABCD, ABCEF y ABEF.

Los agujeros deben considerarse de un diametro iguala 1.9+0.3=2.2cm.

Los anchos netos conrespondientes a los tres casos son:

ABCD: 35-2x22= 30.60 cm
ABCEF: 35-3x22+12° {4 <10)= 32.00cm
ABEF: 35-2x22+12°/(4420)= 32.40 cm

La trayectoria cntica es la ABCD, luego:
A, =30.60x2.0=61.2cm?

Por simple inspeccién se advierte que la trayectoria ABEF no es critica en
este caso, pues es mas larga que la ABCD, y en las dos se restan dos agujeros.
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EJEMPLO 1.3 El angulo de la Fig. E1.3-1 esde 15.2x 2.2 cm (6" x 7/8"), y los tornillos
son de 2.2cm (7/8") de diametro, colocados en agujeros punzonados.
Determine el area neta critica.
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2z — — :— — |-- —@— b) Angulo “desarroliado”.

x - [
H D

Fig. E.1.3-1 Angulo del ejemplo 1.3.

Acotaciones en

§

Las posibles trayectorias de falla son ABCD, EFBCD y EFBGCD. EFBGH no
puede ser critica, porque en ella se descuentan tres agujeros, y es mas larga
que la EFBCD, en la que también se descuentan tres agujeros.

El ancho del angulo desarrollado es: 15.2x 2~ 2.2= 282 cm.
El diametro de cada agujero se toma iguala 2.2 + 0.3 =2.5cm.

Anchos netos:
ABCD: 282-2x25= 2320 cm

EFBCD: 28.2-3x2.5+5°/4x6.0 = 21.74cm
EFBGCD: 28.2-4x25+2x5%/ 4x6.0 +57/ 4x9.8 =20.92cm



La trayectora critica es la EFBGCD:
4 =20.92x22=46.03cm’

1.8.2 Area neta efectiva.

No todos los miembros que trabajan en tension pueden desarrollar un esfuerzo medio
en la seccidén neta igual a Ia resistencia a la ruptura del acero. Las reducciones en
resistencia pueden expresarse en términos de la eficiencia de la seccidon neta, definida
como la relacién entre el esfuerzo medio en el instante de la fractura y el esfuerzo de
ruptura obtenido ensayando una probeta del material.

Los factores principales de los que depende la eficiencia de la seccién neta son la
ductilidad del metal, el método que se emplee para hacer los agujeros, el cociente del
gramil, g, entre el diametro, 4, del tornillo o remache, la relaciéon entre el area neta y el
area de apoyo sobre el sujetadory, sobre todo, la distribucién del material de la seccién
transversal de la barra, con respecto a las placas de unién, u otros elementos que se
utilicen para conectarla (ref. 1.5).

L.a mayor parte de los aspectos anteriores se tienen en cuenta de una manera implicita;
por ejemplo, los aceros que se emplean en construccién son suficientemente ductiles
para que su eficiencia, respecto a esta propiedad, sea de! 100 por ciento, y los
esfuerzos permisibles de contacto entre el material y los sujetadores se escogen de
manera que ese fenémeno tampoco influya en la eficiencia de la seccion neta.

El utimo factor, que es el mas importante, si se considera explicitamente en las
especificaciones para diseno (refs. 1.1 a 1.4); la posicion de los planos de corte de los
tornillos © remaches respecto a la seccidon transversal del miembro influye
significativamente en la eficiencia.

La importancia de este factor se ha demostrado experimentalmente ensayando
miembros de acero en tension, del tipo de los que se usan en diagonales y montantes
de armaduras, como el que se muestra en la Fig. 1.11 {refs. 16 y 1.7; la ref. 1.5
contiene un resumen de las investigaciones reportadas en ellas). La seccién “H” esta
unida al resto de la estructura a través de los patines.
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Placa de conexion
Fig. 1.11 Distribucion de esfuerzos en una seccion “H”
conectada por los patines.

A una cierta distancia de la conexion los esfuerzos son uniformes, pero como no todas
las partes del miembro estan unidas a las placas, a las que llega, eventuaimente, la
fuerza total, se originan concentraciones de esfuerzos en las partes conectadas (los
patines, en la Fig. 1.11) y disminuciones de los mismos en las gue no estan unidas
directamente (los esfuerzos en el aima disminuyen, hasta anularse en el extremo).

La distribucion no uniforme de esfuerzos puede ocasionar una disminucion en la
eficiencia de la seccion neta, ya que algunas de las partes que componen el miembro
(las conectadas directamente) tienden a alcanzar su resistencia ultima antes de que se
desarrolle la de la seccion completa; la importancia de este fendmeno depende de la
geometria de la junta y de las caracteristicas del material.

Un fenémeno semejante se presenta en angulos atornillados a una placa (Fig. 1.12).

Hasta ahora sélo se han mencionado conexiones remachadas o atornilladas; sin
embargo, también en uniones soldadas los esfuerzos estan distribuidos de manera no
uniforme cuando la transmisidn de fuerzas se efectia a través de algunas de las partes
que componen la barra; la diferencia entre los dos tipos de conexiones esta en los
agujeros, que no existen en las soldadas.

La pérdida de eficiencia en la seccion neta esta relacionada con el cociente de la
longitud L de la conexion entre la distancia x del centro de gravedad de la seccion
transversal de la barra conectada a la cara en contacto con la placa de union (Fig. 1.12)
(refs. 1.6 y 1.7). En secciones simétricas unidas a dos placas ¥ se determina como si
estuviesen formadas por dos partes iguales, conectadas a cada placa (Fig. 1.11).
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5
Parte del angulo unida
a la placa (con remaches

/ torniilos o soldadura)

4G

Placa de conexién

—

Superfice de falla
Fig. 1.12 Angulo conectado en una sola ala.

En las refs. 1.6 y 1.7 se recomienda gue la pérdida de eficiencia de la seccién neta se
tenga en cuenta reduciéndola a una seccién neta efectiva, cuya area se determina con
ta expresion empirica:

Area neta efectiva= 4, = A,(l - %j

*r

A, es el area neta del miembro, L la longitud de la junta y X la distancia entre el ;S'Iano
de cortante y el eje centroidal del elemento conectado.

E! factor de reduccion del area neta es:

U=1—%s0i9 - (1.3) .-

La eficiencia aumenta cuando disminuye la excentricidad x o crece la longitud de la
conexion L. '

En las especificaciones AISC de 1986 (ref. 1.8) esta férmula aparecia en el
Comentario, y no incluia el limite superior de 0.9; en 1893 (ref. 1.3) la ec. 1.3 estda en el
cuerpo de la norma. El limite superior se propone en la ref. 1.9, en vista de que en los
estudios experimentales que se han realizado (refs. 1.6 y 1.7) pocas veces se han
observado eficiencias mayores de 0.9.

De acuerdo con lo anterior, el area neta efectiva, 4,, de los miembros en tension se

calcula como sigue:
1. Cuando los remaches, tornilios o soldaduras transmiten la fuerza de tensién a cada
uno de los elementos que constituyen la seccidn transversal del miembro,

proporcionalmente a sus areas respectivas, el area neta efectiva 4, es igual al area
neta 4, .
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2. Cuando los remaches, tornillos o soldaduras transmiten la fuerza de tensién a
través de algunos de los elementos que constituyen la seccidn transversal del

miembro, pero no de todos, el area neta efectiva 4, es:
A, =AU (1.4)
En esta expresion,
A4 =Area que se define mas adelante.
L =Coeficiente de reduccion =1-(¥/L)<0.9, o como se indica en c 6 d.

x = Excentricidad de la conexion.
L =Longitud de la conexidn en la direccion de la carga.

Se pueden utilizar valores mayores de U’ si se justifican experimentaimente o con otro
criterio racional.

a) Cuando la fuerza de tension se transmite con remaches o tornillos:
A= 4, =area neta del miembro.

b) Cuando la fuerza de tension se transmite con soldaduras longitudinates a un
elemento estructural que no sea una placa, o con soldaduras longitudinales vy
transversales combinadas:

A= A4, =area total del miembro.

c) Cuando la transmision se hace so6lo con soldaduras transversales:

A =area de los elementos conectados directamente.

=10
Esta condicidon soélo es aplicable cuando se usan soldaduras- de penetracion
completa o parcial, pues si son de filete rige su resistencia al corte, aunque se
empleen filetes del mayor tamano posible (el grueso de la placa), cualquiera que
sea el tipo de acero o la resistencia del electrodo (ref. 1.9).

d) Cuando la fuerza de tension se transmite a una placa por medio de soldaduras
longitudinales colocadas a lo largo de los dos bordes y del extremo de la placa, si
L>w:

A = area de la placa.

SiL22w 7y =1.00
Si2w>L=215w =087
SilsSw>L2w U=075

L es la longitud de la soldadura y w el ancho de la placa (distancia entre cordones
de soldadura).

En un perfii dado, conectado de una manera determinada, ¥ es una propiedad
geometrica; es igual a la distancia entre el plano de conexion, que es una cara del
miembro, y el centroide de éste (Fig. 1.13); en casos particulares, el “miembro” puede
ser una porcién de la seccién transversal. La longitud de la conexién, L, depende del
numero de sujetadores mecanicos, o de ia longitud de la soldadura, que se requieran
para transmitir la fuerza de tensidon. En uniones remachadas o atornilladas . es la
distancia, paralela a la linea de accion de |a fuerza, entre el primero y el Ultimo de los
sujetadores colocados en la hilera que tenga el numero mayor de remaches o tornillos;
cuando estén en tresbolillo, se toma la dimension exterior (Fig. 1.14). En conexiones
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soldadas [ es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente a la
linea de accion de la fuerza; su valor no cambia si se coloca una soldadura transversal
ademas de las longitudinales, pues la resistencia a la ruptura no se modifica
substancialmente (Fig. 1.15).

Setratacomouna T
(a)

un angulo

o -
o @i’ Ei | ____:F X Se trata como

«=Z2

(b) Se emplea la x mas grande

X
_ Se trata la mitad
= dei patiny el alma
hasta el pnmer
agujero como un
angulo

T Se emplea la X mas grande

Fig. 1.13 Determinacion de x.

T T

/

5
&o

I L[ﬂ
Se emplea la X mas grande

Fig. 1.14 Angulo con agujeros en Fig. 1.15 Determinacion de L en
tresbolillo. uniones soldadas.

En conexiones remachadas o atornilladas de secciones “H” o “I", y de tés obtenidas de

ellas, se han propuesto valores aproximados del coeficiente U, que pueden utilizarse

en lugar de los calculados confaec. 1.3 (refs. 1.1, 1.3y 1.8):

a) Secciones laminadas o soldadas “H" o “I", con patines de ancho no menor que 2/3
del peralte, y tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas



soldadas, conectadas por los patines, con tres o mas conectores en cada linea en la
direccién de la fuerza: U =0.90 .

b) Secciones laminadas o soldadas “H” o “I" que no cumpian las condiciones del
parrafo anterior, tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas
soldadas, y todas las secciones restantes, inciuidas las hechas con varias placas,
con tres 0 mas conectores en cada linea en la direccion de la fuerza: U/ =0.85.

c) Todos los miembros gque tengan solo dos sujetadores en la direccion de la fuerza:
U=075. .

No se tiene informacién suficiente para proponer un valor de U cuando todas las lineas
tienen un solo tornillo o remache, pero es probablemente conservador tomar 4, igual al

area neta del elemento conectado (ref. 1.3).

19 RESISTENCIA A LA RUPTURA POR CORTANTE Y TENSION
COMBINADAS ("Block shear rupture strength").

Esta posible forma de falla debe revisarse cuando se disefian conexiones de miembros
en tension, placas de nudo de armaduras que reciben diagonales o montantes en
tension, y otros elementos estructurales en los que puede presentarse este estado
limite.

El fenémeno se identificé por primera vez a mediados de la década de los 70, al
estudiar experimentalmente el comportamiento de vigas despatinadas, conectadas,
para transmitir fuerza cortante, por medio de tornillos y angulos adosados al alma (ref.
1.10); en la Fig. 1.16a se muestra el extremo de una viga de ese tipo. La resistencia de
la conexion proviene de una combinacion de la capacidad para resistir tension en un
plano y cortante en otro, perpendicular al primero.

El modo de falla mencionado se ha vuelto mas critico desde 1978, pues en sus
especificaciones de ese afo el AISC incrementé considerablemente los valores
permisibles de los esfuerzos de aplastamiento entre tornillos y placas, con lo que
disminuye el numero de tornilios y la longitud del alma a través de la que se transmite
ia fuerza cortante, a menos que se aumente la distancia entre centros de tornillos.

El problema no se limita a las vigas mencionadas arriba; el angulo en tension de la Fig.
1.16b, por ejemplo, o la placa a la que esta conectado, también pueden fallar por
cortante y tension combinadas, |0 mismo que cuaiquier miembro en tension de una
armadura y el elemento al que esté unido, sea una de las cuerdas o una placa de nudo.
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l.._S_,
Zona
| despatinada [/
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N
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—— Cortante
7 d / d |b
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Contante »
\ @ A 1
LTensic‘m 1 _\Y
La falla se presenta por desprendimiento \_ .
del area sombreada /l/ Tension

(a)

-+

(b)
Fig. 1.16 Superficies de ruptura por cortante y tensién combinadas.

Al determinar la resistencia no debe suponerse que los dos planos se fracturan al
mismo tiempo, uno'en cortante y el otro en tensién, pues esto sucede sélo en casos .
excepcionales. Se:obtiene un modelo analitico mas conservador, y que concuerda de
manera muy aceptable con resultados experimentales, sumando la resistencia al.flujo
en un plano con 1a de ruptura en el otro (refs. 1.3, 1.11 y 1.12);, se calculan.dos
resistencias, una igual a la suma de las resistencias a la ruptura en el area neta en
tension y al flujo plastico por cortante en el area total del planc o planos en cortante, y
la otra sumando las resistencias a la ruptura en el area o areas netas en cortante y al
flujo plastico en el area total en tension.

La resistencia de disefo a la ruptura por cortante y tension combinadas, se determina
con las expresiones (ref. 1.3):
a) Cuando F A4, 206F, A4, :

Fol06F 4, + F,A,) (1.5)
by Cuando 06F A, >FA,:
Fr(06F, 4, +F,4;,) (1.6)
Fp=0.75

Ar. =Area total que trabaja en cortante = ¢ (Fig. 1.16b).
A7, =Area total que trabaja en tensién = sr (Fig. 1.16b).
4., =Area neta en cortante.

A,, =Area neta en tension.
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0.6F, es el esfuerzo de flujo en cortante; proviene de la teoria de Henky-Von Mises:

1, =F,/J3=058F, ~0.6F,. Se supone, ademas, que el esfuerzo de ruptura en
cortante es aproximadamente igual a 0.60F, .

El estado limite de ruptura por cortante y tensién combinadas debe revisarse también
en la periferia de las uniones soldadas; la resistencia se determina utilizando F, =0.75
y las areas de los ptanos de fractura y flujo plastico.

Las expresiones 1.5 y 1.6 satisfacen la filosofia del disefio de miembros en tension, en
el que se emplea la seccion total para revisar el estado limite de flujo plastico y la neta
para el estado limite de fractura.

b y s son las longitudes que trabajan en cortante y tension, respectivamente (Fig.
1.16b} y 1 es el grueso de la placa. Para calcular ias areas netas de la Fig. 1.16b
deben descontarse 2.5 agujeros en la longitud de cortante y 0.5 en ia de tension. De
acuerdo con la seccion 1.8.1, se utiliza el didametro nominal mas 1.5 mm.

La expresidn que controla el disefo es la que proporciona la resistencia mas elevada
como se ve estudiando los dos casos extremos de la Fig. 1.17. En el caso (a) la fuerza
P es resistida principalmente por cortante, debe considerarse la resistencia a la
fractura en los planos de corte, por lo que se utiliza la expresion 1.6. En el caso (b), en
cambio, la falla se presenta cuando se fractura el area en tension, condicion descrita.
por 1.5; si se emplease 1.6, que corresponderia a fractura por cortante en el area.
pequena y flujo plastico por tensién en la grande, se obtendria un valor menor de la
resistencia, y algo semejante sucederia si se aplicase ia expresion 1.5 al primer caso.

e, te,
Fuerza de v 1—

tension Fuerza de
pequena — Tensién
grande
! v
Fuerza cortante l Fo Fuerza
grande cortante
lpo pequefa

(a)
Fig. 1.17 Resistencia a la ruptura.
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De hecho, cuando el area de cortante de la Fig. 1.17b tiende a cero, la ec. 1.6
proporciona una resistencia basada Unicamente en el flujo plastico del area total en
tensién. Sin embargo, la falla por cortante y tension combinadas es un fenémeno de
fractura, no un estado limite de flujo plastico, por lo que en cada caso debe emplearse
la formula que tiene el término mas grande correspondiente a la fractura.

EJEMPLO 1.4 Determine la resistencia de disefic en tension del angulo de la Fig.
E1.4-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tensién del acero son 2530 y
4100 Kg/cm?, respectivamente. El angulo es de 15.2 cm x 10.2 ¢m x 0.95 cm (6"
x 4" x 3/87), y los tornillos tienen un diametro de 2.22 cm (7/87). Los agujeros
son punzonados.

| ‘ L=24.0 I

6 fe— |
10161 -ﬂ\\iﬁ

|
$
i

. = T,
fo — 2 > /’%{ £Fe B
LEr— ' _é_ -(P’_ :Cl 3.2 :

Il E ] T
N ’/_4"‘ I' 6x4=24 '

—+| - "

x=2139 28

Acotaciones en cm

Fig. E.1.4-1 Angulo en tension del ejemplo 1.4.
Area total: A, =2329cm’
Célculo del area neta efectiva: A, =UA, Ec. 1.4
Delaec 1.3: U=1-x/L=1-239/24.0=0.90
En la ref. 1.1 se indica que U es igual a 0.85, y en la ref. 1.18 se proporciona la
ec. 1.4 para mejorar su valor. De acuerdo con el Comentario de la ref. 1.3,
puede tomarse U =0.85 en vez de calculario con la ec. 1.4.

Ancho de los agujeros =2.22+0.15x2=2.52cm

El diametro del agujero necesario para colocar un tomillo de 2.22 cm es 2.22 +
0.15, para calcular el édrea neta, ese didmetro se aumenta en 0.15 cm
adicionales. :
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Trayectoria ABC: Ancho neto  =(15.24+10.16-0.95)-2.52 =24.45-2.52
=21.93cm

Trayectoria ABDE- Ancho neto  =2445-252x2+6.0/(4x6.0)=20.91cm
La trayectoria critica es la ABDE. Area neta: A, =2091x095=19.86cm?

Area neta efectiva: 4, =0.90x19.86=17.87 cm® Ec. 1.4

Resistencia de diserio

Estado limite de flujo plastico en la seccion total:
R =09»2329%x253=5303ton Ec. 1.1

Estado limite de fractura en la seccion neta:
R =075x17.87x4.10 =54.95ton Ec 1.2

Cortante y tension combinados
Haciendo la suposicidon usual de que la tension se reparte de manera uniforme
entre todos los tornillos, cada uno transmite 1/56 de la fuerza total.

Deben revisarse los tres casos que se muestranen la Fig. £1.4-2.

TR | A T A T

(a) (b ()
Fig. E.1.4-2 Revisién por cortante y tensién combinados.

En el caso ¢} la fuerza que puede ocasionar la falla es 4/5 de la total.

Casoa. A, =(60+32-05x252)0.95=7.54cm?. Este caso no es critico, pues

el area neta en tension es mayor que en el caso b, y las dreas restantes son
iguales.

Casob. A, =(6.0+3.2-1.5x2.52+6.0°/(4x6.0)00 95=6.57 cm?
A, =(28.0-2.5x2.52)095=20.62cm’
A, =(6.0+32+6.07/(4x60)0.95=10.17 cm’
A, =28.0x095=2660cm’
F,A, =4.1x6.57=2694Ton < 0.6F,A_ =0.6x4.1x20.62 = 50.73 Ton

Se aplica la ec. 1.6.
Fo(0.6F, 4, + F, A,)=075(0.6x4.1x2062+253x10.17)= 57.34 Ton



Casoc. A, =657cm’
A =060-15x252)095=1161cm’
A, =10 17cm?
A, =160%x095=1520cm’
FLA, =4 1x657=2694cm? <0.6/ A, =0.6x41x11.61=2856cm?

Rige laec. 1.6.

F(0.6F, 4, +F, A, )=075(0 6x4.1x11 61+253x10.17)= 40.72 Ton

Para comparar esta resistencia con las de los casos a) y b) debe multiplicarse
por 5/4: 40.72x5/4=50.90 Ton.

La resistencia es R, =50.90 Ton ; queda regida por el caso c) de falla por cortante
y tensién combinadas. Cuando esto sucede en un problema real, puede
incrementarse la resistencia aumentando la separacion entre agujeros o la
distancia al borde del primero.

EJEMPLO 1.5 Escoja una seccidén “H", soldada unicamente en {os patines,:con

cordones de soldadura longitudinales de 20 cm, que resista las fuerzas de
tension siguientes:

Por cargas muertas y vivas: 100ton. Por sismo: 30ton. Los esfuerzos de
fluencia y de ruptura en tension del acerc, F, y F,, son 2530 Kglem? y
4100 Kg/cm?, respectivamente. El miembro en estudio forma parte de la
estructura de un edificio de departamentos. Utilice los factores de carga de la
ref 1.19. '

31.7

. Acotaciones en cm,
Fig. E.1.5-1 Elemento en tensién del ejemplo 1.5.

Acciones de disefio. £,y =1.4x100=140.0 Ton
P,y =1.1(100+30)=143.0 Ton
Rige la combinacién de cargas que incluye los efectos del sismo.
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Se ensayara un perfif W12" x 35 IbAt (30.5 cm x 52.1 Kg/m), tomado de la ref.
1.16, Vol. I, cuya seccion transversal tiene un area total:

A, =66.5cm’

Area neta efectiva. Como la seccion es soldada,
A, =UA4,

Para determinar X , la seccion se trata como dos tés (Fig. E1.5-1):
x=33cm.

Delaec. 1.3: U=1-%/L=1-3.3/20=0.84<0.9
A, =0.84x66.5=55.53cm’

Resistencia de diseno. (Sec. 1.6)
Estado limite de flujo plastico en la seccion total (Ec. 1.1).

R, =0.9x66.5x2.53=151.4 ton

Estado limite de fractura en la seccion neta(Ec. 1.2):
R, =0.75%x55.53x4.10=170.8 ton

La resistencia de disefio es la menor de las dos:
R =151.41ton

R, =1514ton>P =143.0ton ..El perfil ensayado es correcto (Esta sobrado en
5.9%).

Revisién de la esbeltez. Supéngase que el elemento en estudio tiene 6 m de
longitud y que es un miembro principal.

Lfr.. =600/3.93=152.7<240. De acuerdo con la ref. 1.1, la esbeltez es
correcta.

1.10 PLACAS DE NUDO.

Las placas de nudo se emplean para conectar entre si elementos estructurales que
trabajan principaimente en tension o compresién axial, como en los nudos de
armaduras, remachadas, atornilladas o soldadas, cuando las dimensiones de los
miembros impiden las uniones directas entre ellos, 0 en conexiones entre vigas,
columnas y diagonales en edificios provistos de contraventeo vertical (Figs. 1.18 y
1.19).
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Fig. 1.18 Placa de nudo: secciones criticas. =

Las dimensiones laterales de las placas son las necesarias para que puedan colocarse
los tornillos o soldaduras que les transmiten las fuerzas de las barras, cumpliendo
requisitos de separaciones entre agujeros, distancia al borde, holguras para colocar
tornillos o soldaduras; en general, sblo el grueso se basa en consideraciones de
resistencia. En armaduras ordinarias suele fijarse por experiencia, conviene que no
sea menor que el de la placa conectada de mayor espesor.

Se cuenta con relativamente pocos estudios, analiticos o experimentales, sobre el
comportamiento de las placas de nudo. El método de disefio empirico tradicional, que
sigue empleandose en la actualidad, se basa en calcular los esfuerzos en todas las
secciones de la placa que puedan ser criticas, sometidas a fuerzas normales y
cortantes y a momentos flexionantes, utilizando la teoria ordinaria de la flexion de
vigas, y en compararlos con esfuerzos permisibles (ref. 1.5 y Fig. 1.18); los resultados
son de valor cuestionable, pues las placas de nudo no cumplen las condiciones
necesarias para que esa teoria sea aplicable. Se obtienen soluciones que parecen ser
conservadoras, pues no se ha reportado ninguna falla de placas disefiadas con este
metodo; sin embargo, el factor de seguridad respecto a la ruptura es variable y
desconocido.
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Algunos estudios experimentales y numeéricos recientes han permitido desarrollar un
método semiempirico que se adapta mejor a la filosofia de diseno por estados limite
(refs. 1.12, 1.13, 1.14); es aplicable, sobre todo, a placas de nudo que reciben piezas
en tension, atornilladas o soldadas; se tiene poca informacidn cuando la fuerza es

compresion.
rr\L

Columna
|

Fig. 1.20 Ancho efectivo, L.; hipotesis de Whitmore.

El grueso de la placa de nudo se determina efectuando tres verificaciones:
Aplastamiento de la placa contra los tornillos.
Esfuerzos maximos en la seccidn de Whitmore.
Falla por cortante y tension combinadas.

Si la fuerza que se aplica a la placa es compresion, debe revisarse ademas la posible
falla por pandeo.
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En los calculos se admite que las fuerzas se distribuyen de manera uniforme entre
todos los tornillos o remaches que conectan a cada barra con la placa.

Para verificar los esfuerzos en la placa, en el extremo de una barra en tension, se
utiliza 1a hipétesis de Whitmore (ref. 1.15), segun la cual los esfuerzos normales
maximos en la placa de nudo se obtienen suponiendo que la fuerza en la pieza unida
con ella se distribuye uniformemente en una superficie igual al producto del grueso de
la placa, ¢, por un ancho efectivo, L,, perpendicular al eje de la pieza, que se obtiene

trazando dos rectas inclinadas 30° respecto a ese eje, que se inician en los agujeros
extremos de la primera hilera de tornillos, 0 en los extremos de los cordones de
soldadura, y terminan al cortar una normai al eje, que pase por el centro de los tornillos
de la uitima hilera o por el extremo de la barra, si es soldada, suponiendo, como es
usual, que los cordones llegan hasta él (Fig. 1.20).

La falla por cortante y tensién combinadas se estudia en la seccién 1.9.

EJEMPLO 1.6. En la Fig. E1.6-1 se muestra una barra en tensién formada por dos
angulos de 10.2 x 10.2 x 1.27 cm (4" x 4" x ¥4") conectada, mediante soldadura,
a una placa. Obtenga la resistencia de disefio en tensién de la barra y
determine el espesor minimo de la placa necesario para transmitir esa fuerza;
revise la posible falla por cortante y tensidon combinadas y la tensién en la

seccion de Whitmore. F, = 3515 kglcm?®, F, =4900 kg/cm?, para los angulos, y
2530 y 4100 kg/cm?, para la placa.

Area total: A =2x24.19=48.38cm’

Area neta efectiva:

Ec. 1.3: U=1-%/L=1-299112=0.73
Se ha tomado como L el promedio de las longitudes de los dos cordones
longitudinales de soldadura.

A =UA =0.73x48.38 =353 cm?

Resistencia de disefio de los dnqulos.

Flujo plastico en la seccién total:
R =0.9x48.38x3.515=153.05ton Ec. 1.1

Fractura en la seccién neta:
R, =0.75x35.3x4.9=129.73 ton Ec. 1.2
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La soldadura es de filete,
de 116m (7169

Fig. E.1.6-1 Barra en tension del ejemplo 1.6.

La resistencia de disefio de los angulos es R =129.73ton; queda regida por
fractura en la seccién neta.

Cortante y tensién combinadas. Puede considerarse que el bloque de falla esta
limitado por el borde exterior de los cordones de soldadura. Se escogera el
grueso t de la placa de manera que la resistencia por cortante y tension
combinadas no sea menor de 129.73 ton.

F,A,=41x1241=508 <0.6F,A_=0.6x4.1(18.0+4.5) = 55.4¢

Ec. 1.6: Fol0.6F, A, +F,4,)=07506x4.1(18.0+4.5) +2.53x12.4r)= 65.04¢

El valor minimo de t necesario para que la placa no falle por cortante y tension
combinadas se obtiene de la igualdad 129.73=65.04t .. ..r=199cm. Se
utilizaria una placa de 2.22 cm (7/8°).

Tensién en la seccion de Whitmore, La resistencia en la seccién de Whitmore,
igual al producto de su area por el esfuerzo de fluencia de la placa, no debe ser
menor que la resistencia de disefio de los dngulos.

09%x2.53x25.4¢=129.73 -.1=224cm

Este grueso es mayor que el requernido por cortante y tensién combinadas, de
manera que el disefio de la placa queda regido por flujo plastico en la seccién de



Whitmore. Sin embargo, sigue siendo aceptable la placa de 2.22 cm de grueso
escogida arriba.

1.1 RESISTENCIA DE DISENO DE ELEMENTOS DE CONEXION.

En la ref. 1.3 se dan recomendaciones para el disefio de elementos de conexion del
tipo de placas, placas de nudo, angulos, ménsulas, y zonas comunes a viga y columna
en uniones de marcos rigidos.

a)

)

Conexiones excéntricas. Los ejes de gravedad de los miembros cargados
axialmente deben intersectarse en un punto; de no ser asi, en el diseno han de
incluirse los efectos de los momentos fiexionantes y las fuerzas cortantes debidas a
la excentricidad.

Resistencia de disefio de elementos de conexién en tensién. La resistencia de
disefio, R, = F R,, de elementos de conexion soldados, remachados o atornillados,
sometidos a cargas estiticas de tension (placas de conexidon y de nudo, por
ejemplo), es igual al mas pequeiio de los valores correspondientes a los estados
limite de flujo plastico, ruptura y ruptura por cortante y tensién combinados.

1. Flujo plastico en tensioén del elemento de conexion:
F,=09
R, = AF; : 17
En el disefo de placas de nudo, 4, se toma igual al area de la seccidén de
Whitmore. Este aspecto se ilustra en el ejemplo 1.6.

2. Ruptura en tension del elemento de conexion,

F, =0.75
R =AF, ' (1.8)
El valor maximo del area neta 4, que se utiliza en disefio es 0.854,. Se

reconoce asi la capacidad limitada de deformacion inelastica del elemento, y se
proporciona una reserva de resistencia.

3. Ruptura del elemento de conexién en cortante y tension combinadas: véase la
sec. 1.9.

Otros elementos de conexién. En todos los elementos de conexidn restantes se
evaluara la resistencia de disefio, F R, correspondiente al estado limite aplicable,
para asegurarse de que es igual o mayor que la resistencia requerida; R, es la

resistencia nominal que corresponde a la geometria y tipo de carga del elemento de
conexion. Para flujo plastico por cortante,

F,=09

R, =0.604 F, (1.9)
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Si el elemento esta en compresion debe estudiarse el estado limite
correspondiente, lo que puede hacerse, de manera aproximada, como se indica en
las refs. 1.14y 1.17. El esfuerzo critico de pandeo de la placa de nudo es el de una
faja de placa de ancho unitario y longitud igua! al promedio de /,, [/, y I, (Fig. 1.21),
que se pandea en el plano perpendicular a la placa, y la resistencia se encuentra
muitiplicando ese esfuerzo por el area de la seccion de Whitmore. Se recomienda
que en el calculo del esfuerzo critico se tome un factor de longitud efectiva &
comprendido entre 0.5 y 0.65.

Fig. 1.21 Dimensiones para determinar la resistencia al pandeo
de una placa de nudo.

1.12 ANGULOS AISLADOS EN TENSION.

El AISC (ref. 1.20 y 1.21) ha publicado recomendaciones para miembros formados por
un solo angulo laminado, de alas iguales o desiguales, sometidos a solicitaciones de
diversos tipos; su objeto es refinar el disefio de los angulos sencillos, suprimiendo
algunas simplificaciones y aproximaciones conservadoras incluidas en las
especificaciones generales (refs. 1.2 y 1.3). Cuando hay diferencias entre ellos, los
requisitos de las refs. 1.20 y 1.21 sustituyen a los de las refs. 1.2 y 1.3; éstos se
conservan en todos los casos restantes.

En el disefio de angulos en tensién se conservan, en general, las recomendaciones de
las refs. 1.2 y 1.3, y se aclaran algunos aspectos relativos al calculo de las areas netas,
como sigue:

Cuando la carga se transmite por medio de soldaduras longitudinales, o longitudinales
y transversales, colocadas en una sola ala del angulo, el area neta es:

Ref. 1.20: A =0854,

Ref. 1.21: A, =UA,
Donde:

A4, =area total del angulo.

U=1-%/L<09

Estaeslaec. 1.3.
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x =excentricidad de la conexion (ver sec. 1.8.2).
L =longitud de la conexién en la direccidn de la carga.

Cuando la transmision se hace con soldaduras transversales colocadas en una sola
ala;

Ref. 1.20: A, es el area del ala conectada.

Ref. 1.21: A, es el areadel ala conectaday U =1.0.

1.13 ELEMENTOS DE LAMINA DELGADA.

Las diferencias entre el disefio de miembros de paredes relativamente gruesas y los de
lamina delgada doblados en frio se deben, principalmente, a que éstos se pandean
localmente bajo solicitaciones reducidas, y tienen una resistencia posterior al pandeo
importante, que se utiliza en el disefio.

Como en elementos en tensidén pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los
metodos de disefo son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y
1.23 cuando la barra en tensién es de lamina delgada.
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CAPITULO 2. MIEMBROS EN COMPRESION (LA COLUMNA AISLADA)

2.1 INTRODUCCION

Para los fines de este capitulo, una columna puede definirse como una pieza recta
en la que actua una fuerza axial que produce compresion pura.

Para que una barra de seccién transversal constante trabaje en compresion pura,
debe ser perfectamente recta, las fuerzas que obran sobre ella tienen que estar
aplicadas en los centros de gravedad de las secciones extremas, y sus lineas de
accion han de coincidir con el eje de la barra. En esas condiciones, mientras ia
carga es menor que la critica, no hay flexion de ningun tipo.

Las secciones transversales de las columnas que se usan en estructuras suelen
tener dos ejes de simetria; cuando es asi, para que no haya flexién el material ha de
ser homogéneo e isotropo vy, si no lo es, por la existencia de esfuerzos residuales,
éstos tienen gue ser, también, simétricos respecto a los dos ejes.

Las columnas reales no estan casi nunca aisladas, sino ligadas a otros elementos
estructurales, de manera que: su comportamiento depende, en gran parte, del de la
estructura en conjunto; tampoco estan sometidas a compresion pura, pues las
condiciones anteriores no se cumplen, nunca, por completo. Sin embargo, un
estudio de la columna aislada cargada axialmente constituye un antecedente
necesario para resolver el problema, mucho mas complejo, de la columna como
parte de una estructura, por lo que en todos los cédigos modernos ia columna
aislada es la base del disefio de las piezas comprimidas y flexocomprimidas.
Ademas, si los momentos flexionantes son pequefos, se ignoran, y la pieza se
dimensiona en compresion pura, como suele hacerse al disefar los elementos
comprimidos de las armaduras.

Para el ingeniero estructural, una columna es un miembro que transmite una fuerza
de compresién de un punto a otro; las excentricidades en la aplicacién de las cargas
y los inevitables defectos geometricos, que deben estar dentro de limites admisibles,
no se incluyen explicitamente en el dimensionamiento, sino se toman en cuenta con
las formulas de diseno o con los factores de seguridad asociados a eltas.

En muchos problemas de disefioc estructural, el equilibrio entre las fuerzas interiores
y exteriores es estable para cualquier valor de las cargas, mientras no haya
fracturas; pequenos incrementos en las solicitaciones no ocasionan aumentos
desproporcionados de las deformaciones, los calculos se basan en la forma vy
dimensiones iniciales, y es aplicable el principio de superposicion de causas y
efectos. El disefio consiste en dimensionar los miembros que componen la
estructura de manera que Ia resistencia de sus secciones transversales no sea
menor que las acciones factorizadas; si se utilizan métodos elasticos, los esfuerzos
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maximos no sobrepasaran un cierto valor, generalmente un porcentaje del esfuerzo
de fluencia.

No es este el caso cuando el elemento estructural es una columna esbelta; el disefio
ya no se basa en el calculo de esfuerzos, sino en la investigacién de su estado de
equilibrio, que puede llegar a ser inestable, para valores quiza reducidos de las
cargas. La resistencia de una barra comprimida no depende de la magnitud de los
esfuerzos, sino de las condiciones que originan €l equilibrio inestable, caracterizado
porque pequenos incrementos de las cargas producen aumentos muy grandes de
las deformaciones. (El pandeo puede definirse como la pérdida repentina y total de
rigidez de un elemento estructural, o de una estructura completa, gue acompana el
paso del equilibrio estable al inestable; se caracteriza por la pérdida de resistencia y
la aparicion de fuertes deformaciones, de naturaleza diferente de las que existian
antes de que se iniciase el fenomeno).

El estudio de las columnas se inicid hace varios siglos. Los aspectos principales dei
calculo de la resistencia de piezas comprimidas aisladas, que se pandean en el
intervalo elastico, fueron resueltos por Euler, en 1744, sin embargo, a pesar de que
su solucion es correcta cuando las columnas fallan por pandeo, por flexidon en un
plano principal de inercia, bajo esfuerzos de compresion menores que el limite de
proporcionalidad dei material, sus resultados no fueron aceptados de inmediato,
pues las columnas de aquella época, de madera o piedra, eran muy robustas, por lo
que fallaban por aplastamiento, bajo cargas mucho menores que las predichas por la
teoria.

La aparente discrepancia entre los resultados tedricos y los experimentales fue
aclarada por Lamarle, en 1845, al establecer el limite de proporcionalidad como
limite de aplicacién de la férmula de Euler.

Engesser, Considére y von Kaman extendieron la teoria al intervalo inelastico, en
trabajos realizados a fines del siglo XIX y principios del XX, y los ultimos puntos
dudosocs fueron aclarados por Shanley, en 1947. En la actualidad, después de 250
anos de estudio, el problema tedrico de la columna aislada perfecta esta resuelto en
forma definitiva, pero quedan todavia muchos aspectos por resolver, relativos a
columnas reales que forman parte de estructuras.

E! empleo de aceros de altas resistencias y de otros materiales, como el aluminio, y
la utilizacion de nuevas formas y sistemas constructivos, han hecho que las
estructuras modernas sean, en general, esbeltas, por lo que los fendmenos de
inestabilidad adquieren una enorme importancia que hace aumentar la
trascendencia del problema del pandeo de columnas, que puede considerarse la
base del estudio de todos los casos de inestabilidad.
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2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESION

Las barras comprimidas axialmente no existen en las estructuras reales; sin
embargo, se tratan como tales aigunas piezas flexocomprimidas en las que la flexién
es poco significativa.”

Entre los elementos que suelen disefiarse como si trabajasen en compresion pura
estan las cuerdas, diagonales y montantes de armaduras, cuando no hay cargas
‘exteriores aplicadas fuera de los nudos (Fig. 1.5); excepto en armaduras muy
robustas, en las gque puede ser significativa, se ignora la flexion producida por la
continuidad en los nudos y por el peso propio de los elementos.

También se disefan en compresion axial los puntales de contraventeo de techos y
paredes de bodegas y estructuras industriales (Fig. 1.1) y, a veces, las diagonales
de los contraventeos verticales de edificios (Fig. 2.1a), cuando se unen con el resto
de la estructura de manera que la transmision de momentos sea minima.

—_— —-.-\

* -} . l
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a) Dragonales de contraventeo de b} Columnas que soportan silo cargas
adhficos qua trabajan en compresion. vertcales

Fig. 2.1 Miembros en compresién.

Otros casos frecuentes son las plumas de gruas y las torres atirantadas para
transmision de energia eléctrica, que suelen hacerse con angulos o tubos (Fig. 1.6);
ademas de que, en conjunto, trabajan como columnas, muchos de los elementos
que las forman son piezas comprimidas. También hay barras comprimidas en las
torres de transmision autosoportadas (Fig. 1.6).

Algunas columnas de edificios se disenan para resistir sdlo cargas verticales; tienen
una rigidez mucho menor que la del resto, o estan ligadas a la estructura con
uniones que no transmiten momento; pueden considerarse en compresion axiat (Fig.
2.1b).

Son comunes las columnas que, bajo carga vertical, trabajan en compresion pura,
porque los momentos que les iransmiten las vigas se equilibran entre si; sin
embargo, la flexién aparece tan pronto como actian sobre el edificio fuerzas
horizontales, de viento o sismo, por lo que esas columnas han de disenarse, en
general, como elementos flexocomprimidos.
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2.3 ELEMENTOS QUE SE EMPLEAN PARA TRABAJAR EN COMPRESION

La resistencia de una columna de material y condiciones de apoyo definidos
depende del area de las secciones transversales y de la esbeltez, cociente de la
longitud libre de pandeo entre el radio de giro correspondiente de la seccion
transversal. Son una excepcién las columnas muy cortas, en las que la capacidad
de carga es funcion, sélo, del area y de las propiedades del acero.

En las columnas largas debe alejarse el material de los ejes de flexién para obtener,
con un area dada, un radio de giro grande; ademas, en general conviene que los
momentos de inercia que corresponden a los dos posibles ejes de flexion sean
iguaies, o tengan valores cercanos, puesto que el pandeo se presenta en el plano de
menor rigidez. Teniendo en cuenta estos aspectos, la seccidn transversal ideal seria
la circular hueca (tubular), de paredes delgadas, recordando que si el grueso se
reduce demasiado, puede volverse critico el pandeo local de las paredes.

Las secciones tubulares tienen el inconveniente de que las conexiones son dificiles
de realizar, por lo que su uso no era frecuente hasta hace pocos afos; hasta la
fecha, no suelen emplearse para columnas de edificios. Sin embargo, gracias a
desarrollos recientes en los procedimientos de fabricacion, cortes y soldaduras, y en
los métodos de diseno, en la actualidad se utilizan cada vez mas, tanto en
estructuras especiales, como las plataformas maritimas para explotacion petrolera,
como en otras mas comunes, torres de transmision y armaduras para cubiertas,
muchas veces tridimensionales, en las que se obtienen ventajas adicionales,
estéticas, de poca resistencia al flujo del agua o el aire, y facilidad para pintarias y
mantenernas limpias.

En la Fig. 2.2 se muestra la gran variedad de secciones que se utilizan como

columnas; no todas tienen las caracteristicas mencionadas arriba, pero tienen
alguna otra que las hace adecuadas para usos especificos.

e

Angulo Angulo Anguios Te Dos canales
doble en estrella
Canales Seccidn H Seccones Tubo
con celosia en cajon

Fig. 2.2 Secciones transversales de miembros comprimidos.
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Las secciones huecas, circulares, cuadradas o rectangulares, laminadas o hechas
con placas soldadas, son muy eficientes, pero dificiles de conectar (Fig. 2.2a); las H,
de patines de ancho semejante al peralte de la seccion, para que el radio de giro
minimo no sea demasiado pequefio, son las que mas se usan en columnas de
edificios (Fig. 2.2b).

Los angulos se emplean principalmente en armaduras y puntales: sencillos en
diagonales o montantes con fuerzas pequenas, espalda con espalda, 0 en cajon,
para compresiones mayores y para cuerdas, en estrella para puntales de
contraventeo en techos y paredes (Fig. 2.2¢c).

También se utilizan secciones T en cuerdas de armaduras (Fig. 2.2e}, pues se
facilita la unién de diagonales y montantes, soldandolos al alma, y una gran variedad
de secciones compuestas, formadas por dos o mas perfiles unidos entre si con
soldadura o tomillos; algunas de estas secciones se muestran en la Fig. 2.2f.

e

rpmer
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2.4 COMPORTAMIENTO DE BARRAS COMPRIMIDAS

El comportamiento de las columnas depende, en buena medida, de su esbeltez, es
decir, de !a relacion entre su longitud y las dimensiones de las secciones
transversales. Desde este punto de vista pueden clasificarse en cortas, intermedias
y largas. {Se esta suponiendo, por ahora, que el pandeo local no es critico).

Las columnas cortas resisten la fuerza que ocasiona su plastificacion completa,
P = A F,; su capacidad de carga no es afectada por ninguna forma de inestabilidad,

la resistencia maxima depende solo del area total, A4, de sus secciones
transversales, y del esfuerzo de fluencia F, del acero; la falla es por aplastamiento.

El colapso de columnas mas largas se presenta acompanado por un rapido aumento
de las deflexiones laterales o torsionales, o por una combinacion de ambas,; es una
falla por inestabilidad.

La inestabilidad de las cclumnas largas se inicia en el intervalo elastico;, los
esfuerzos totales, incluyendo los residuales de compresién, no llegan todavia al
limite de proporcionalidad, en ningun punto, en el instante en que empieza el
pandeo. La resistencia maxima es funcion de las rigideces en flexion, E/_y EI .,y

en torsion, EC, y GJ . no depende del esfuerzo de fluencia del material.

Las columnas intermedias, las mas comunes en las estructuras, tienen un
comportamiento mas complejo que las anteriores. Fallan también por inestabilidad,
pero su rigidez es suficiente para posponer la iniciacion del fenémeno hasta que
parte de! material que las compone esta plastificado; la falla es por inestabilidad
inelastica. La resistencia depende tanto de la rigidez del miembro como del esfuerzo
de fluencia del material, asi como de la forma y dimensiones de sus secciones
transversales y de la magnitud y distribucion de los esfuerzos residuales.

2.41 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes que fallan por
pandeo por flexion

El comportamiento de las columnas se describe con las curvas fuerza axial-
deformacion longitudinal y fuerza axial-deflexion lateral (Ref. 2.1). El
comportamiento y las curvas correspondientes, que se muestran esquematicamente
en la Fig. 2.3, varian cuando cambia la longitud de la columna. (Las curvas son para
pandeo por flexidn en uno de los planos principales; la discusion que sigue esta
limitada a ese caso).

La Fig. 2.3a es de una columna muy corta, en la que no hay pandeo, que falla por
aplastamiento cuando la carga alcanza el valor de fluencia P, = 4 F,. (Bajo ciertas
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condiciones el material puede endurecerse por deformacion; la carga de
aplastamiento sobrepasa en esos casos @ 4,F,). Los desplazamientos l|aterales de

los puntos del eje son nulos durante todo el proceso, y la curva P-w es la grafica
carga axial-deformacion longitudinal de un perfil compieto, en la que se reflgja la
influencia de los esfuerzos residuales y de la variacién del limite de fluencia en los
distintos puntos del perfil.

AP AP
PY PV “1
Pilw
. 1}
T @
- P
v
0 P b
Py _‘_P_ _._\L Py Pw Y
i B, (n _L
P sle _fef _ _ o L __ Py
N Y A _(II) _ _ T
L R A Punto de bifurcacion v (b)
dp del equilibrio
¥y
N N P
—W A"
P Pw
'p l
A - i f
Pp N (I) Pp
Y Y < P, (mn y (c)
Pee} -7~~~ ~~ I Pce
{1 Punto de bifurcacion
del equilibrio
P

v

£

Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes.

Las curvas de la Fig. 2.3b corresponden a una columna de longitud intermedia: el
pandeo se inicia cuando los esfuerzos normales maximos han sobrepasado el limite
de proporcionalidad, pero antes de que lleguen al punto de fluencia, es decir, en el
Intervalo inelastico. Como se verd mas adelante, el pandeo comienza cuando la
carga alcanza el valor predicho por la teoria del modulo tangente, P, y la columna
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puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequeno, sin llegar
apr,.

Por ultimo, las columnas largas se pandean en el intervalo elastico; el fendmeno
empieza bajo esfuerzos menores que el limite de proporcionalidad, y !a carga critica
P.. es menor que P, (Fig. 2.3c). Si la columna es muy larga, la carga critica de

pandeo puede ser una fraccion reducida de la fuerza que ocasionaria la
plastificacidon total.

Tanto las columnas intermedias como las largas pueden, en teoria, permanecer
rectas o deformarse lateralmente cuando la carga llega al valor critico; en el primer
caso los desplazamientos longitudinales w se deben al acortamiento de la barra, y
no hay deflexiones laterales (curvas |, Figs. 2.3b y 2.3c); en el segundo (curvas ll), la
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rapido aumento de los
desplazamientos w. La carga de colapso, P,, €s muy poco mayor que la de

pandeo.

En las Figs. 2.3b y 2.3c, para columnas intermedias y largas, se han dibujado con
linea punteada las curvas carga axial-deflexion que se obtendrian si hubiese
imperfecciones iniciales (las curvas trazadas con linea llena describen el
comportamiento de columnas perfectas); en ese caso no hay pandeo propiamente
dicho, sino las deformaciones laterales que existen desde que se inicia el proceso de
carga, crecen primero lentamente y después en forma rapida, hasta que se produce
la falla de la pieza.

En la Fig. 2.4 se muestran, cualitativamente, las cargas de falla de columnas rectas
perfectas, que fallan por aplastamiento o por pandeo por flexion, en funcién de sus
relaciones de esbeltez.

El tramo AB representa la falla por aplastamiento; su amplitud se determina con
metodos experimentales (para el acero A36, el punto B corresponde a una relacion

L/r de alrededor de 20).

Las columnas muy cortas pueden resistir cargas mayores que P, pues es posible

que se endurezcan por deformacién antes de fallar {curva BE, Fig. 2.4), pero esa
sobrerresistencia no se considera nunca en el disefo.

El tramo CD describe el comportamiento de columnas esbeltas, que se pandean en
el intervalo elastico; su resistencia se determina con la férmula de Euler.

La ordenada del punto C depende, principalmente, de la amplitud de los esfuerzos
residuales existentes en la columna.
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Por ultimo, el tramo BC representa el comportamiento de columnas intermedias, que
fallan por pandeo inelastico.

PUA
P
E | = Falta por aplastamiento
\ PC', il = Falia por pandeo neldstco
Py ~. B L 11l = Falia por pandeo elastico
S
P = n2EA
Pyr2 Se” ()2

Fig. 2.4 Relacion entre la carga de falla y la esheltez de las
columnas. Pandeo por flexién.

La determinacion de la carga critica de pandeo elastico es un problema resuelto, si
se conocen las condiciones de apoyo.de la columna; se cuenta con formulas
‘exactas” para determinaria; la posicion del punto B se conoce también con buena
precision.

Los métodos para determinar la carga critica de pandeo inelastico son, en cambio,
laboriosos y poco precisos; sin embargo, la curva que relaciona esas cargas con la
esbeltez de la columna tiene que pasar por los puntos B y C: el disefio de las
columnas gue fallan por pandeo inelastico se basa en una curva semiempirica que
une esos dos puntos; en algunos casos se utiliza la curva mas sencilla, que es la
recta BC.

Una de las ecuaciones de la ref. 2.2 es la de una parabola tangente a ia hipérbola de
Euler en el punto C, de ordenada P, /2, que proporcicna una carga de falla igual a

P, cuando la esbeltez de la columna es nula; no aparece el tramo horizontal AB,
pero la curva coincide practicamente con él.

En la ref. 2.3 se emplean ecuaciones analogas, escritas en términos de esfuerzos
permisibles en vez de resistencias ultimas.

s T
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2.5 PANDEO ELASTICO

2.5.1 Caso general

Las ecuaciones

diferenciaies de equilibrio de segundo orden de una columna

prismatica con secciones transversales asimétricas (Fig. 2.5), que se encuentra en
una configuracion ligeramente deformada lateraimente y retorcida, correspondiente a
un estado de equilibrio indiferente, y en la cual los esfuerzos no sobrepasan, en

ningun punto, el

limite de proporcionalidad del material, son (refs. 2.1, 2.4 y 2.5):

EIv" + PV - Px 9" =0 (2.1)
El,u™ +Pu"+ Py =0 (2.2)
EC,¢" ~(GJ=Pri )"+ Prgu" - Pxyy" =0 (2.3)

Fig.

P es la fuerza

C, centro de gravedad
T, centro de torsion

2.5 Desplazamiento de secciones t(ransversales de
columnas que no tienen ninglun eje-de simetria.

de compresién en la columna, y los demas simbolos tienen los

significados siguientes:

El ., El:

GJ:
EC,:

a-

H, v

rigideces por flexién alrededor de los ejes centroidales y

principales de las secciones transversales, constantes, de la
columna.

rigidez por torsion de Saint Venant.

rigidez a la torsién por alabeo.

desplazamientos del centro de torsidon de las secciones
transversales, paralelos a los ejes centroidales y principales x,
v (Fig. 2.5).

rotacion alrededor del eje longitudinal z (Fig. 2.5).
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Xy Voo distancia entre los centros de gravedad y de torsion de la
seccion medidas paralelamente a los ejes correspondientes
(Fig. 2.5).

re =X, 4y, +(]x +1, )/A =x; +ye+r] +rr‘2

1,,1,, 4. momentos centroidales y principales y area de la seccion.
r,r radios de giro respecto a los ejes centroidales y principales.
T, radio polar de giro, respecto al centro de torsion.

E: modulo de elasticidad.

G: médulo de elashcndad al esfuerzo cortante.

Todas las derivadas son respecto a -, que se mide a lo largo del eje longitudinal.

Teniendo en cuenta las condiciones de frontera, las ecuaciones 2.1 a 2.3 llevan a la
ecuacion caracteristica siguiente, cuyas raices son las cargas criticas de pandeo
elastico (ref. 2.1):

]JrnXPE _Prn XPE _Rn)_),EP;(PE _Pm)_xSP;(PE —Pt'r)')= O (24)
donde:
T’ El, -
P, = L) carga critica de Euler para pandeo por
flexién alrededor de x. } (2.9)
El
P_ :(Z_L‘Y: carga critica de Euler para pandeo por
My
flexién alrededor de y. (2.6)
P_= ”.EC", +GJ —!— carga critica de pandeo elastico por
(KrLr )- rO‘
torsion (alrededor del eje z). (2.7)
KL: Longitud efectiva de la columna.

Cada uno de los tres valores de P, que se obtienen al resolver la ec. 2.4 es una
funcion de P, P, y P_, lo que indica que las columnas con secciones

transversales asimétricas, no se pandean por flexién o torsion puras; cualquiera de
los tres modos posibles es por flexion y torsion combinadas. El pandeo por
flexotorsion es una combinacion de tres modos de pandeo, que sélo podrian
presentarse por separado si las condiciones fuesen adecuadas, es decir, si en cada
caso se impidiesen |os otros dos modos.

Puede demostrarse que la menor de las tres cargas criticas obtenidas al resolver la
ec. 2.4, que corresponde a una interaccidn de los tres modos de pandeo, y es la que
realmente ocasiona la falla de la columna, es siempre menor que la mas pequefia de
las cargas criticas individuales F,,, F,, ¥y P._.

crx’
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Las columnas con secciones transversales asimétricas son poco comunes en las
estructuras; sin embargo, de la solucion general obtenida para ellas pueden
deducirse resultados aplicables a las secciones usuales, que tienen uno o dos ejes

de simetria.

2.5.2 Secciones con un eje de simetria

Son frecuentes en las estructuras fabricadas con perfiles laminados, con placas
soldadas y en las hechas con perfiles de lamina delgada; entre ellas se cuentan las
canales, las tés, los angulos espalda con espalda, y una gran variedad de secciones
de lamina delgada (Fig. 2.6).

L L1

Fig. 2.6 Secciones con un eje de simetria.

'y
Fig. 2.7 Seccién con un ej2 de simetria.
Si el eje de simetria es el x (Fig. 2.7), v, =0, y la ecuacion caracteristica se reduce

a.
"oz(PE 'PmXPE -P",-XPE _F‘rr:)-xf:PEz(PE _Pcry):o
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que puede escribirse en la forma:

(P - P Jr2 (P, - B, XP, - Per=)- Pix2]=0 (2.8)

crr

Esta ecuacién tiene tres soluciones; |la primera, P, = P, corresponde a flexion

cn !

alrededor del eje normat al de simetria, que en este caso es el y, lo que indica que

una de las formas de pandeo es por flexion, sin que la columna se salga del plano
de simetria, ni se retuerza (este es el problema resuelto por Euler). Si los extremos
estan articulados, la carga critica se calcula con |la formula de Euler para pandeo por
flexidn alrededor del eje v (Ec. 2.6):

7’ El,
KLY

on

Las otras dos soluciones son las raices de la ecuaciéon de segundo grado que se
obtiene el igualar a cero la expresion contenida en e! paréntesis rectangular; son dos
cargas criticas de pandeo por flexotorsion; la menor de ellas, que es siempre mas
pequefia que P, y P, ., pero puede ser mayor o menor que P, , se caicula con la

ec. (2.9Y
1
Pr=5 [ P )-y(B,. +P, 4HPP} , (2.9)

orx £rx o

donde H=1-(x,/r,} y P~ es la menor de las cargas criticas de pandeo por
flexotorsion.

Una columna con secciones transversales con un solo eje de simetria puede
pandearse por flexion alrededor del eje normal al de simetria, o por flexotorsion,
flexionandose alrededor del otro eje centroidal y principal, y retorciéndose; que sea
critica una u otra forma de pandeo depende de las dimensiones y forma de las
secciones transversales y de la longitud y condiciones de apoyo de la columna.

EJEMPLO 2.1 Calcule las cargas criticas de pandeo elastico de tres columnas, de
3.00m, 6.00 m y 1.50 m de longitud, articuladas en los extremos; las tres
tienen la seccion transversal que se muestra en la Fig. E2.1-1'. Suponga, sin
demostrarlo, gue el pandeo local no es critico.

Propiedades geomeétricas
A=(a+2B'%=(28.0+2x10)l.0 = 48 cm?

'tas esquinas de los perfiles hechos con lamina doblada en frio, que constituyen una buena parte de
las columnas en las que debe revisarse la posible falla por pandeo por flexotorsion, son siempre
redondeadas, lo que ha de tenerse en cuenta en el calculo de las propiedades geométrnicas. En este
elemplo se han considerado en angulo recto para simplificar los calculos nUMEricos.
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Distancia entre el centro de gravedad y el eje del alma:

2x10x4.5=480Y .. X =1.88cm

280
- @
1
1
&

i
x
2=230
A =300

t=1 !
| J —_t
I S, .._b
—_ ol._

t=1.

Drmensiones en om

Fig. E2.1-1 Seccion transversal de la columna.

Distancia entre el eje del alma y el centro de torsion:
3B” 3x10°

m= = =337 cm
6B'+a 6x10+29.0

Distancia entre los centros de gravedad y torsion:
X,=X+m=525cm

Momentos de inercia:
1x28°

! +2x100x145° =6034cm*

T

10.0°

4

I, =28.0x1.0x1.88% +2]1.0x +1x10.0(4.5-1.88)° | = 402.9 cm®

No se han incluido los términos B't*/12 y at’/12 porque su contribucién es
siempre muy pequefa en secciones de paredes delgadas.

Constante de torsion de Saint Venant:

b 1

J= %(za'm): 1—';-)—(2 x10.0 +28.0)=16.0cm’

Constante de torsion por alabeo:
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13=2 ' _ 3 2
C, = tB"a® 3B +2a _ 1.0x10.0° x29.0 3X10.0+2X29.0=69,296cm4
12 6B'+a 12 6x10.0+29.0

Las expresiones para m, J y C, se han tomado de la ref. 2.2.

Radios de giro: r,=y1,/]A=,/6034/48.0 =11.21 cm
r, =1, /A =/402.9/48.0 =2.90cm

2 I +17 3 a2 29 )
=x;+ ¥y, + : =5.25'+0'+§0—3d:4;—~;'09=161.7cm'

H =1—(xo/ro): =1-525°/161.7=0.83

Cargas criticas. Como sus secciones transversales tienen un eje de simetria,
la columna puede pandearse por flexion, alrededor del otro eje, o por
flexotorsion.

L=3.0m

Carga critica de pandeo por flexién (alrededor del eje y).

P, ==l [(k,L,F ={402.972E/(1x 300) ho™ =90.1 ton
Ec. 2.6

Carga critica de pandeo por flexotorsion.

P, =El (KLY ={60347*E/(1.0% 300) J0~ =1349.2 ton

Ec. 2.5
2 ) 5
Fr = TEC vo -1?= 69296 E | 287500x16.0 | 19— =173.8 ton
(KrLr) T (l X 300)’ 161.7
Ec. 2.7
PH B [ rx ) \/(P"-' * P ‘—4H Prr: })rn :]
! 2
=3%0 83[(1349-2+173-8)—\/(l349-2+173-8) —4x0.83x1349.2x173.8]
x ., -
=169.7 ton

Ec. 2.9

Esta fuerza es mayor que P, . lo que indica que el pandeo por flexotorsién no
es critico; la columna falla por pandeo de Euler alrededor del eje y.
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P _=3373ton; P_=101.9ton, P, =973ton

También en este caso es critico el pandeo por flexion alrededor de y.

t=1.5m

P, =360.4ton
P, =53928ton; P

s

=461.2Ton, P, =454.1ton

Sigue siendo critico el pandeo por flexion alrededor de y. Cuando la longitud
disminuye, P.. se acerca a P, las barras muy cortas fallan por pandeo por

flexotorsion. Sin embargo, esa condicién no tiene importancia practica en
columnas como la de este ejemplo, pues es poco probable que una seccién
como la de fa Fig. E2.1-1 se utilice en miembros de longitud bastante menor
que 1.50 m.

La carga critica calculada para la columna de 6.00 m es, seguramente, la real,
pues dada su esbeltez, fallaria en el intervalo elastico. Sin embargo, los
resuitados obtenidos para las columnas mas cortas deben corregirse por
inelasticidad, para obtener su resistencia real. (La esbeltez que separa el
comportamiento elastico del inelastico depende del tipo de acero, que no se
conoce en este ejemplo).

2.5.3 Secciones con dos ejes de simetria

Son las mas utilizadas en estructuras: secciones |, H, en cajon, tubulares (Fig. 2.2), y
muchas de lamina delgada (Fig. 2.8).

= ()

C A ] LL—ﬂ—‘J

Fig. 2.8 Secciones de lamina delgada con dos ejes de simetria.
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Los centros de gravedad y de torsion coinciden, x, =y, =0, y como r, es diferente
de cero, la ec. 2.4 se reduce a:

P XP. -P.XP.-P,.)=0 (2.10)

=P

ers

P

erl

Las tres cargas criticas son P, =P, el modo de pandeo

crx !

queda determinado por la menor de eltas. No hay interaccion; la columna falla por
pandeo por flexiéon o torsion puras.

= Pm, y P

crl

El uso casi exclusivo de la formula de Euler (con la que se determinan P, y P,
pero no P, ) para columnas de acero laminado en caliente, de seccion | o H, o en
cajon, laminadas o formados por placas soldadas, proviene de que en ellas Py
P son casi siempre menores que P.. Y, en el peor de los casos, la menor de las

dos esta muy cerca de ella (ref. 2.6). Sin embargo, el pandeo por torsion puede
controlar la resistencia de columnas de baja resistencia a la torsidn, como las
secciones en cruz, o de paredes muy delgadas; por este motivo, las especificaciones:
del Instituto Americano del Hierro y el Acero (AlSI, por sus iniciales en ingles), que
se refieren al disefo de estructuras hechas con lamina deigada han incluido, desde
1868, la revision de esos dos modos (ref. 2.7), mientras que las del Instituto
Americano de la Construccnon en Acero (AISC), que cubren, principalmente, el:
disefio de estructuras’de acero laminado en caliente, no han tenido en cuenta el-

problema hasta 1986 (ref. 2.8). d

EJEMPLO 2.2 Calcule las cargas criticas de pandeo elastico de des columnas, de
4.00 y 7.00 m de longitud, articuladas en los extremos, que tienen la seccién
transversal que se muestra en la Fig. E2.2-1. Suponga que el pandeo local

no es critico,
"’{ }'_1.0
o emmem e —
16.5
+ = - 4
: ' T1.0
65| E
v .. _____________ + Acotaciones en cm.
16.5 ' 16.5

Fig. E2.2-1 Seccion transversal de las columnas.
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Propiedades geomeétricas.

A=650em*; [, =1 =2997.4cm'; r,=r,=679cm
y, =0 (Coinciden los centros de gravedad y de torsion).
ri =1, +1,))4=2%2997.4/65=92.2cm’

X,

J =%(33.0x13 +2x16.0x1’)=21.7cm®

C, =0 (La rigidez al alabeo de las secciones cruciformes es despreciable).

Cargas criticas. Como las secciones transversales tienen dos ejes de
simetria, la columna falla por pandeo por flexién o torsién puras. Puesto que
(KL),=(kL),, e I, =1, las dos cargas criticas de pandeo por flexién son

iguales.

L=4.00m (L/r =589).

2
Pandeo por flexion: P_ =P = 297 4r £ x 107 =377.0ton.

o T T 400

Pandeo por torsion: P, = Ei = z§'75_3(2')_:_21_7"
ro -

x107* =185.3 ton.
En la ecuacién para calcular P, desaparece el término correspondiente al

efecto de alabeo. La falla es por pandeo por torsién; la carga critica de
pandeo elastico es P =185.3ton.

L =7.00m(L/r=103.1).

Pandeo por flexion: P_=P_ =123.1ton.
Pandeo por torsién: P, =1853ton.
Como C, =0, P_ esindependiente de la longitud de la columna.

Ahora la falla es por pandeo por flexion: P =P, =P, =123.1ton.

Los resultados de este ejemplo muestran que debe considerarse la
posibilidad de falla por pandeo por torsibn en columnas de secciones
transversales especiales, sobre todo cuando su resistencia a la torsién por -
alabeo es baja y estan forrnadas por placas de paredes delgadas, en este
ejemplo, una columna con esbeltez L/r =59 falla por torsién (en Ia ref. 2.6 se
muestra que para la seccion estudiada el pandeo por torsién es critico para
0< Lfr <82, aproximadamente).
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2.6 PANDEO POR FLEXION

El pandeo por flexion, alrededor de uno de los ejes centroidales y principales, de
columnas de seccion transversal con dos ejes de simetria, es el que reviste mayor
interés en el disefio de estructuras.

2.6.1 Pandeo elastico

Se tiene una columna esbelta de seccion transversal constante doblemente
simétrica, articulada en un extremo y con un apoyo guiado que permite rotaciones y
desplazamientos lineales a lo largo de su eje en el otro, sujeta a la accion de fuerzas
axiales de compresion P. Se supone que la columna es perfectamente recta, que el
matenial de que estd compuesta es homogéneo y elastico, y que en las
articulaciones no hay ninguna friccién (Fig. 2.8a).

P

- — -

-

_X
W
P P

a) b)

Fig. 2.9 Columna esbelta doblemente articulada.

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

Para averiguar si el equilibrio es estable, inestable o indiferente, se aplica en Ia
seccion central de la columna una fuerza lateral pequena que la coloca en una
posicion ligeramente deformada, y se observa si al quitarla recupera la forma recta,
aumenta la defiexion lateral del eje, o se conserva la configuracién deformada, sin
modificarse.
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En la discusién que sigue, la columna se flexiona en el plano “yoz".

La Fig. 2.9b muestra la columna con una configuracién ligeramente flexionada; la
fuerza exterior P, cuya linea de accién no pasa ya por los centros de gravedad de
las secciones transversales, ocasiona momentos flexionantes, de magnitud Pv, que
tienden a aumentar la curvatura del eje.

En cada seccidn transversal aparecen fuerzas interiores equivalentes a un par, que
se superponen con las uniformes iniciales, y tratan de hacer que la columna vuelva a
la forma recta original. El par interior EI/R es funcién de la curvatura 1/R del eje de

la pieza en la seccion, o sea de la magnitud de la deformacion de la columna, pero
no depende de la intensidad de la fuerza P.

En cada seccion transversal hay dos momentos, uno exterior, Pv, funcion de la
geometria del eje deformado y de la fuerza P, y otro interior, EI/R, que depende

solo de la configuracion del eje de la pieza, de manera que al llevarla a una posicién
flexionada infinitamente cercana a la recta original puede presentarse cualquiera de
los tres casos siguientes, segun la magnitud de la fuerza exterior:

Si P es peqguefia, Pv<EI/R
Si P es grande, Pv> EI/R
Para un cierto valor intermediode P, Pv=EI/R

En el primer caso, el momento que trata que la columna regrese a la forma recta es
mayor que el que tiende a deformarla, y al suprimir la fuerza lateral la pieza se
endereza: el equilibrio es estable; en el segundo se invierte la relacion entre los
momentos, lo que indica gue la curvatura crece aun después de quitar la fuerza
lateral, condicion caracteristica de un estado de equilibrio inestable; en el tercero los
dos momentos son iguales: el equilibrio es indiferente, y son posibles
configuraciones equilibradas curvas de flecha indeterminada, pero siempre muy
pequena, ademas de la forma recta; la fuerza axial que ocasiona la condicion de
equilibrio indiferente es la carga critica P, .

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, porque marca la terminacién de un
estado deseable y la iniciacién de un fendémeno que debe evitarse siempre: 1a flexién
espontanea, o pandeo de la pieza.

El pandeo de las piezas rectas comprimidas no se debe a imperfecciones en la
columna y en la aplicacién de la carga (las que, si existen, hacen que la flexion
empiece a manifestarse para valores pequefios de P y aumente con ella); se
presenta cuando no hay ninguna imperfeccién, ya que al alcanzar la carga el valor
critico la forma recta de equilibrio se vuelve inestable. (Para que haya pandeo la
columna ha de ser iniciaimente recta y la fuerza de compresion perfectamente axial,
de manera que se mantenga recta en las primeras etapas, hasta que P alcance el
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valor critico; si hay deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicacién de la
carga la columna no se pandea, sino empieza a flexionarse desde un principio y
flega eventualmente a un estado de equilibrio inestable, en forma gradual, a
diferencia del pandeo, que es un fendmeno instantaneo). Esto no quiere decir que la
columna se flexione necesariamente, pero a semejanza de 1o que sucede en todos
los casos de equilibrio inestable es improbable que permanezca recta; en la practica,
ademas, las imperfecciones inevitables, aun siendo muy pequenas, hacen que la
flexion se inicie bajo cargas de poca intensidad.

Cuando empieza la flexion bastan incrementos muy pequeiios de la fuerza axial para
que las deformaciones crezcan rapidamente, con el consiguiente rapido aumento de
los esfuerzos, que alcanzan pronto los valores de falla, por la que la iniciacion del
fendmeno de inestabilidad equivale a la desaparicidon completa de |a resistencia, 0
sea al colapso de la columna.

Mientras el equilibrio es estable los incrementos de la carga P ocasionan solo,,
deformaciones longitudinales de la columna, que esta sujeta a esfuerzos uniformes ,
de compresion; e! pandeo se manifiesta al aparecer una nueva deformacion, la”
flexion, que provoca otra solicitacion, el momento flexionante.

En la Fig. 2.3¢c se muestran las curvas P-v (fuerza axial-deflexion) de dos columnas,
una recta y cargada axialmente (representada con linea llena), la otra con=:
imperfecciones iniciales (linea interrumpida). La primera es una recta vertical, que.
coincide con el eje de las ordenadas; cuando la fuerza P llega al valor critico se>
presentan dos posibilidades: que P siga creciendo sin que la columna se flexione (la
grafica sigue coincidiendo con el eje de las ordenadas), o que se inicien las
deformaciones laterales, que aumentan rapidamente con incrementos pequefios de
P hasta llegar, poco después, a la carga maxima que puede soportar la columna,
P,. En la segunda curva las deformaciones laterales crecen desde un principio, en

forma gradual, hasta que la carga alcanza el valor de colapso. La curva trazada con
linea lena representa una falla por pandeo, mientras que la interrumpida
corresponde a colapso por inestabilidad ocasionada por exceso de deformacion, sin
que haya pandeo propiamente dicho: la compresion alcanza su intensidad maxima
sin pasar por un valor critico, que se caracteriza (curva con linea llena) por una
“bifurcacion del equilibrio”. (Cuando la carga aicanza el valor critico se llega a un
punto de bifurcacion del equilibrio; a partir de él, la barra perfecta puede mantenerse
recta, deformandose solo por compresion, o adoptar otras configuraciones en
equilibrio, cercanas a la recta, que se caracterizan por la aparicion de una nueva
deformacion, la flexion. Un hecho analogo caracteriza todos los fendmenos de
pandeo).
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2.6.1.1 Determinacién de la carga critica

La carga critica se calcula igualando el momento exterior en una seccion transversal
cualquiera de la columna deformada, ocasionado por la fuerza P, con el momento
resistente interior en esa misma seccion, y resolviendo la ecuacion diferencial
correspondiente; por ejemplo, si la columna se flexiona en el plano yoz (alrededor de
los ejes x) se tiene Pv=El_[R,y si se supone que los desplazamientos del eje son

suficientemente pequefios para que la curvatura 1/R pueda considerarse igual a
d*v/d=* =v", se llega a:

EIv'+Pv=0
que es la ecuacion de equilibrio de la columna ligeramente deformada; su solucién

proporciona los valores de las cargas que pueden mantenerla en equilibrio en esas
condiciones, es decir, las cargas criticas de pandeo elastico:

P = HZJTZ:E]'
L

n €s un numero positivo cualquiera.

El eje de la columna deformada es una senoide; el numero de ondas queda definido
por n. Si n=1, la columna se pandea en una semionda, en dos si n=2, etc.; a
cada modo superior de pandeo le corresponde una carga critica mas elevada.

lLa carga critica mas pequefia es la unica que tiene interés practico (a menos que se
obligue a la columna a pandearse en alguno de los modos superiores, evitando.el
desplazamiento lateral de una o mas de sus secciones transversales, por medio de
restricciones exteriores), de manera que puede escribirse:

p, =Ll
LA-

P, esla carga critica de Euler para pandeo alrededor del gje x.

cre

Como la columna se pandea siempre en el plano de menor resistencia a la flexion, si
no hay restricciones exteriores que lo impidan, la ecuacion anterior puede escribirse
en una forma mas general:

T El
P, =— (2.11)
L..
donde / es el momento de inercia minimo de la seccién transversal constante de la
columna.

La carga critica de Euler marca el punto en que la columna elastica perfecta se
vuelve inestable; no se alcanza nunca en columnas reales, que no son
absolutamente rectas, ni con cargas aplicadas exactamente a lo largo de su eje
centroidal, como se supone en la teoria. Sin embargo, en ensayos cuidadosos con
especimenes pequefios, en los que se eliminan al maximo las excentricidades y las
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curvaturas, se han observado cargas tan cercanas a las tedricas que el error
experimental resulta insignificante.

La ecuacién del eje de la columna deformada, en el instante en que se inicia el
pandeo, es (ref. 2.6):

v=C sens - =

donde

i, = JP.JE =[x EIJL)ET = nn/L

Haciendo n =1 y tomando = =L/2 se obtiene la flecha maxima, en el centro de la
columna:

m

Vi :Clsen££=Clsew£=C1
L2 2

lL.a deflexion lateral es indeterminada, pues C, es una constante arbitraria, lo que
indica que la teoria desarrollada hasta ahora permite obtener la carga para la que se
inicia el pandeo, pero no predice el comportamiento posterior, ya que con ella no se
pueden caicular los desplazamientos laterales del eje, que permanecen
indeterminados.

o

La l[mltamon anterior-se origina en el empleo de la férmula 1/R = dzy/d_ , que es *

suficientemente precisa para desplazamientos pequefos, pero deja de serlo cuando
aumentan; si se desea ampliar la teoria del pandeo elastico de columnas, para que
tenga en cuenta desplazamientos laterales grandes, es preciso emplear la expresion
matematica exacta de la curvatura.

Los dos caminos conducen a resultados analogos pues el segundo, basado en la
expresion correcta de la curvatura, indica que el equilibrio sigue siendo estable para
cargas mayores que la critica, pero sdlo para incrementos muy pequefios, después
de los cuales se produce la falla por pandeo inelastico.

La falla se presenta, en todos los casos, cuando se forman en la columna
articulaciones plasticas suficientes para que se convierta en un mecanismo; en la
barra articulada en los dos extremos basta con una sola, que aparece en la seccion
de momento maximo (la seccidon central) cuando se agota su resistencia bajo la
accion combinada de la fuerza axial y del momento ocasionado por el
desplazamiento lateral que caracteriza al pandeo, o sea cuando M_ =Pv_ =M

donde M, es el momento plastico resistente de la seccion transversal, reducido por

efecto de la fuerza axial. La carga de colapso es muy poco mayor que la critica,
pues el rapido crecimiento de los esfuerzos hace que la seccion central se plastifique
inmediatamente después de iniciarse el pandeo. (El colapso tiene lugar siempre en
el intervalo plastico, independientemente de que el pandeo se inicie abajo o arriba
del limite de proporcionalidad).
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Una vez formada la articulacion plastica el momento interno en la seccion central es
constante, y para que se conserveé el equilibric mientras aumentan los
desplazamientos laterales ha de disminuir la carga que obra sobre la coiumna.

2.6.1.2 Esfuerzo critico

Dividiendo los dos miembros de la ec. 2.11 entre el area A4 de la seccion
transversal, teniendo en cuenta que P, /4 es el esfuerzo correspondiente a la

iniciacion del pandeo, sustituyendo el momento de inercia / por Ar’ y efectuando
simplificaciones, se obtiene la expresion:

n’E

o, = - (2.12)

(L/ry
en la que o, es el esfuerzo critico de Euler para pandeo elastico; el cociente L/r
recibe el nombre de relacién de esbeltez de la columna. r es el radio de giro de las
secciones transversales respecto al eje de flexion.

2.6.1.3 Longitud efectiva

Como la férmula de Euler se deduce suponiendo que los dos extremos de la
columna estan articulados, solo proporciona la carga o el esfuerzo critico de
columnas con esas condiciones de apoyo; si cambian las restricciones en los
extremos, se modifica su capacidad para resistir fuerza axial.

La columna doblemente articulada no existe en las estructuras reales y solo se
obtiene en experimentos de laboratorio muy cuidadosos; su importancia estriba en
que a partir de los resultados obtenidos para eila pueden deducirse las cargas o
esfuerzos criticos correspondientes a cualquier otra condicién de apoyo, por lo que
se le da el nombre de caso fundamental.

Si fa columna esta aislada y tiene condiciones de apoyo bien definidas, su carga
critica, y la configuracion del eje deformado, pueden determinarse utilizando la
ecuacion de equilibrio de segundo orden, en la que se introducen las condiciones de
frontera propias del tipo de apoyo.

Por ejemplo, si los dos extremos estan empotrados (las rotaciones y los
desplazamientos laterales estan impedidos, pero un extremo puede acercarse al
otro), aparecen momentos en ellos, cuando se inicia el pandeo. La solucion
matematica del probiema (ver, por ejemplo, la ref. 2.9) demuestra que hay dos
cargas criticas, que corresponden a los dos modos de pandeo de la Fig. 2.10:

P, =47 EI/1?, para el modo simétrico, y P, =80.766 E//L* , para el antisimétrico.
Puesto que la carga critica del primer modo es menor que la del segundo, la
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columna se pandea en la forma simeétrica, a menos que se impida el desplazamiento
lateral de su punto medio, y puede escribirse:
P = ar 2EI
L

Los momentos en los extremos y las fuerzas axiales equivalen a las cargas P
aplicadas excéntricamente (Fig. 2.10a). Los puntos de inflexion, de momento nulo,
localizados en las intersecciones de la linea de accion de P con el eje deformado,
dividen la barra en tres secciones; la central, comprendida entre elios, de longitud
L/2 (ref. 2.9), se encuentra en las mismas condiciones que el caso fundamental.
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» Puntos de inflaxion
a) Pandeo simétnco b) Pandeo antisimétnco

Fig. 2.10 Pandeo de una columna empotrada en los dos extremos.

La carga critica de pandeo de la columna doblemente empotrada se puede
determinar utilizando la formula deducida para la articulada en ambos extremos,
pero empleando al aplicarla la longitud del tramo que se encuentra en las mismas
condiciones que el caso fundamental, en vez de la longitud real:
_ m’El _4rn’El
Co(L2y L

Utilizando directamente la ecuacion de equilibrio de la columna deformada se llega a
este mismo resultado.

De manera analoga, la formula de Euler puede emplearse para calcular la carga o ef
esfuerzo critico de pandeo de columnas con otras condiciones de apoyo, por lo que
conviene escribirla en la forma general siguiente:

P, = ("ME)] (2.13)
£ (2.14)

cr

B (KL/r):
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KL es ia longitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una
columna equivalente, articulada en los dos extremos, gue tiene la misma carga
critica que la columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de
inflexion, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos
articulados y 2 para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para
restricciones elasticas comprendidas entre esos limites; si un extremo de la columna
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en direccion perpendicular al eje
original, X puede crecer indefinidamente.

En la Fig. 2.11 se dan los valores de K para varias condiciones de apoyo
idealizadas, en las que las restricciones que impiden las rotaciones y traslaciones de
los extremos son nulas o cien por ciento efectivas.

(a) (b) (c) (d) (e) ®

La linea punteada ’
indica la forma de ' ) ) :
ta columna pandeada

>ocie—
4@4—

o‘—

= o

Re

i

e e

Valor tedrico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0

Valores de disefio
recomendados cuando

se tienen condiciones 0.65 0.80 1.2 1.0 21 2.0
cercanas a las ideales

Rotacién impedida y traslacion impedida

Condiciones en
los extremos

Rotacion libre y traslacion impedida

Rotacién impedida y trasiacion libre

- § -t 4

Rotacion fibre y trastacidn libre

Fig. 2.11 Valores del coeficiente K para columnas aisladas con
diversas condiciones de apoyo.

Puede suponerse que se presenta una condicion de empotramiento perfecto en la
base {casos a, b, c y e, Fig. 2.11) cuando ia columna esta ligada a una cimentacion
rigida, cuyas rotaciones son despreciables, por medio de una conexién disefiada
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para resistir el momento de empotramiento, obtenida con una placa de base y
anclas. o ahogando Ia columna en el cimiento una longitud adecuada; si el
comportamiento del extremo inferior es incierto, respecto a la existencia de
rotaciones, debe suponerse articulado (casos d y f).

Las rotaciones del extremo superior se consideran impedidas cuando la columna se
une rigidamente a una trabe de gran peralte, de rigidez muchas veces mayor que la
suya propia; si se impiden los desplazamientos lineales de la trabe, por medio de
contraventeos o muros de rigidez, la columna se encuentra en el caso a, y cuando
pueden presentarse esos desplazamientos estaenelcof.

La suposicion de que hay articulaciones en los extremos superiores (casos b y d),
puede deberse a que las trabes tengan una rigidez muy reducida o a la forma en que
estén conectadas con las columnas,

Los valores de A recomendados para disefio son una modificacion de los tedricos,
que tiene en cuenta que tanto las articulaciones perfectas como los empotramientos
absolutos son irrealizables.

Se requiere un cierto grado de juicio, por parte del ingeniero proyectista, para
determinar cual de los casos de la Fig. 2.11 se acerca mas al problema que esta
resolviendo; si se tienen dudas, usara una aproximacion que sobrestime la esbeltez
de la columna y, por consiguiente, subestime su resistencia.

Cuando fa columna es parte de una estructura mas compieja, y el grado de
restriccion en los apoyos no esta claramente definido, su longitud efectiva se
determina con metodos méas elaborados.

La ec. 2.13 puede escribirse en la forma:
7El P

Pcr = K] T
(KLY K
donde P, es la carga critica de Euler de una columna, articulada en los dos
extremos, de longitud igual a la de la columna restringida real.

El factor de longitud efectiva K de una columna con condiciones de apoyo
diferentes de las del caso fundamental se evalua directamente con la expresion:

P

K= {—’“
VE.
2.6.2 Pandeo inelastico

La formula de Euler, con la que se calcula la carga critica de piezas rectas
comprimidas axialmente, se basa en la suposicion de que la pieza se comporta
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elasticamente hasta la iniciacién del pandeo, por io que en la ecuacion de equilibrio
aparece el modulo de elasticidad £, que se conserva en las formulas finales; como
una consecuencia, la teoria de Euler, y las ecuaciones obtenidas con ella (ecs. 2.13
y 2.14), no son aplicables a columnas cortas o de longitud intermedia, en las gue se
alcanza el limite de proporcionalidad antes que el esfuerzo critico de pandeo
elastico.

La formuta o, = z°E/(L/r) es valida para los valores de la relacion de esbeltez a

los que corresponden esfuerzos criticos no mayores que el limite de
proporcionalidad (o, < o,,) 0 sea hasta que:

o= 7 £ =0
cr T I ¥ o
(L/r)
Despejando L/r se obtiene:
L_,I £ (2.15)
r Cip

o, €s el esfuerzo en el limite de proporcionalidad.

L4
Con la ecuacion 2.15 se calcula la relacidon de esbeltez minima para la que es
aplicable la formula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto que para
ellas o, >o,p. el limite de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el

pandeo, y este se inicia en el intervalo inelastico.

Durante varias décadas se consideré que la teoria de Euler era incorrecta, pues
arrojaba resultados que no concordaban con los que se obtenian
experimentalmente; esto se debia-a que las columnas que se utilizaban entonces
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervalo ineiastico, bajo cargas
mucho menores que las predichas por la formula de Euler. Por este motivo las
columnas se disefiaron, durante largo tiempo, utilizando foérmulas empiricas,
deducidas de informacion proporcionada por pruebas de laboratorio. Transcurrieron
cien anos hasta que Lamarle, en 1845, advirtio que el error no estaba en la formula,
sino en su aplicacion a casos para los que no es valida.

La teoria del pandeo elastico de columnas estaba bien establecida desde entonces,
pero no se contaba con ningun procedimiento para predecir la carga critica fuera de
ese intervalo, por lo que se siguieron empleando formulas empiricas.

Engesser y Considere fueron los primeros en advertir la posibilidad de modificar la
férmula de Euler para calcular la carga critica de pandeo inelastico, introduciendo en
ella un modulo variable, funcidn del esfuerzo critico.

Engesser presentd su teoria del modulo tangente en 1889; de acuerdo con ella, la
resistencia maxima de una columna que empieza a pandearse en el intervalo
inelastico se obtiene sustituyendo en la férmula de Euler el médulo de elasticidad E
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por el modulo tangente £,. En el mismo afno, Considére hizo notar que al comenzar

la flexién de una columna cargada mas alld del limite de proporcionalidad los
esfuerzos en el lado concavo se incrementan, de acuerdo con el diagrama esfuerzo-
deformacion, pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke, de
manera que su resistencia maxima no es funcion ni del médulo de elasticidad £ ni

del tangente E,, sino de un médulo E comprendido entre los dos. Considére

observd que E es funcidn del esfuerzo medio P/A4, pero no propuso ningun
procedimiento para calculario.

En 1895 Engesser reconocio el error que existia en su teoria original y presento una
nueva solucion del problema, conocida con el nombre de teoria del modulo reducido
o de!l modulo doble.

A partir de entonces se aceptd la teoria del modulo reducido como la solucion
correcta del problema del pandeo inglastico de columnas; desde el punto de vista del
concepto clasico de inestabilidad es efectivamente correcta, puesto que proporciona
la carga para la que una columna perfecta, recta y cargada axialmente, puede tener,
ademas, otras configuraciones en equilibrio cercanas a la recta. Sin embargo, mas
adelante aparecieron dudas sobre ella, pues resultados experimentales cuidadosos,
obtenidos con especimenes de secciones ftransversales de diversas formas,
indicaron gque las cargas de pand=0 reales se encuentran entre las predichas por las *
dos teorias, de! modulo tangente y del modulo reducido, mas cerca casi siempre de
las primeras que de las segundas.

El verdadero significado de las dos teorias fue aclarado finalmente por Shaniey, en
1947.

En la discusion que se presenta en seguida se admiten las hipétesis siguientes:

1 Los desplazamientos laterales del eje de la columna son pequefios en
comparacion con las dimensiones de sus secciones transversales.

2. Las secciones transversales planas permanecen planas y normales al eje
deformado, después de la flexion.

3. El diagrama esfuerzo-deformacion del material de la columna proporciona la

relacion entre esfuerzo y deformacion en cualquiera de sus fibras
longitudinales.

4. El plano de flexion es un plano de simetria de todas las secciones
transversales.

2.6.2.1 Teoria de! modulo tangente

Se basa en la suposicion de que cuando la columna tiene una relacion de esbeltez
tal que el esfuerzo critico de pandeo o,=P/4 es mayor que el limite de
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proporcionalidad, son posibles configuraciones deformadas en equilibrio indiferente
para las que la deformacion es controlada por el modulo de elasticidad tangente £, ,
que es igual a la pendiente de la curva esfuerzo de compresion-deformacion del

material de la columna en el punto que corresponde al esfuerzo critico (Refs. 2.4,
2.5,2.6y2.10) (Fig. 2.12).
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Fig. 2.12 Teoria del médulo tangente.

La ecuacion diferencial del eje deformado es:

vi+ -ﬁ— v=0,
y. para una columna con extremos articulados, la carga y el esfuerzo critico valen:
T E,l
= (2.16)
L-
T E
o, = = (2.17)
r (Lir)

2.6.2.2 Teoria del médulo reducido

De acuerdo con esta teoria, la carga critica de una columna de longitud intermedia,
sobre la que obra una fuerza de compresion P, tal que o, = P./4 excede el limite
de proporcionalidad, es:

p =2 E! (2.18)
JE
El esfuerzo critico correspondiente es:
7 E
o, = (2.19)

(1—."")2
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Cuando la columna se fiexiona, al inictarse e! pandeo, aparecen en sus secciones
" transversales momentos gue incrementan los esfuerzos en el lado céncavo, donde
la compresion por flexion se suma con la directa, y los disminuyen en el convexo, en
el que la flexidn produce tensiones.

Si la curva OBC de la Fig. 2.13 representa el diagrama esfuerzo de compresion-
deformacion del material de la columna, y el punto C corresponde al esfuerzo critico,
los esfuerzos y deformaciones en el lado céncavo estan relacionados entre si,
durante pequenas deformaciones, por el modulo tangente E, (pendiente de la
tangente CC), y en el lado convexo, por el médulo de elasticidad ordinario, £, que
es la pendiente de la recta CC", paralela al tramo inicial, elastico, de la curva. El
momento resistente es proporcional al médulo reducido E,., que es funcion de £,

E,, y de la geometria de la seccidn transversal (refs. 2.4 y 2.6):

M, =EI/R
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Fig. 2.13 Teoria del médulo reducido.

Las ecs. 2.18 y 2.19 se obtienen planteando la ecuacion de equilibrio de la columna
ligeramente deformada, y siguiendo el mismo camino que para deducir la féormula de
Euter.

Como E, es siempre mayor que E,, 13 teoria del médulo reducido proporciona
cargas criticas algo mas altas que la del madulo tangente.

Durante bastantes afnos se considerd que la teoria del moduio reducido era la méas
precisa, pues tiene en cuenta la reduccién de esfuerzos en el lado convexo,
producida por la flexion, sin embargo, las cargas criticas obtenidas
experimentalmente se encuentran entre las predichas por las dos teorias, mas
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cerca, en general, de las que corresponden al modulo tangente que al reducido; por
este motivo, se utilizd cada vez mas ia teoria del modulo tangente, a pesar de ser
aparentemente incorrecta; tiene, ademas, las ventajas de proporcionar resuitados
“del lado de |a seguridad y ser mas facil de aplicar, pues E, no depende de la forma

de las secciones transversales.

Esta situacidon, aparentemente ildgica, existic hasta que Shanley aclard el
comportamiento de las columnas cargadas axialmente que se pandean en el
intervalo inelastico.

2.6.2.3 La contribucion de Shanley

Segun la teoria del modulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la
carga vale P =nx"EI[L’, y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio

indiferente, en las que esfuerzos y deformaciones estan relacionados por el médulo
E.. en todos los puntos.

Para que esto sea cierto, el paso de la configuracién recta a una deformada
adyacente ha de presentarse sin que disminuyan los esfuerzos en ningun punto de
la seccion, lo que solo es posible si los desplazamientos laterales se inician cuando
la carga axial aumenta todavia, de manera que 1a tendencia a que disminuyan los
esfuerzos en el lado convexo se compensa por el incremento ocasionado por la
fuerza axial adicional.

La carga P predicha por la teoria del médulo tangente no es la fuerza axial maxima

que resiste la columna, puestoc que las mismas suposiciones que llevan a su
obtencidn implican un aumento en la capacidad de carga.

En resumen, la carga que corresponde al médulo tangente es un limite inferior de la
resistencia de una columna; al alcanzaria, la barra recta se flexiona, mientras crece
la fuerza que obra sobre ella. La predicha por la tearia del modulo reducido es el
limite superior, pues es la compresion maxima que resistiria la columna si
permaneciese recta hasta entonces. La resistencia maxima se encuentra entre los
fimites correspondientes a las dos teorias (Fig. 2.14).

2.6.3 Esfuerzos residuales
En los miembros de acero estructural laminados en caliente aparecen esfuerzos

residuales, debidos a las deformaciones permanentes que se originan por el
enfriamiento irregular desde la temperatura de laminacion hasta la ambiente.
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Los extremos de los patines y la parte central del aima de un perfil H se enfrian con
mayor rapidez que las zonas de union de alma y patines, por estar mas expuestas
que éstas a la temperatura ambiente (refs. 2.6, 2.11; en cualquiera de ellas hay una
extensa lista de referencias adicionaies). Cuando se enfrian las fibras longitudinales
de las regiones mencionadas primero se contraen y pasan al estado elastico,
mientras el material de las porciones centrales de los patines y de las zonas
contiguas del alma estd aun a una temperatura que le permite seguir esas
contracciones sin ninguna restriccion; cuando, posteriormente, se enfrian las
porciones centrales, tratan de contraerse mas, pero estan restringidas por el metal
que se encuentra ya en estado elastico, que no puede acortarse sustanciaimente, e
impide que tas fibras que se enfrian al final se contraigan todo lo que requiere el
descenso de temperatura. (El proceso de enfriamiento es continuo, aunque aqui se
ha descrito, por simplicidad, como si se presentase por etapas).

o -
on

Fig. 2.14 Comparacion de los resultados de las teorias del
moédulo tangente y del moédulo reducido con la resistencia
maxima de una columna.

Como una consecuencia de los fendmenos mencionados, cuando el perfif laminado
llega a ta temperatura ambiente, el material que ocupa la zona central de los patines
y el alma adyacente queda sometido a fuerzas interiores de tensidn, que ejercen
sobre él los extremos de los patines y la zona central del alma que, a su vez,
soportan compresiones a lo largo de los bordes; hay en el perfil esfuerzos iniciales,
antes de que actuen-las cargas exteriores, que generan un sistema de fuerzas
interiores en equilibrio.

También producen esfuerzos residuales las deformaciones plasticas ocasionadas
por operaciones efectuadas durante ia fabricacion de la estructura, como el
"enderezado de los perfiles, en frio o en caliente, y la soldadura, que genera
esfuerzos residuales muy importantes, por el calentamiento y enfriamiento
iregulares de los metales base y de aportacion, desde la temperatura ambiente
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hasta la de fusion: los cortes con soplete oxiacetilénico producen efectos semejantes
a los de la soldadura.

Tanto en perfiles laminados en caliente como en miembros soldados, las partes que
tardan mas en enfriarse quedan, en general, en tension, pues su longitud final es
mayor que la que tendrian si se enfriasen libremente, y las que se enfrian primero,
en compresion (Fig. 2.15a).
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Fig. 2.15 Esfuerzos residuales en perfiles laminados.

En las secciones | y H ios esfuerzos residuales maximos aparecen en los extremos
de los 2patines: en perfiles laminados, su valor medio en esos puntos es de unos 900
Kg/cm®, practicamente independiente del esfuerzo de fluencia del acero, por lo que
influyen menos en la capacidad de carga de columnas de acero de alta resistencia,
pues constituyen un porcentaje menor de su esfuerzo de fluencia (Fig. 2.15b). En
secciones | y H hechas con placas soldadas son, en general, mas elevados; su
magnitud y distribucién dependen del tipo de placas que forman el aima y los
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patines. Pueden eliminarse, casi por completo, por medio de tratamientos térmicos
{(Fig. 2.15Db).

Los esfuerzos residuales de tension en las soldaduras y en zonas angostas
adyacentes a los bordes de placas cortadas con soplete exceden, con frecuencia, el
limite de fluencia de las placas, pues aungue el metal base no resiste, iniciaimente,
esfuerzos mayores que F,, los ciclos térmicos producidos por la soldadura y los

cortes modifican sus propiedades, y elevan su resistencia (Fig. 2.16).

' Antes de soldar

C= compressn
T= tension

Después de geposiar
ta soldadura
{en la cara supenor}

(a) (b)

Fig. 2.16 Esfuerzos residuales en placas, antes y después de
depositar un corddn de soldadura en su eje longitudinal. (a)
Placas laminadas. (b) Placas cortadas con soplete.

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el enfriamiento o por los
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de
compresion en los bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con placas
laminadas, la soldadura incrementa fa compresion en los bordes de los patines y
agranda la regidn comprimida, lo que afecta desfavorablemente la resistencia de la
columna; en cambio, si 1as placas han sido cortadas con soplete, se forman
esfuerzos residuales de tension en los extremos de los patines, y aumenta la
resistencia (Fig. 2.17).
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Los esfuerzos residuales tienen distribuciones muy parecidas en todas las secciones
en cajon, fabricadas con placas laminadas o cortadas con soplete, porque los que
producen las soldaduras son mucho mayores que ios que habia antes (Fig. 2.18).
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Fig. 2.17 Esfuerzos residuales en una seccién H soldada, hecha
con placas cortadas con soplete.

2.6.3.1 Influencia de los esfuerzos residuales en la resistencia de las columnas
de acero estructural

Su efecto principal es hacer que descienda el limite de proporcionalidad del acero, a
partir del cual su diagrama esfuerzo-deformacion deja de ser recto; se liega a ese
limite tan pronto como la suma de los esfuerzos residuales mas los producidos por
las cargas iguala a o, en algun punto de 1a seccidon. Si la barra esta en tension, el
esfuerzo de fluencia aparece primero en el punto donde las tensiones residuales

eran maximas, si estd en compresion, se alcanza, por primera vez, en la zona de
esfuerzos residuales de compresion de mayor intensidad.

Como las fuerzas residuales interiores estan en equilibrio, los volimenes de
esfuerzos de tension y compresién en cada seccion transversal son iguales entre si,
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y estan distribuidos de manera que las fuerzas interiores se equilibran mutuamente,
por lo que no influyen en la resistencia ultima de las barras en tension (en las zonas
en que hay tensiones residuales se llega a o, antes que si no las hubiera, pero la
plastificacion se retrasa donde los esfuerzos residuales son compresiones) ni, por
razones analogas, en la de barras comprimidas muy cortas, que fallan por
aplastamiento.
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Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajon soldadas.

En la ref. 2.6 se ilustra el efecto de los esfuerzos residuales en el diagrama esfuerzo
de compresion-deformacion, estudiando el comportamiento de una columna corta,
de seccion transversal rectangular, con esfuerzos residuales idealizados (Fig. 2.19);
se obtiene la grafica de la Fig. 2.20. Para llegar a ella se utiliza 1a ley de Hooke,
durante todo el proceso de carga, pero se tiene en cuenta que el area efectiva, en
cualquier etapa, es solo la de la porcidn de la seccion que permanece en el intervalo
elastico, pues el resto se deforma plasticamente bajo esfuerzo constante. Asi, toda
la seccion es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga exterior, P/4,

alcanza el valor ¢, -0, ; a partir de ese instante, las dos porciones laterales de la

columna se plastifican, y la resistencia adicional proviene, solo, de la parte central,
que sigue en el intervalo elastico.

2.6.3.2 Esfuerzo critico de columnas con esfuerzos residuales

Cada fibra deja de contribuir a la rigidez de la columna cuando aparece en ella el
esfuerzo o,, pues en esas condiciones se deforma libremente, bajo carga

constante; por consiguiente, una vez que se han plastificado algunas porciones de la
columna, al superponerse los esfuerzos producidos por las cargas exteriores con los
residuales, se puede seguir utilizando la formula de Euler, pero debe considerarse
solo la porcion de las secciones transversales que esta aun en el intervalo elastico
(refs. 2.12 y 2.13): '
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p _TEL I, (2.20)
1t

/, es el momento de inercia de la parte de la seccion transversal que esta en el

intervalo elastico cuando se inicia el pandeo, y P es la carga critica de Euler. Se

supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones

transversales de la columna, de manera que /, es constante.
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Fig. 2.19 Columna corta Fig. 2.20 Grafica esfuerzo-deformacién de la
con esfuerzos residuales, columna de la Fig. 2.19.

El esfuerzo critico se obtiene dividiendo entre el area total 4 los dos miembros de la
ecuacion anternor:

P, _ :.-"El -51 7 E(L )

= = . = - 2.21
Ger X ([ ,: Lr)’ ( )

o,, se calcula con la formula de Euler. sustituyendo £ por el producto E{(/. /7).

Sin 1a contribucion de Shanley a la teoria del pandeo inelastico no se habria podido
llegar a este resultado, pues se esta tomando como carga critica la que ocasiona la
iniciacion de la flexion lateral de la columna, y admitiendo que €sta empieza sin que
se descargue ninguna fibra; de no ser asi, volverian a intervenir en el momento de
inercia efectivo las zonas plastificadas del lado convexo, que regresarian al campo
elastico. Se acepta que la flexion se inicia acompafiada por un incremento de la
carga, que produce aumentos de las deformaciones sin gue disminuyan los
esfuerzos en ningun punto; se utiliza, pues, la teoria del modulo tangente corregida
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por Shanley, modificada porque las secciones transversales de las columnas con
esfuerzos residuales dejan de ser homogeneas cuando se plastifican parciaimente.

De acuerdo con las ecs. 2.20 y 2.21, la distribucion de los esfuerzos residuales con
respecto al eje de flexion influye muy significativamente en la magnitud de o, ya
que /., depende de ella, por lo que se obtienen resultados diferentes, para una

misma seccion, e igual esbeltez, cuando se pandea alrededor de uno u otro de los
ejes centroidales y principales.

Si las dos porciones laterales de amplitud a de la Fig. 2.19b, en las que habia una
compresion residual, estan plastificadas cuando se inicia el pandeo de una columna
que tiene esa seccidn transversal, utilizando la grafica de la Fig. 2.20 para evaluar el
modulo tangente de la seccion completa se llega a los resultados siguientes (ref.
2.6):

Flexion alrededor del eje x

R = (2.22)

! 3 a 3
. =(£,_] o =k (5) (2.23)

Si se conoce E, para fuerzas de compresion crecientes, con las ecuaciones 2.22 y

2.23 pueden obtenerse graficas para disefioc de columnas de seccion transversal
rectangular, que se pandean alrededor de cualquiera de los ejes centroidales y
principales, con las que se determina o, , en funcion de la relacion de esbeltez y

teniendo en cuenta los esfuerzos residuales.

se calcula aplicando directamente la teoria del modulo tangente (ec. 2.22), pero
.~ Que no depende directamente de E,, sino de una
funcion del cociente £,/£ (ec. 2.23).

ag

ory

no sucede lo mismo con o

El méduio tangente de la seccion transversal completa, E,, puede determinarse
anatiticamente, partiendo de una distribucién conocida de esfuerzos residuales, o
experimentalmente, por medio de ensayes de compresion de perfiles completos, de
poca longitud (ref. 2.11).

Las ecs. 2.22 y 2.23 son validas también para columnas de seccion H o | idealizadas
como dos placas paralelas entre si, despreciando el efecto del alma sobre la rigidez
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(refs. 2.6, 2.14); corresponden, respectivamente, a pandeo por flexion alrededor de
los ejes xyy.

En la Fig. 2.21 se han trazado las curvas esfuerzo medioc-relacion de esbeltez que se
obtienen aplicando las dos ecuaciones a una columna de seccion H pandeada por
flexion alrededor de los ejes de mayor y menor momento de inercia, suponiendo que
tiene los esfuerzos residuales idealizados que se muestran, con valores maximos de
0.300,, en los extremos de los patines, y despreciando el efecto del alma (0.300,

es un valor experimental promedio, determinado para secciones H laminadas, de
tamano pequeno o mediano}.

10
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Fig. 2.21 Curvas esfuerzo critico-relacion de esbeltez para una
columna | con esfuerzos residuales.

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se pensd que para simplificar el disefio
convenia sustituinas por una sola, valida para pandec enxoeny.
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l.a resistencia de columnas que se pandean en el intervalo inelastico, por flexion
alrededor del eje de mayor momento de inercia, puede aproximarse con una curva
de ecuacion (ref. 2.5}
/ 2
o L
O’cr = O-.' "_—.{i(o" _O-ka—) (2.24)

i r

Como la grafica esfuerzo-deformacion deja de ser una linea recta cuando el
esfuerzo total (residual de compresion mas el debido a la carga exterior) flega a o

en algun punto, el limite de proporcionalidad o,, se substituye por:

T,p = O'_, -0, (225)
l.a ec. 2.24 se transforma en:
o, =0, -2 (o -a,r(£\] (2.26)
ook r,

Si los esfuerzos residuales maximos de compresion se toman, arbitrariamente,
iguales a o, /2, la ec. 2.26 se reduce a la 2.27, que proporciona resultados

intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para fiexion en cualquiera
de los planos principales; su representacion grafica es una curva tangente a la de
Euler en ef punto en que o, =0, /2.

o, (LY

O =0, — N [_J | (227)
CoAztEr

o, /2 esun valor cercano al maximo que se ha medido en perfiles H laminados.

La ecuacion 2.27 puede escribirse en la forma

. i % - {1 % ) (2.28)
=0, -——F =0, - .
cr 3 4;{25/(1‘/’,)_ ] 40,"(‘

o,. €s la carga critica de pandeo elastico de la columna; con la ec. 2.28 se corrige
ese valor, cuando el pandeo se inicia fuera del intervalo elastico.

Al suponer que o, =0, /2, de la ec. 2.25 se obtiene, o*,;P = o, /2, de manera que la

ec. 2.27 (o la 2.28) es aplicable a columnas de relacion de esbeltez para la que e!
esfuerzo critico de pandeo es mayor que la mitad del de fluencia; en caso contrario,
el pandeo se inicia en el intervalo elastico, y se utiliza la férmula de Euler.

La ec. 2.27 (Fig. 2.21) fue recomendada en 1960 (ref. 2.14) como adecuada para
obtener la resistencia al pandeo inelastico de columnas de acero estructural, y sirvio
de base para las formulas contenidas en las especificaciones de! AISC de 1961, que
siguen en vigor, despueés de varias revisiones, en las normas para disefio por
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esfuerzos permisibles (ref. 2.3), se utiliza también en el Reglamento de
Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), para algunos tipos de columnas. Es
particularmente aplicable a perfiles H o | de acero estructural, laminados en caliente,
pero pierde exactitud cuando se emplea para disefiar columnas hechas con placas
soldadas, en las que el efecto de los esfuerzos residuales suele ser mayor que en
las laminadas, o para columnas de acero de alta resistencia en las que, en cambio,
los esfuerzos residuales son de menor importancia. Tampoco es muy precisa
cuando se aplica a columnas de otros perfiles, como angulos, canales, tubos o
secciones en cajon.

En la Fig. 2.22 se muestran resultados experimentales obtenidos ensayando
columnas de distintas formas, con esfuerzos de fluencia diferentes vy
fabricadas por procedimientos diversos, sometidas a compresidon axial. Las
abscisas son las relacionas de esbeitez escritas en forma adimensional,

A=KLAKL), _, = (KL/r)JO')./n'ZE , ¥ las ordenadas los esfuerzos criticos, divididos
entre o para reducirlos tambien a una forma adimensional, que permita comparar

los resultados. (KL) es la retacion de esbeltez para la que el esfuerzo critico

o, =0,

elasticoes igual a o, .

Per 1
P
Y 10 - 0O+
C
0.8 =
Curva basica
! o - del CRC
L (Ec. 2.27)
S
H = [
=
04 — L
a Seccion en ¢ajon soldada
+ Seccién H soldada
02 — ¢ Seccion W laminada
I & Seccén W laminada tralada ténmicamente
o Seccion en cajon laminada
0 ! | ! i { ! -
0 50 100 150 Lfr

Fig. 2.22 Comparacion de resultados experimentales con la
ecuacion 2.27.

Todos los especimenes se ensayaron en la condicion en que se encontraban &
terminar la fabricacion, sin someterios a ninguna operacion de enderezado.
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Con fines comparativos, aparece también en la figura la curva basica para disefio de
columnas cargadas axialmente propuesta por el "Column Research Council” (CRC)
en 1960 (ref. 2.14), ec. 2.27.

La mayoria de los puntos que representan perfiles H laminados. ensayados en su
estado normal, se encuentra cerca de la curva, mientras que los de escs MiSmMos
perfiles tratados térmicamente, y de secciones en cajon laminadas, estan en la curva
o por encima de ella. En cambio, todas las columnas compuestas por placas
soldadas estan debajo, lo que indica que tienen resistencias menores que las
predichas.

Estos resultados comprueban la importancia de los esfuerzos residuales en la
resistencia de las columnas, tanto desde el punto de vista de su magnitud como de
la manera en que estan distribuidos en la seccion. La resistencia aumenta cuando
crece el esfuerzo de fluencia del acero y cuando se eliminan los esfuerzos
residuales por medio de tratamientos térmicos, y las secciones en ¢ajon laminadas,
en las que los esfuerzos son reducidos, tienen también una capacidad de carga
elevada. En cambio, las columnas formadas por placas soldadas resisten menos
que los perfiles laminados de igual geometria, y la resistencia de las secciones en
cajon es mayor que |a de las H, porque tienen una distribucion de esfuerzos
residuales mas favorable.

La considerable dispersion de los resultados experimentales refleja la influencia de
la forma de las secciones transversales, de las distribuciones de esfuerzos
residuales, y de la variacion de los esfuerzos de fluencia; también influyen las
imperfecciones geomeétricas iniciales de las columnas.

Es discutible si deben especificarse curvas de disefio diferentes para situaciones
diferentes (columnas laminadas, soldadas, de alta resistencia, etc.), o utilizar una
curva unica; en este caso, el grado de seguridad varia de unas columnas a otras,
pues ia curva es conservadora en algunas ocasiones y arroja resuitados inseguros
en otras. '

2.6.4 Curvas multiples

La gran dispersion de las resistencias maximas de las columnas, para valores dados
de la esbeltez. se muestra en la Fig. 2.23, en la que se han trazado las curvas que
hmitan el espacio que contiene las graficas resistencia-esbeltez determinadas
analiticamente para 112 columnas, de perfiles y tipos muy variados (ref. 2.15, 2.20).

Cada curva se basa en una distribucion real de esfuerzos residuales, medida
experimentaimente, y en una deformacion inicial supuesta del eje de la columna,
6, =0.001L, en la seccion media. Las resistencias no se han determinado

resolviendo un problema de valores caracteristicos, método que sélo es aplicable a
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columnas perfectamente rectas, sino trazando la grafica accion-deflexion de todo el
proceso de carga, hasta el colapso. La resistencia maxima es la ordenada del punto
mas alto de la grafica.

En la fig. 2.23 se muestran las envolventes superior e inferior y la curva media
aritmética; el ancho de la banda, es decir, la dispersion de resistencias, es maximo
para relaciones de esbeltez intermedias, y disminuye hacia los extremos.

Fig. 2.23 Limites de las curvas de resistencia maxima de
columnas (112 curvas).

Es evidente que una sola curva no representa adecuadamente la resistencia de
todos los tipos de columnas.

Las incertidumbres pueden reducirse definiendo subgrupos, y representando cada
uno con una curva media Unica, con lo que se obtiene un grupo de curvas multiples
para diseRo.

Curvas europeas. Debido a la dispersion en las propiedades del material y en 1as
imperfecciones de las columnas reales, las cargas de colapso obtenidas
experimentalmente para una relacion de esbeltez dada estan repartidas en una faja
de un cierto ancho. Conociendo un numero suficiente de resultados experimentales,
puede determinarse el valor probable de la carga de falla cuyo limite estadistico de
tolerancia sea igual a una cifra dada. Adoptando este criterio, y utilizando los
resultados de alrededor de 1100 ensayos ilevados a cabo en siete paises de Europa
occidental, la Convencion Europea de la Construccion Metalica (ref. 2.16) obtuvo
una curva experimental, sin ecuacion determinada, definida por parejas de valores
o, -L/r. Las piezas ensayadas, de diferentes relaciones de esbeltez, estaban

hechas con perfiles de varios tipos, laminados en distintos paises, y se probaron en
seis laboratorios diferentes.
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Pronto se hizo evidente que el empleo de una sola curva de pandeo es en
detrimento de algunos perfiles usuales, por lo que se decidido establecer varias
curvas de disefo, y referir a cada una de ellas las secciones correspondientes. Para
obtenerlas se hicieron estudios de simulacion, basados en valores supuestos de las
imperfecciones de las columnas, y en los estudios experimentales previos. Se
obtuvieron asi las curvas a, b y ¢ de la Fig. 2.27, en la que se indican los tipos de
columnas a los que son aplicables. Se muestran también dos curvas tentativas, a° y
d.

Para facilitar el dimensionamiento de las columnas, la Convencion Europea elaboro
tablas L/r -~ o, para los perfiles mas utilizados y ios aceros comunes en Europa (ref.

2.17), teniendo en cuenta los valores caracteristicos del limite de elasticidad, en
funcion del grueso del material. (Desde el punto de vista del pandeo de piezas
comprimidas, la caracteristica mas importante es el limite de elasticidad de la parte
mas gruesa del perfil, que disminuye al aumentar e! espesor). Posteriormente se
han utilizado expresiones analiticas que aproximan los resultados proporcionados
por las curvas (ref. 2.18).

2.6.5 Resistencia de diseno

Come las columnas reales tienen imperfecciones iniciales, aparecen, desde un
principio, deflexiones laterales y momentos flexionantes, que crecen con mas
rapidez que la carga y ocasionan, eventualmente, la falla del miembro por la accion
combinada de compresién y flexion. Sin embargo, durante muchos afos el
problema se tratdé como si las columnas fuesen perfectas y fallasen por pandeo,
conservandose rectas hasta que se agota su rigidez lateral (ref. 2.12). Las
especificaciones del AISC para el disefio por esfuerzos permisibles de columnas en
compresion axial siguen basadas, hasta la fecha, en este criterio {ref. 2.3).

En la actualidad se cuenta con dos meétodos para determinar ia resistencia maxima
de las columnas que fallan por pandeo por flexion (ref. 2.15 y 2.19); de acuerdo con
uno, es la menor de las cargas criticas de pandeo, elastico o inelastico, de la
columna perfecta; segun el otro, es igual a la resistencia Ultima de columnas con
imperfecciones iniciales, que se introducen en e} problema suponiendo que Su gje no
es recto inicialmente. Cuando se utiliza el primer criterio se calcula la carga critica,
que corresponde a un estado de bifurcacion del equilibrio; debe resolverse un
problema de valores caracteristicos; si se emplea el segundo, se tiene un problema
de inestabilidad, que se resuelve trazando una curva accion-desplazamiento y
determinando la carga correspondiente a su punto mas alto.

Los dos métodos son aplicables, en teoria, a cualquier forma de falla, pero sélo se
cuenta con la informacion necesaria para utilizar el segundo, mas preciso, en el caso
mas comun, la falla por flexion alrededor de alguno de los ejes centroidales y
principales de columnas con secciones transversales de simetria doble.
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Ante la imposibilidad de considerar, de manera explicita, todos los factores que
influyen en la resistencia de las columnas, solo se incluyen en cada metodo los mas
importantes, y los restantes se tienen en cuenta introduciendo en el disefio un factor
de seguridad adecuado, en forma de factores de carga y resistencia apropiados,
cuando el disefio se hace por estados limite.

En los dos métodos se incluyen los efectos de los esfuerzos residuales que se
originan durante la laminacion y la fabricacion de \a estructura.

La resistencia de las columnas y la forma de la curva que la relaciona con la
esbeltez son funcion de factores geométricos {forma y tamano de las secciones
transversales, desviaciones del eje respecto a la linea recta que une los centroides
de las secciones extremas, excentricidades en la aplicacion de la carga, eje de las
secciones transversales alrededor del que se presenta la flexion durante el pandeo),
de factores que dependen del material (tipo de acero, caracterizado por el esfuerzo
de fluencia y la grafica esfuerzo-deformacion, magnitud y distribucidon de los
esfuerzos residuales} y del proceso de fabricacién (columnas laminadas en caliente,
fabricadas con placas soldadas, o formadas en frio, métodos empleados para
enderezarlas). Todos estos factores se tienen en cuenta cuando la curva de disefio
se determina experimentalmente, puesto que se ensayan columnas reales, pero es
dificil incluirlos en modelos analiticos por 1o que, como se menciono arriba, solo 1os
mas importantes se consideran de manera explicita.

El nimero y la variedad de los factores que intervienen en el problema hacen que no
sea conveniente utilizar una sola curva resistencia-esbeltez para todas las columnas,
pues al hacerlo se penalizan las secciones mas eficientes, o se disefian las menos
eficientes con una seguridad inadecuada. Para obtener un nivel de seguridad
uniforme han de utilizarse varias curvas de disefo, que correspondan a grupos de
columnas de caracteristicas similares; se llega asi al concepto de las curvas
multiples (refs. 2.11,2.15, 2.19, 2.20).

Se han determinado analiticamente las curvas para columnas de diversos tipos; en
su obtencidn se han tenido en cuenta la forma de la seccion transversal, las
propiedades mecanicas del acero, el procedimiento de fabricacion, el tamano de los
perfiles, y el eje de flexion; ademas, se han considerado esfuerzos residuales con
valores y distribuciones medidos experimentaimente, y curvaturas iniciales definidas
por la forma del eje de la columna y la deflexion maxima, en el centro.

El eje de las columnas reales se representa convenientemente con una senoide,
pero hay diferentes opiniones acerca del valor mas adecuado de la deflexion e en el
centro de la barra.

La magnitud de e esta limitada por los requisitos que deben satisfacer, por
especificacidn, los elementos de acero que se utilizan en las estructuras; de acuerdo
con la practica estadounidense, el eje de los miembros de seccion H no puede
separarse de la recta tedrica que une sus extremos mas de 1/8" por cada 10 pies de
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longitud, o sea un novecientos sesentavo de la longitud L del miembro, 1o que se
considera, en general, como L/1000.

Sin embargo, como las bases de la teoria de confiabilidad utilizada para el desarrollo
de los métodos de diseno basados en factores de carga y resistencia son los valores
medios y las desviaciones estandar de los parametros que intervienen en el
problema, parece razonable usar el valor medio de e, y su variabilidad, para evaluar
la resistencia de las columnas, 1o que lleva a tomar e igual a L/1470, que es el valor
medio, obtenido estadisticamente, para perfiles H (refs. 2.11, 2.20).

Para reducir a limites aceptables las incertidumbres propias del uso de una sola
curva de disefio, pero sin complicar demasiado la solucidn del problema, como
sucederia si se utiizase un numero excesivo de curvas, el Consejo de Investigacion
sobre Estabilidad Estructural ("Structural Stability Research Council”, SSRC) ha
propuesto el uso de tres curvas (refs. 2.11, 2.15), que corresponden a grupos que
incluyen columnas de seccion H laminadas en caliente y enderezadas en frio, barras
de seccion transversal circular, maciza 0 hueca, y miembros hechos con placas -
soldadas, de seccidn H y en cajon. Para las curvas originales (Fig. 2.24 a 2.26) se
considerd e = L/1000, mientras que en ia deduccion de Ias designadas con la letra P -
{(de “probabilistico”) se tomé el valor medio, L/1470; cada una de las curvas P esta,
siempre, ligeramente arriba de la curva "deterministica” correspondiente (Fig. 2.28).
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Fig. 2.24 Curva No. 1 para columnas de acero estructural.

Las ecuaciones que reproducen analiticamente los resultados de las curvas
multiples son bastante complejas (refs. 2.11, 2.15, 2.19); por ello, se ha propuesto el
uso de expresiones simplificadas, con las que se obtienen, de manera mucho mas
sencilla, resultados suficientemente cercanos a los proporcionados por las curvas
(refs. 2.9, 2.21, 2.22); de este tipo son las ecuaciones de las Normas Técnicas
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Complementarias de! Reglamento de Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), y de las
especificaciones Canadienses (ref. 2.23), para el disefioc de columnas de seccion
transversal H o en cajon. Aunque de poca utilidad para tabular la resistencia de las
columnas en funcion de su esbeltez, las ecuaciones simplificadas son convenientes
cuando se emplean directamente en los calculos y cuando se incluyen en programas
de computadora.

Curva 2
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Fig. 2.25 Curva No. 2 para columnas de acero estructural.
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Fig. 2.26 Curva No. 3 para columnas de acero estructural.

Las ecuaciones recomendadas en la ref. 2.24 corresponden a la curva 2P (refs.
2.11, 2.20). A pesar de que esta curva es, en teoria, aplicable solamente a las
secciones para las que fue deducida, de acuerdo con la ref. 2.24 se utiliza para
columnas con secciones transversales de cualguier forma, incluyendo angulo
sencilios o dobles. '
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Perfiles pesados

Fig. 2.27 Curvas multiples europeas.

Cuando se emplean varias curvas de disefio, con la tabla 2.1 se determina la que
debe usarse en cada caso (refs. 2.4 y 2.20).
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Fig. 2.28 Conjuntos de curvas multiples para el disefio de
columnas (SSRC y SSRC-P).

2.6.6 Pandeo en el intervalo de endurecimiento por deformacion

En la mayor parte de la literatura sobre pandeo inelastico de columnas en
compresion axial, se acepta que se pandean cuando el esfuerzo llega al limite de
fluencia, y el mddulo de elasticidad tangente se reduce a cero. Esto se refleja en las
curvas y formulas para diseno, con las que se obtiene un esfuerzo critico maximo (o
un esfuerzo ultimo, si se tienen en cuenta las imperfecciones iniciales),
correspondiente a longitudes nulas, iguala o, (Figs. 2.21y 2.24 a 2.26, ec. 2.27).

Aparentemente seria imposible llevar los elementos comprimidos de acero
estructural al intervalo de comportamiento plastico, en el que las deformaciones
unitarias son mayores que ¢, , sin que se pandeasen, lo que invalidaria la hipétesis

principal del analisis y disefo plastico, pues los patines de las barras en flexién se
pandearian localmente cuando la compresion fuese en ellos 4,0,, y no podrii

plastificarse la seccién completa, ni formarse articulaciones plasticas.
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Tabla 2.1 Seleccion de curvas para el disefio de columnas*

FProceso de fabricacion Eje de Esfuerzo de fluencia minimo (Kglcm
flexion
2600 {3500 {4200
a a a P8300
<2530 |3450 |4150 [6250 |
Perfiles H Perfiles H hgeros y medios Mayor
tlaminados en momento
caliente de inercla | 2 2 1 1 1
Menor
momenio
de inercia 2 2 2 1 1
Perfiles H pesados {Patines {Mayor 3 2 2 2 2
de mas de 5 ¢m Ce qrueso) [Menor 3 3 2 2 2
Secciones H Placas cortadas con soplete [Mayor 2 2 2 1 1
hechas con placas Menor 2 2 2 2 1
soldadas Placas laminadas Mayor 3 3 2 2 2
Menor 3 3 3 2 2
Secciones en Placas cortadas con soplete |Mayor 2 2 2 1 1
cajén soldadas o laminadas Menor 2 2 2 1 1
Formadas en friv Mayor N/A 2 2 2 2
Menaor N/A 2 2 2 2
Tubos cuadrados |Formados en caliente 0 Mayor 1 1 1 1 1
o rectangulares formados en frio y tratados
térmicamente Menor 1 1 1 1 1
Tubos circulares |Formados en frio 2 2 2 2 2
Formados en caliente 1 1 1 1 1
Todos los perfiles que hayan sido relevados de [Mayoro
esfuerzos Menor 1 1 1 1 1
Notas:

* Parausoconlas curvas 1,2y 3 del SSRC (Cap. 3, ref. 2.11).
** Aceros tratados termicamente.

La conclusidn anterior no concuerda ni con los resultados de gran numero de
pruebas de laboratorio ni con el comportamiento de las estructuras reales, pues
piezas pequenas y robustas de acero, comprimidas axialmente, admiten
deformaciones mayores que ¢, sin pandearse e incluso, si su relacion de esbeltez

es menor que un cierto limite, el pandeo se pospone hasta que todo el material esta
endurecido por deformacion, y se inicia bajo esfuerzos mayores que el de fluencia
(refs. 2.26 a 2.28). Las teorias clasicas describen correctamente el fenomeno en el
intervalo elastico y en el inelastico entre el limite de proporcionalidad y el esfuerzo
de fluencia, hasta que la deformacion unitaria vale ¢, , pero son inaplicables mas alla

de este punto.
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En la Fig. 2.29 se muestra, en forma ligeramente simplificada, la primera parte de la
curva esfuerzo-deformacién unitaria de una probeta de acero A36, en tensién o

compresion.

Alllegar el esfuerzo a o, se inicia el flujo plastico, de manera brusca, sin la curva de
transicion de los perfiles completos, pues ésta se debe a los esfuerzos residuales
que desaparecen en las probetas; las deformaciones crecen bajo esfuerzo
constante, y el mdédulo tangente F, parece reducirse a cero. Sin embargo, £ es una
deformacion media, obtenida midiendo el alargamiento o el acortamiento total de la
probeta y, en realidad, no hay ningin materiali cuya deformacién unitaria esté
comprendida entre la iniciacion del flujo plastico ¢, y el comienzo del endurecimiento

por deformacion ¢,,. pues el acero fluye de manera discontinua en pequenas fajas
inclinadas, orientadas segun los planos de esfuerzo cortante maximo, en las que la
deformacion local pasa instantaneamente de ¢, a ¢,, (refs. 2.26, 2.27,2.29). E, no

se anula nunca porque cuando parte del material esta aun en el intervalo elastico, el
resto ha entrado ya en el endurecimiento por deformacion.
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Fig. 2.29 Curva esfuerzo-deformacion unitaria de una probeta de
acero A 36.

£.4 €S unas 12 veces mayor que ¢, {Fig. 2.29).

Se ha demostrado experimentalmente que los esfuerzos de pandeo de piezas
comprimidas de acero A7 o A36, en relacion con esbeltez menor de 20, exceden el
limite de fluencia y entran en el endurecimiento por deformacion; los valores
experimentaies estan entre los predichos por las teorias de! madulo tangente y d
modulo reducido (refs. 2.6, 2.30)..
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2.6.7 Formulas para diseno

A continuacion se presentan las ecuaciones para diseno de columnas en
compresion axial recomendadas en el Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal, en las dos especificaciones del Instituto Americano de la
Construccién en Acero, y en las normas canadienses.

2.6.7.1 Normas Técnicas Complementarias para Disefo y Construccion de
Estructuras Metalicas (ref. 2.2)

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural de eje recto y de seccion

transversal constante sometido a compresion axial, que falla por pandeo por fiexion,
y en el que el pandeo local no es critico, se determina con alguna de las ecs. 2.28 a
2.31. Tomando 4, encm’y F, en kg/cm®, R, se obtiene en kg.

a) Miembros de seccidn transversal H, |, o rectangular hueca.
Fr, =09
F\
R, = — A Fp s F AF, (2.29)

© s 0asT)”

4, es el area total de la seccion transversal de la columna.

AL

F
/. \/——}-. donde AL/r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la

=
N

-
columna,

n es un coeficiente adimensional, que tiene alguno de los valores siguientes:

e Columnas de seccion transversal H o |, laminadas o hechas con tres
placas soldadas, obtenidas cortandolas con oxigeno de placas mas
anchas, y columnas de seccion transversal rectangular hueca, laminadas
0 hechas con cuatro placas soldadas: n=1.4.

« Columnas de seccidn transversal H ¢ 1, hechas con tres placas laminadas
soldadas entre si: n=1.0.

La ec. 2.29 es una representacion analitica simplificada de las curvas multiples del
SSRC; los valores de n, 2.0, 1.4 y 1.0, corresponden, respectivamente, a ias curvas
1.2y 3 (ref. 2.22).

En las Normas Técnicas se utilizan solo las curvas 2 y 3, es decir, n iguala 14y
1.0, para aceros con limite de fluencia no mayor de 2530 Kg/cm?, pero se permiten
otros valores de » si se demuestra que su empleo esta justificado.
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La tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias mas elevadas que los
tradicionales; asi, en Estados Unidos se empiean cada vez mas, aceros con
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/puig® (3515 kg/cm?), sustituyendo al acero A36 (F, =

2530 kg/cm?); en Canada y en Europa la situacion es semejante.

En México es ya muy comun el uso de materiales con £, = 3515 kg/cmz; cuando es

asi, puede emplearse la ec . 2.29, con n = 2.0, en Ios casos en que la Tabla 2.1
sefala que debe utilizarse la curva 1.

b) Miembros cuya seccion transversal tiene una forma cualquiera, no incluida en

a)

Fp =085

- 20.120.000
Si KL/r2(KL/r)., R == AF (2.30)
( / )c (KL/r)’ AI R
Si KL/r<(KLfr).. R = AF, I—M Fr (2.31)
- 2KL/r):

(KL/r), = 6340/ [F,

KiL/r es la relacion de esbeitez efectiva maxima de la columna, vy

(KLjr) = J2r? E/F, z6340/,ﬁ-‘? es la esbeltez que separa el pandeo elastico del
inelastico. Se obtiene igualando a F, /2 el esfuerzo critico elastico, dado por la
formula de Euler y despejando KL/r.

Las ecs. 2.30 y 2.31 proporcionan la carga critica de la columna, de pandeo elastico
(la formula de Euler, ec. 2.30) o inelastico (la ec. 2.31 es la 2.28, en la que se ha
introducido {KL/r) , multiplicada por 4,F,). Estas ecuaciones, que se conservan de
normas anteriores, se aplican a angulos, canales y tes en compresion y, en general,
a todos los tipos de columnas que no han sido objeto de investigaciones especiales,
como 1as que llevaron a la obtencion de las curvas multiples. Por este motivo, para
su disefio se recomienda un factor de resistencia menor.

2.6.7.2 Especificaciones AISC para diseno por factores de carga y resistencia
(ref. 2.24)

De acuerdo con las especificaciones del AISC para edificios de acero estructural
basadas en disefio por factores de carga y resistencia (ref. 2.24), |a resistencia de
diseno en compresion de columnas cargadas axiaimente que no fallan por pandeo
local ni por pandeo por torsion a flexotorsion, es igual a FyP,, donde:

Fp =085
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P_= resistencia nominal en compresion axial = 4, F, (2.32)

Para 7, <15, F, =(0.658" JF, (2.33)

Para 7. >15, F, =(0'?77JF\ (2.34)
A

F_. es el esfuerzo critico de pandeo en compresion; 4. es el parametro £ definido
en el articulo 2.6.7.1, donde también se ha definido A, .

Las formulas 2.33 y 2.34 pueden expresarse en términos de la relacion de esbeitez
KL/r (Comentario de la ref. 2.8);, para ello, se escribe la férmula 2.33 en forma

exponencial:
For =lexpl-0.4192 JF,

y se sustituye /. por su valor, con lo que se obtiene:

. i F PN
Para AL £4.71 /’—E F., =exp —0.424-3—(&&] F, {2.35)
r \ F, ELr :

Para -"11— > 4.7 E F, = —-—-—-—0'877:-‘5 . (2.36)
r \. F - (AL ry

exp(x) tiene el mismo significado que ¢', donde e es la base de los logaritmos
naturales.

Las ecs. 2.33 y 2.34 (0 2.35 y 2.36) son una representacion analitica de la curva 2P.
Es decir, el AISC utiliza una sola curva, la intermedia, para el disefio de todos los
miembros en compresion axial, cualquiera que sea la forma de su seccion
transversal o el procedimiento de fabricacion.

La ec. 2.34 {o la 2.36) es la formula de Euler multiplicada por 0.877, lo que indica
que para esbelteces grandes (mayores que 133.7, si el acero es A36) la resistencia
de las columnas con imperfecciones iniciales {e = L/1470) es aproximadamente igual
al 88 por ciento de la predicha por la formula de Euler ( F,,, calcutado con cualquiera
de las ecuaciones anteriores, no es realmente un esfuerzo critico de pandeo, puesto
que las curvas multiples, de una de las cuales provienen esas ecuaciones, no
proporcionan esfuerzos criticos, sino resistencias maximas de columnas con
imperfecciones iniciales).

2.6.7.3 Especificaciones AISC para disefno por esfuerzos permisibles (ref. 2.3)

En las normas de 1989 para disefio basado en esfuerzos permisibies (ref. 2.3), el
AISC conserva las formulas para miembros comprimidos axialmente que han
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formado parte de sus especificaciones desde 1961. Las recomendaciones de
disefio son las siguientes:

El esfuerzo permisible en la seccion transversal total de miembros comprimidos
axialmente que no fallan prematuramente por pandeo local, en los que la relacion de
esbeltez maxima del tramo en estudio, KL/r, no excede de C_, es:

[1—(K1hf]F;

2C;
F, = <l (2.37)
5, 3KL/r (KLiry
3 8C, 8C;
donde:
C = 27°F
F

y

Cuando KL/r excede de C., el esfuerzo permisible es:

27°E
F:l = —_— (238)
23KNL.rY
C es la relacion de esbeltez que separa las dos formas de pandeo, elastico e

inelastico, corresponde a la relacion de esbeltez KL/r delaref. 2.2 (art. 2.6.7.1}.

La ec. 2.38 es la formuta de Euler con un coeficiente de seguridad de 23/12 = 1.92;
proporciona el esfuerzo critico de las columnas esbeltas, que fallan por pandeo
elastico. El numerador de la ec. 2.37 es el esfuerzo critico de pandeo inelastico de
columnas cortas e intermedias (es la ec. 2.27, en la que se ha introducido el
coeficiente C_.), y el denominador el tactor de seguridad, que varia de 1.67 para

columnas de esbeltez nula a 1.92 cuando KL/r = (KL/r}_.

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23)

La resistencia factorizada (o resistencia de diseno), C,, de un miembro de seccion

transversal clase 1, 2 o 3 (que no falla por pandeoc local), en compresion axial, se
calcuia con {a expresion:

C, =gaF 1+ 4" (2.39)
gue puede escribirse en la forma:
F,
C, = = .



Miembras en compresion (la columna aislada) 61

n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las caracteristicas de la columna; cada
valor corresponde a una de las tres curvas propuestas.

_KkL (R
\7E

¢ = factor de resistencia = 0.9.

Las secciones que tengan solo un eje de simetria, o ninguno, y las cruciformes,
deben satisfacer requisitos adicionales.

En el cuerpo de la norma aparecen unicamente los dos primeros valores de »n; el
tercero (0.98) se recomienda, en el Comentario, para secciones laminadas pesadas
y secciones soldadas fabricadas con placas laminadas.

La ec. 2.39 es muy parecida a la 2.29; tambien son muy semejantes los valores del
exponente »n. Esto no es de extranar puesto que ambas provienen de las mismas
curvas.

2.6.7.5 Tablas de esfuerzos de diseno

En las hojas siguientes. se presentan varias tablas que proporcionan los esfuerzos
de disefio en funcién de las relaciones de esbeltez de las columnas; corresponden a ..
las refs 2.2 y 2.24. En la Fig. 2.30 se comparan aigunas curvas esfuerzo de disefio-
relacion de esbeltez para aceros Grado 50 ( F, =3515 Kglcmz)' la del Reglamento del

D.F.. con n=1.4, coincide casi con la de! AISC, pues ambas provienen de la
segunda curva del SSRC; la diferencia para relaciones L/r pequefias, se debe a
que los factores de resistencia no son iguales.

C Fa [ -4 . 18 120 e W 180 200
Renapon de esbefter KLt

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de disefio ~ relacion de esbeltez (RJ/A
- KL/r).
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TABLA 2.2 Miembros en Compresion Axial. NTC del RDF

Esfuerzo de Diseno RJA, Fa=09 n=1.0, F,=2530 kgicm’
KUR RdAy KLU/R R/A KUR Re/A KUR R/A
kg/em? kg/lem? kg/em? kg/cm’
1 2277 51 1746 101 1008 154 592
2 2277 52 1728 102 996 152 587
3 277§ 53 | 1t ) 103 885 153 | 581
AT 2277 N 54 | 1684 | 104 | 974 | 154 575
5 2277 55 1677 105 963 155 570
6 2277 56 1660 106 853 156 564
7 2277 _ 57 1643 | 107 | 942 157 859
T8 T T2V s | 126 108 | 932 | 158 553
g 2277 59 1609 109 921 159 548
10 2277 60 1592 110 911 160 543
1 2277 61 1575 11 901 | 161 | 537
T2 22ni | e |wsss a2 891 | 162 | 532
T3 | 2277 | 83 1542 113 882 | 83 | 527
14 2272 [ 1526 114 872 164 522
15 2264 65 1509 115 862 165 517
16 2255 66 1493 116 853 166 513
A7 | 2248 &7 | 1am 117 844 167 508
18 2236 €8 1461 118 835 168 503
19 2226 69 1445 119 826 169 498
20 2215 70 1429 120 817 170 484
TT21 {2204 [T | 1413 127 | 808 | 171 | 489
22 2193 72 1398 122 799 172 485
23 2187 73 1382 123 791 173 480
24| 2169 74 | 1367 124 782 174 476
s | s f sl ThEs Y A 774 975 472
26 2143 V76 | 1337 126 766 | 176 | 487
27 2130 77 1322 127 758 177 463
28 2116 78 1307 128 750 178 459
29 | 2102 | 79 | 12®2 129 742 179 455
T30 2088 | 80 1278 ] 130 T3 80 | s
31 2673 81 1263 131 726 181 a47
32 2058 82 1249 132 719 182 443
~ 33 2043 83| 1235 133 711 183 439
3d 72008 1221 134 | 704 [ 184 | &35
35 2012 85 1207 135 697 185 431
36 1857 B6 1194 136 689 166 427
37 1981 87 1180 137 682 187 424
3B 1965 88 _ | 1167 138 675 188 420
3g | 1g48 8g 7154 7139 | 668 189 416
a0 1832 90 1181 140 662 190 413
a1 1915 a1 1128 141 655 191 409
42 1895 g2 | 1115 142 648 EFE
43 | 1882 83~ 1103 143 642 193 | 402
a4 | 1885 34 1090 144 635 194 399
45 1848 g5 1078 145 629 195 395
~ 46 | 1831 9% 1066 1456 623 19% 352
47 [ Tieia | 97 {1054 f ar | 816 ) 97 | a8s
48 1797 [ o8 1042 | 148 610 198 385
45 1780 99 1030 143 504 199 382
50 1763 100 1019 150 598 200 379
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TABLA 2.3 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF

Esfuerzo de Disefio RAA, Fr=09. n=14, F,=2530 kg/cm’

KUR RJ/A KUR RJIA KL/R Ro/A, KUR R/A
kafem? kglem® kg/em? kg/em?

1 2277 51 1994 101 1214 151 686
2277+ 52 1980 102 1200 152 679

N 7o R 1966 103 | 1166 153 671
AT 2277 54 1952 | 104 1172 154 664
5 2277 55 1938 105 1159 185 657

6 2277 56 1923 106 1145 156 650

7 2277 57 1908 107 132 157 643

8 2277 <8 1893 108 1118 158 637

g 2277 55 1878 109 1106 159 630

10 2277 &0 1863 110 1093 160 623
T 277 | et 1847 | 111 1080 161 817
12 277 | 62 i 1832 112 1068 162 611

13 2277 63 1816 113 1055 163 604

14 2276 B4 1800 114 1043 164 598

15 2774 65 1784 115 1031 165 502

16 2272 6 1768 116 1019 166 586

17 2269 67 1751 117 1007 167 580

8 2267 68 1735 118 995 168 574
19 | 2264 69 e | 119 984 169 568
20 2260 70 1702} 120 §72 170 562

21 2257 71 1686 121 961 171 557

22 2253 72 1669 127 850 172 551
23 2249 73 1653 123 939 173 548

24 2744 74 1636 124 528 174 540

25 2240 75 1620 125 918 175 535
26 2234 76 1603 126 907 176 530
27 | Tee A7 1587 | 127 | 8o | 177 524
28 | 2Rs 7 | asio | 2s | es? 178 519
28 {7 22v7 79 1554 | 129 | &77 | 179 514
30 2210 80 1538 130 867 180 508

31 2204 81 1521 13 857 | 181 504
32 2196 82 1505 132 847 182 499
33 2189 83 1489 133 837 183 495
34 2181 B4 1473 134 828 184 490
T35 T 273 | 1457 3 135 | sie | 188 485
T3 (264 I 86 | 1a41 I 136 | 810 | 186 481
37 |7 2155 ] &7 | 1425 | 137 800 187 476
38 2146 83 1409 138 792 188 472

39 2136 89 1393 138 783 189 467
ap 2126 90 1378 140 774 |- 190 463

a1 2115 93 1362 141 765 191 458
42 2105 82 1347 142 757 192 454
a3 | 2094 | &3 1332 | 43 743 193 450
44 | 2082 94 ] 71316 | 144 | 740 | 1% 445
45 2077 | 95 T} w307 | vas | 732 ] iss 442
46 2058 9% 1287 146 724 196 438

a7 2046 97 1272 147 716 197 434
48 2034 98 1257 148 709 198 430
49 2021 99 1243 149 701 199 426
50 2007 100 1228 150 693 200 422
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TABLA 2.4 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF,

Esfuerzo de Disefo RJA, Fr=0.9. n=14, F,=3515 kg/em’

KUR RJSA KL/R RJA KUR RS A KUR Re/A
kg/em? kg/om® kg/em® kg/cm?

1 3164 31 2585 101 1366 151 722
I 2560 102 1348 152 {713
3| 3164 53 253% | 103 | 1326 § 183 | 705

TTa T T 318a 54 | 2508 | 104 | 1311} 154 | 697

5 3164 55 2482 105 1293 155 689

6 3164 56 2456 106 1276 156 681

7 3164 57 2429 107 1250 157 674

8 3164 58 2402 108 1242 158 666

g 3164 59 2376 109 1225 159 659

10 3164 60 2349 110 1209 160 652

1T 3 | e 2322 111 1192 | 181 644
12 3162 62 2295 112 1177 162 637

13 3158 63 2268 13 1161 163 630

14 3155 64 2241 114 1146 164 623

15 3150 85 214 115 1130 165 617

16 3148 66 2187 116 1115 166 610

17 3140 67 2160 17 1101 167 603

B 3134 58 2133 118 1086 | 168 597
T a9 T3z | e [ 208 L i19 1072 | 168 | 591

T (3121 {70 P 2079 | 420 | 1058 170 84

21 3113 71 2083 129 1045 171 578

22 3105 72 2027 122 1031 172 572

23 3096 73 2000 123 1018 173 566

24 3086 74 1974 124 1005 174 560

25 3076 75 1949 125 952 175 554

26 | 3065 | 76 | 1923 26 | 979 | 176 | 548
27 13083 | 77 | dses ) 27 | 967 177 [543
28 | 3041 78 1872 128 954 178 | 837

29 )} 3028 )79 | ey | 129 942 179 532

30 3014 80 1823 130 §31 180 526

31 3000 81 1798 131 919 181 521

32 2685 a2 1774 132 807 182 516

33 2965 83 1750 133 896 183 511
L34 12852 ) 84 [ 1726 134 | 885 I 184 ¢ 505
35 | 2935 | "85 [ 1703 | 135 | 874 185 | S00

T3 | 2917 )| B6 | 80 136 | 863 186 | 495

37 2899 87 1657 | 137 853 187 491

38 2880 88 1634 138 842 188 486

39 2860 89 1612 139 832 189 481

40 2840 90 1590 140 822 190 a76

| a 2819 N 1568 141 812 191 472

a2 2798 92 1546 142 803 192 467

a3 2776 93 1525 143 | 793 193 483

44 2754 84 | 1504 | 144 784 194 | T asB

TTas [ 2733 95 | 1ae | 145 774 195 454

48 2708 96 1453 146 765 196 449

a7 2684 97 1243 147 756 197 445

a8 2660 98 1424 148 747 198 241

49 2635 =) 1404 149 739 199 437

50 2611 100 1385 150 730 200 433
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TABLA 2.5 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF-
Esfuerzo de Disefo RJA

Fo=09. n=20, F,=3515kg/cm’

KL/R RJA, KU/R RJA, KUR RJA KUR RdAy
kg/em® kg/em? kg/em? kg/em?

1 3164 51 2881 101 1548 151 770

2 3164 52 2861 102 1525 152 761

3 3164 53 2841 103 1502 153 752

T2 | TEsd [ 52 2819 | 104 1480 154 742

5 3164 55 2798 105 1458 155 733

& 3164 %6 2775 106 1436 156 724

7 3164 57 2752 107 1415 157 716

8 3164 58 2728 108 1354 158 707

g 3164 59 2704 108 1373 159 699

10 3164 ) 2679 110 1353 160 650

11 | 3ed B1 2653 | 111 | 1333 181 682

12 | 3183 | 62 1 2627 | 112 1314 162 674

13 3163 63 2600 113 1294 163 666

14 3162 64 2573 114 1275 164 659

15 3162 5 2546 115 1257 165 651

16 3161 66 2518 116 1239 166 644

17 3160 67 2490 17 1221 167 636

18 3158 68 2461 118 1203 168 529
T i% ) 3158 ) ee 2433 119 1186 169 | 62

T30 | ®m57 § 70 | 2404 | 20 1169 170 | 615

21 3155 71 2375 121 1152 171 608

22 3153 72 2345 122 1136 172 601

23 3151 73 2316 123 1120 173 504

24 3148 74 2286 124 1104 174 588

25 3146 75 2257 125 1088 175 581

~ 26 3142 76 227 | 126 1073 176 575

27 3138 77 {2198 § 1277 o8 | 177 569

28 | 3135 | 78 | 2188 | 128 | 044 178 | 563

29 | 3131 | 78 | 2139 f 129 | 1028 { 7% 556

30 3126 80 2109 130 1015 180 550

31 312 81 2080 131 1001 181 545

32 3115 82 2051 132 588 182 539

33 3100 83 2022 133 974 183 533

34 3102 84 1983 134 961 184 527

T35 3094 85 1965 | 135 | o4 | 185 522

3% | 308 | 86 1937 136 g3s 186 516
37 | 3077 87 1909 | 137 923 187 511

38 3068 88 1881 138 811 188 506

39 3058 89 1853 139 899 189 501

40 3047 a0 1826 140 B87 190 496

41 3036 91 1799 141 875 191 490

42 3024 57 1773 142 864 192 485

43 1 3011 ] 93 | i7e6 | 143 | 653 193 481

a4 | 2897 | Tga | 720 | hea | e 842 194 [ 476
45 2983 95 |7 1695 | 145 | 831 | 195 4717

46 2958 06 1669 145 821 196 466

47 2952 97 1645 147 810 197 462

a8 2935 98 1620 148 800 198 457

49 2918 99 1596 149 790 199 453

50 2900 100 1572 150 780 200 448
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TABLA 2.6 Miembros en Compresion Axal, LRFD-AISCS3

Esfuerzo de Disefio RJ/A Fr=085, F,=2530 kgicm®
KL/R RJA KLR RdA KLR R/Ay KUR RJA
kg/em? kg/em® kg/cm? kg/em®
1 2150 51 1875 101 1257 151 658
2 2150 | 52 | 1885 [ 102 | 1244 f 152 | 649
T3 | T2vag |53 | 855 | 103 | 1231 1153 641
TTa T 72149 [ 54 | 1845 104 17 27 1858 33
3 2148 55 1834 105 1204 155 624
6 2146 56 1823 106 1191 156 616
7 2145 57 1813 107 1177 157 609
8 2143 58 1802 108 1164 158 601
g 2144 59 1791 109 1151 159 593
10 | 2139 80 1779 ) 110 1138} 160 | 586
v [ 2137 et | 17 ) 11 | 112s )18 579
TR 2134 g3 | 1757 127 ) T .2 572
13 2131 63 1745 113 1098 163 565
14 2128 64 1734 114 1085 164 £58
15 2125 65 72 115 1072 165 551
16 2122 66 1710 116 1059 166 544
17 2118 67 1698 17 1046 167 538
18 1 2114 68 1686 118 | 1034 | 168 | 532
197 2110 ) Ted T T 18 | W@ |7 1621 | és 525
260 | 2108 ) 70 |7 desz | 1207 1008 | 170 518
21 2101 71 1649 121 885 171 513
72 2006 72 1637 122 983 172 507
23 2091 73 1625 123 970 173 501
24 2086 74 1612 124 958 174 495
25 2081 75 1600 125 945 175 490
26 2075 76 1587 126 933 176 484
27 | 2070 77 1574 | 127 | 920 {377 | 479
28 2084 |78 | 1%t (| 128 | e08 | 7g | 413
29 2057 T79 1 1549 129 896 179 4568
30 2051 80 1536 130 884 180 463
3 2044 81 1523 131 872 181 458
32 2038 82 1510 132 860 182 453
33 2031 83 1487 133 848 183 448
34 | 024 | e 1484 134 835 184 443
~35 | 206 85 | arg 135 823 185 438
3 ["2000 86 | 457} 136 | 831 | 186 434
37 2001 TB7 1a4a | T 37 T Feg T | 87 | aze
38 1983 88 1431 138 788 188 424
39 1985 89 1418 139 776 189 420
40 1877 % 1404 140 765 190 416
41 1668 122 1391 141 755 191 411
42 1960 a2 1378 142 744 192 a07
JA3 [1eSt q 83 ) 1364 ) 143 ) 734 | 193 ] 403
) 447_ - 194%_ ___g-f_l___ __1:_551-_ ) _1_4-3 __723 19447 __39_9
45 1933 95 1338 § 145 7147 | 195 395
a6 1924 96 1324 145 704 196 391
ar 1915 97 131 147 634 197 387
48 1905 98 1297 148 685 198 383
49 1895 99 1284 149 676 199 379
() 1885 100 1271 150 667 200 375
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TABLA 2.7 Miembros en Compresion Axial, LRFD-AISC93
Esfuerzo de Disefic R/A,

Fr=085, F,=3515 kgicm®

KUR RJA, KLUR RJA, KUR RAA KL/R RJA
kg/lem® kg/em? kg/em® kg/em®
1 2988 59 2470 101 1417 151 658
2 2087 52 2452 102 1396 152 549
T3 {7 zose | 53 2433 | 03 | 1376 | 153 641
TTE T 2884 | s 2414 104 1355 154 | 633
5 2982 55 2385 105 1334 155 624
3 2980 56 2376 106 1314 156 616
7 2577 57 2356 107 1284 157 609
G 2974 53 2336 108 1274 158 601
g 2970 59 2316 109 1254 159 593
10 2966 60 2206 | 110 | 1234 160 586
117 2861 | et | 2076 | 111 | q21a | 481 579
T2 | 26% T 62 2256 1 112 1194 162 §72
13 2951 63 2235 113 1175 163 565
14 2645 64 2215 14 1154 164 558
15 2939 65 2194 115 1134 165 554
16 2932 66 2173 116 1115 166 544
7 2925 67 2152 17 1096 167 538
8 2918 68 2131 {118 1077|168 532
g 2910 69 | 2110 118 | 1059 169 525
20 |72902 | 70 | 2088 | 120 | 104z { 170 | 519
21 2833 71 2067 121 1025 171 513
22 2884 72 2045 122 1008 172 507
23 2874 73 2024 123 952 173 501
22 2865 74 2002 124 §76 174 495
25 2854 75 1980 125 960 175 490
_26 2844 76 | 1858 ) 126 | 945 17§_}, 484
27 2833 77 1937 127 930 177 479
728 2821 | 78] "85 128" [ 96 | 178 | 473 |
7729 7 | 2810 79 | 1893 28° { @01 | 178 | 468
30 2797 80 1871 130 888 180 463
3 2785 81 1849 131 874 181 458
32 2772 82 1828 132 861 182 453
33 2759 83 1806 133 848 183 448
34 2745 | 84 1784 134 | 835 184 443
TTag 2732 g5 | 1762 | 135 | 823 | 185 438
T3 | 2ene | e | 1740 )] 138 811 | 186 434
TT37 ] 2103 | w7 | aTi8 137 799 | 187 429
38 2688 88 1696 138 788 188 424
39 2673 BS 1674 139 776 189 420
40 2658 %0 1653 140 765 190 416
41 2642 91 1631 141 755 191 411
42 2626 a2 1609 142 744 192 407
43 ] 2810 | 93 1588 143 734 193 403
a4 | 2593 |94 |TTise6 | a4 [ 723 | 154 399
45 2577 a5 1545 | 1457 | 714 | 195 | 395
46 2560 % 1523 146 704 19% 391
a7 2542 97 1502 147 £94 197 387
48 2525 98 1481 148 685 198 383
49 2507 ET) 1459 149 676 199 379
50 2489 100 1438 150 667 200 375
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EJEMPLO 2.3% Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (K =
1.0), debe resistir una compresion, producida por cargas muertas y vivas de
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construccion del grupo B
(ref. 2.37). Escoja una seccion H formada por tres placas soldadas. El acero

tiene un limite de fluencia F, =2530 kg/cm?,

— =
toc = 1.91 £ : 3
pe g_“—‘ ',Ii I.
Pl
|
i
h=2158 B £ S d=254
I,I x
|
‘i|
i i
191 ' |
-5 L —— ) —t
—w—»’JI-—\—--
L Plg=1 M Acolaciones, an cm
! )
bz254 !

Fig. E2.3-1 Columna del ejemplo 2.3.
Se ensayara una seccion H de 254 cm x 25.4 cm x 95 Kg/m, que tiene las

dimensiones que se muestran en la fg E.2.3-1, y las propiedades
geomelricas siguientes: A, =120.77 cm?, .=r, =6.57 cm.

Accion de diseito: P,= 130 x 1.4 = 182.0 ton.

1.4 es el factor de carga que se especifica en la ref. 2.37 para construcciones
del grupo B, bajo cargas muertas y vivas combinadas.

Normas técnicas complementanas del Reglamento de Construcciones para el
D.F. (ref 2.2).

Ciasificacion de la seccion (tabla 2.3.1, ref. 2.2).

Patines: /21, =25.4:(2x1.91)=6.65 <830/v/2530 =16.5

Alma: hfr, = 21.58/1.11=19.44 < 2100//2530 = 41.8

La seccion es tipo 1, 2 0 3. El pandec local no es critico.

? En este ejemplo, y en los que siguen, al estudiar columnas de paredes delgadas se hace referencia
atablas y ecuaciones de la ref 2.2. Su origen se estudia en el capitulo 3.
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Resistencia de disefio

E! estado limite es de inestabilidad por flexion, y como la seccion transversal
de la columna es H, la resistencia de disefio se evalua con la ec. 2.29:

. KL | F, 1.0x 500 2530 .
s== 2 = - — =0.853
r V2°F 6.57 Y 20390007°

s

a) Las placas gque componen la columna se obtienen cortandolas con
oxigeno de placas mas anchas. el coeficiente n de la ec. 2.29 vale 1.4.

F AF, _2530x120.77x0.90% 107

o =193.51
(127 -015)"  (+0.853 ~015 )" on

R =
F, A4,F, =2530x120.77x09x107" =275.0ton > 193.5

Por consiguiente:

. =193510n > P, =182.010n

La resistencia de diseno, R_, es 6.3 por ciento mayor que la accién de disefio
P, . la seccion ensayada es correcta (R, /P, =193.5/182.0 =1.063).

R, puede obtenerse también con la tabla 2.3, que proporciona las
resistencias de disefio por unidad de area. R,/ A, , para relaciones de esbeltez
comprendidas entre 1y 200, con F,=0.9, para acero con F,=2530 kg/cm’ y
n=14

KL/r =1.0x500/6.57 = 76
% =1.603 ton/cm*, R, =1.603x120.77 =193.6 ton

“%r
La pequena diferencia en los doe valores de la resistencia de disefno se debe

a que se entro en la tabla con KL{r = 76, y la esbeltez real es 76.1.

b) La columna esta formada por tres placas laminadas: n = 1.0.
_ 2530
© 1+0.853-0.15

(De la tabla 2.2, para KL/r=76, R, /4, =1337 kg/cm?, R =1337x120.77x10"
=161.510n).

x120.77x0.90x107° =161.5 ton

Eneste caso, R, =161.5ton < P, =182.0ton.
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La seccidn no es adecuada (161.5/182.0 = 0.887).

La resistencia de la columna hecha con placas laminadas es 16.5 por ciento
menor que la de la compuesta por placas cortadas con soplete (161.5/193.5
0.835).

Normas AISC-LRFD 93 [ref. 2.24).

Clasificacién de la seccion.

Patines: b/2t, =6.65 < 4, =797/2530=15.8

Alma: hjt, =19.44 < A =2121/J2530 =422
La seccion es “no compacta”; no hay pandeo local prematuro.

Resistencia de disefio.

i, =0853<15 - R =¢40658 JF, =085x120.77%0.658°%" x 2.53
=191.5ton > P, =182.0ton

La seccion ensayada es correcta.

¢. =0.85 es el factor de resistencia.

La resistencia de diseno es casi igual a la que se obtiene con las normas de
fa ref. 2.2 en el caso a, que comresponde a placas cortadas con oxigeno. Esto
es asi porque la ecuacion de la ref. 2.2 con n= 1.4 proviene de la curva 2 del
SSRC, y las ecuaciones de la ref. 2.24 de la 2P, que es muy parecida.

El problema puede resolverse también ytilizando la tabla 2.6.

En la ref. 2.24 se tratan igual las columnas hechas con placas cortadas con
oxigeno que las formadas por placas laminadas.

Normas AISC-ASD 89 (ref. 2.3).

Con estas normas se obtiene la capacidad de carga de la columna en
condiciones de trabajo, no su resistencia de diseflo. También se tratan igual
los dos tipos de columnas de este ejemplo.

(KL/r) .. =76 (se obtuvo arriba).

maz
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Relacion de esbeltez que separa el pandeo efastico del inelastico:

Y Yo
C = }"' £ :J"f RNETS
V F 2530

Como KL/r=76<126.1, el pandeo se inicia en el intervalo inelastico, y el
esfuerzo permisible se determina con la ec. 2.37:

F. = l | KLY }F‘ =[1 L]zsso = 2070 kgiem’

2C; T 2x126.1°
CS=§¢3(KLHr)_(KL'f}=_5$ 3x76 76 o1
3 8C 8C 3 8x1261 8x126.1°

c c

F, =2070/1.87=1107 kg/cm®. Este valor puede obtenerse directamente de
unatabla F, - L/r (ref. 2.3).

Resistencia de la columna, en condiciones de trabajo = AF, = 12077 x 1.11 =
134.1 ton.

Para comparar las normas AISC-ASD (ref. 2.3) con las dos que se emplearon
antes, se determina la carga critica, con el esfuerzo critico calculado arriba -
(sin coeficiente de sequridad):

P = AF, =120.77x2.07=250.0 ton

Esta carga critica es bastante mayor que las resistencias de diseno
determinadas con los otros dos metodos, porque la curva correspondiente a
la ec. 2.37, sin coeficiente de seguridad, se acerca a la curva 1 del SSRC.

Aplicando la ec. 2.29 (ref. 2.2} con n = 2, con lo que se obtiene la curva 1 del
SSRC, se llegaa R, = 222.4 ton, que se aproxima a las 250 ton determinadas

arriba, pero sigue siendo menor (222.4/250.0 = 0.890).

Este es un ejemplo de como la curva unica de fas normas AISC para diseno
por esfuerzos permisibles puede llevar a resultados que estan claramente del
lado de la inseguridad.

-

EJEMPLO 2.4 Determine la resistencia en compresion de las columnas de ia Fig.
E2.4-1, utilizando las especificaciones de las refs. 2.2 y 2.24. Todas las
columnas tienen la misma seccion transversal y carecen de soportes laterales
intermedios. Considere dos aceros, A 36 (F, = 2530 kg/cm?) y grado 50 (F,



72 Miembros en compresion (la columna aislada)

= 3515 kg/cm?), y dos tipos de perfiles, laminados y soldados, hechos con
placas laminadas. Suponga, sin demostrario, que el pandeo local no es
critico en ningun ¢aso.

b4 (1) ) 3 1)
a ! .

4 M 3
T :[-—__0:95_1—12?

_

20:?0"‘ l‘ ”I'-’s L=40m
i . t
X 127
3
203 cm

A = 65 73 cm?

e "BT77 cm CASO 1 2 3 4

ry * 520 om
K reoRr 1.0 o7 2.0 0.5
Kaecom| 1.0 o8 2.1 0.65
Kurey, 77 62 162 S0

Fig. E2.4-1 Seccion transversal y condiciones de apoyo de
las columnas del ejemplo 2.4.

Como r, <r, y la longitud libre es la misma en las dos direcciones, el pandeo
se presenta, siempre, por flexion alrededor del gje y.

En la Fig. £2.4-1 se han anotado los coeficientes de longitud efectiva K
teoricos y recomendados para diseno (Fig. 2.11), y las relaciones de esbeltez
criticas, calculadas con los valores recomendados.

La tabla siguiente contiene las resistencias de disenio calculadas, en ton.

Ref 22 Ref 2.24
Caso A6 Gr_50 A36 Gr. 50
Lam Sold * Lam.' Sold. ?

1 104.3 86.9 124.7 111.3 103.5 127.3

2 120 4 102.5 1509 124.6 115.5 1483

3 402 350 419 69.5 376 376

4 132.0 115.9 171 6 137.6 124 0 163.6

Notas:

1 Perfil laminado.
2 Perfil hecho con tres placas soldadas.

En las Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del D. F. (ref. 2.2)
se proporcionan ecuaciones diferentes para los dos tipos de columnas; en la
ref. 2.24 se emplea una sola formula para todas las columnas, cualquiera que¢
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sea la forma de sus secciones transversales y el método que se haya seguido
para fabricarias.

Las dos referencias arrojan resultados muy parecidos cuando se aplican a
perfiles laminados, para los dos aceros; esto es natural porque las ecuaciones
de ambas provienen de la curva 2 del SSRC. En cambio, la ref. 2.32
sobrestima de manera importante la resistencia de las columnas hechas con
placas soldadas.

EJEMPLO 2.5 Determinar la resistencia de disefio en compresion axial de una
columna de 6.00 m de longitud, cuya seccion transversal se muestra en la fig.
E2.5-1. Los extremos de la columna pueden considerarse articulados para
flexion alrededor del eje “y" y empotrados respecto al eje “x". El esfuerzo de
fluencia del acero es F = 3500 kg/cm®.

ho = 28.1
+
| Y.
| !
1=095"" ; t
a T |
i |
! .
j ;
N | |
h1=58.1 __..__{ _____ _3‘—— d=60
|
?I I
| :
|
1
095 _
ot - | -
l 0.95 0.95 Acolaciones. en cm
4

b =30

Fig. E2.5-1 Seccion transversal de la columna del ejemplo 2.5.

a) Diseno con las Normas Técnicas Complementarias del Reglamento
del D.F. (ref. 2.2)

Clasificacion de la seccion (Tabla 2.3.1, ref 2.2)

Placas horizontales: h,/i = 28.1/0.95=29.6 < 2100/ JF, =35.5
Placas verticales: h [t =58.1/0.95=61.2 > 35.5
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Como no se sabe como es la soldadura utilizada para formar la seccion, los
anchos de las placas se han tomado, de manera conservadora, iguales a las

dimensiones libres teoricas.

Puesto que las relaciones ancho/grueso de las placas verticales exceden el
fimite correspondiente a las secciones tipo 3, la columna es tipo 4. Como
todos los elementos planos estan apoyados en sus dos bordes (son
atiesados) el disefio debe hacerse teniendo en cuenta las recomendaciones
delart. 2.3.6.2delaref 2.2

Las caracteristicas geomeétricas de fa seccion transversal total son:
4, =16739cm’, [, =80745cm’, [ =27573cm*, r,=220cm, r, =128cm

Modo de pandeo. Eipandeo¢ es por flexion o torsién puras; no hay interaccion
(art. 2.5.3).

Como la seccion transversal de la columna es en cajén, de paredes no muy
delgadas, es casi seguro que su forma critica de pandeo es por flexion,
alrededor del eje centroidal y principal al que corresponde la mayor relacion
de esbeltez: sin embargo, con fines ilustrativos se estudia la posibilidad de
que el pandeo sea por torsion (este caso no esta incluido en la ref. 2.2).

C AT 4(29.05459.05) (0.93)

i — 7 _ 63460 cm*
S 2(29.05 + 59.05)

J

La contribucion de la resistencia al alabeo es despreciable en secciones en
cajon.
T El, S07ASTE

Ec. 2.5: P, =l = 2 _ %197 = 18,055 ron
(K.LY  (0.5%600)

Ec. 2.6: P

laal

TEl 275737 . P
= = = IE2E FXIO-' =1541ton > S 167.39x3500
(K £ ¥ {1~600) 2 2

107 =2929 on

_ [ EC B GJ 63460 x G x167.39x 10~}
EC 27 - = ! '_ - f—_ % - =
RNV S PR VAR O 80745 +27573
= 76908 ton

Es critico el pandeo por flexion alrededor del eje y. Como se esperaba, P,
es mucho mayorque P y P._. '
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Las cargas criticas calculadas son de pandeo elastico.

Relacion de esbeltez critica

K =0.5 (extremos empotrados), K =1.0 (extremos articulados). Se han
tomado los valores teoricos de los factores de longitud efectiva.

(KL/r), =0.5%600/220=14
(KLjr), =1.0x000/12.8 = 47

Es critica la esbeltez alrededor del eje y. Esto se sabia desde que se
determino que la columna se pandea por flexion alrededor de ese gje.

DETERMINACION DE L A RESISTENCIA DE DISENO

La seccion transversal de la columna es tipo 4; en la determinacion de su
resistencia deben tenerse en cuenta los estados limite de inestabilidad por
flexion y por flexion y pandeo local.

QObtencion del factor de pandeo local Q. La seccion esta compuesta ..
exclusivamente por elementos planos atiesados, por consiguiente, 0, =10y

O =0, que se calcula de acuerdo con el art. 2.8.1.1.

Anchos efectivos

Piacas horizontales. Su relacion ancho/grueso no excede de la
correspondiente a las secciones tipo 3, de maneraque b, =b=28.1cm.

. 2734 544
Placas verticales. b = 7_[[1—( - ]gh

TG CONTG

Enla ref. 2.2 aparece esta misma ecuacion, con los coeficientes ligeramente
redondeados. en ella se indica que es aplicable a patines de secciones
cuadradas o rectangulares huecas, pero, en realidad, lo es a cualquier placa
atiesada uniformemente comprimida.

Al calcular el ancho efectivo de placas que forman parte de columnas en
compresion axial, para revisar el estado limite de pandeo local y pandeo por
flexion combinados, el esfuerzo f de la ecuacion anterior se sustituye por el
esfuerzo de fluencia F, delmaterial.
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273 s( 344
b = M[l ——-—D—J =373cem< 58.1
‘ V3500 61.243500
A, =4 - (b-b)r=1673-2(58.1-373)x0.95=127.87 cm’
Q,=4,/4,=12787/16739=0764, Q0=0Q, =0.764

(KL/r), =6340/ JOF, =6340/7/0.764x3500 =122

(KL/r),, =47 < (KLjr). =122.6 .. La resistencia de diserio se determina con
laec. 2.47. art. 2.8.1.

R O4F _ (KLY
I\Llr
=0.764x167.39x3500{ }x073x10'1
2x122.6°

=311.01on

r

La resistencia de disefio en compresion axial de la columna es R_=311.0 ton.

b) Diseno con las especificaciones AISI 91 (ref. 2.31 y art. 2.8.3).

La seccion no esta sujeta a pandeo por torsion o flexotorsion:

= :-E‘ :’T-{;-:‘)H()Kg.'cm: >
(N1 r)‘ 17"

r.)]ﬁ'l

Este valor es igual al que se obtiene dividiendo P, calculada arriba, entre el
area de la seccion transversal de fa columna.

P 1531 <10° .
Fo=lo JBIAY a6 kg ems
YA 167.39

La diferencia proviene del redondeo de los resultados”.

F,= F\=F [4F, }=3500(1-3500/4x9110)=3164 Kg / cm’

El area efectiva es la correspondiente a una compresion f = 3164 kg/cm®.

> En las normas AISI de 1996 (ref. 2.39) ta ecuacidn siguiente ha sido sustituida por la ec. 2.33, art.
2672



Miembros en compreson (la columna aislada) 77

) Z) -
Placas horizontales: /. :&[ﬁj [z =l'—0_3_l>< 29.6 3164 =0.613 < 0.673.
JE Ve )NE Ja0 V E

Las placas horizontales son completamente efectivas.

] . 1.052 3164
Placas verticales. /7 = 03 %612 210 =1.268 > 0673.
‘ Ji0 \
F =022 1-0.221.2
potzblems 170 0% _ 0652
/ 1.268

h =ph=0.652x381=3787cm

4. =167.39-2(58.1-37.87)0.95=12895cm"

Este valor es muy parecido al que se obtuvo arriba.
Las expresiones para calcular el ancho efectivo b se estudian en el Capitulo

3.

P =AF =12895x3164x10"" = 308.0 Ton

R =F,P =0.75%308.0 = 306.0 ton R

Se ha tomado F,=0.75 para comparar los resultados con el obtenido con la "
ref. 2.2 (en la ref. 2.27 se especifica un factor de resistencia ¢ =0.85).

Los dos procedimientos llevan a valores de la resistencia de disefio muy
parecidos (306/311=0.984).
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2.7 PANDEO POR FLEXOTORSION

2.7.1 Resistencia de Disefo

Las columnas de seccion transversal asimetrica o con un eje de simetria, como los
angulos y las secciones T, y las columnas con dos ejes de simetria, pero baja
resistencia a torsion, como las secciones en cruz, pueden faliar por pandeo por
torsion o flexotorsion (art. 2.5).

Estos estados limite no se tratan en la ref. 2.2; en las refs. 2.23 y 2.24 se cubren en
sendos apendices.
2.7.1.1 Especificaciones AISC para diseiio por factores de carga y resistencia

(ref. 2.24)

La resistencia de miembros comprimidos determinada por los estados limite de
pandeo por torsion o flexotorsion es ¢_FP,, donde:
H

H

factor de reduccion de la resistencia = 0.85.

9.
P, = resistencia nominal en compresion = A, F_ (2.40)
A, = area total de la seccion transversal,

El esfuerzo critico nominal £, se determina como sigue:

a)Para 4,,/0 <1.5, F, =Ql0.658¢% |F, (2.41)
_ (0.877
b) Para 4 J0 >1.5, F, =l0‘§” lF‘ (2.42)
AL
En tas expresiones anteriores,
i.=F.jF, (2.43)

0 es igual a 1.0 en secciones cuyos elementos pianos son tipo 1 a 3 (ref. 2.24), y se
calcula como se indica en el inciso 2.8.1.1 cuando alguno, o algunos, de ellos, son
tipo 4.

El esfuerzo critico de pandeo elastico por torsion o fiexotorsion, F,, se determina
con las ecuaciones:

a) Secciones con dos ejes de simetria: Ec. 2.63.
b) Secciones con un eje de simetria (se ha supuesto que es ei x): Ec. 2.60.
c) Secciones asimetricas: el esfuerzo critico de pandeo elastico por flexotorsién,

F.. esigual a la menor de las raices de la ecuacion cubica:
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(F,-F.XF-F, XF,—ET)—F..E(F,—FP.(E} —Ff(ﬁ—ﬁ\)["i} =0 (2.44)

o o

Esta es la ec. 2.4 escrnta en términos de esfuerzos.

En el art. 2.8.3.1 se dan los significados de todas las literales que aparecen en estas
ecuaciones. F y o se han utilizado indistintamente para representar los esfuerzos.
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2.8 DISENO DE COLUMNAS DE PAREDES DELGADAS*

Cuando uno o varios de los elementos planos que forman una columna tienen una
relactén ancho/grueso elevada (es del tipo 4, Cap. 3), no es razonable basar el
diseiio en la iniciacion del pandeo local que se presenta, en general, bajo cargas
menores que la critica de la columna y la de colapso de las placas, por lo que para
obtener disefios economicos ha de tenerse en cuenta la resistencia posterior al
pandeo de los elementos planos esbeltos. La interaccion del pandeo local de las
placas y el de conjunto de la columna ocasiona una reduccion de la resistencia de la
barra comprimida.

Uno de los procedimientos para resolver el problema se basa en las ecs. 2.12 y
2.27, para pandeo elastico e inelastico, respectivamente.

De acuerdo con la ec. 2.27, el esfuerzo critico de conjunto tiende hacia o, cuando
disminuye la relacion de esbeltez, y para Lir = 0, o, esigual a o, . Sin embargo, el

pandeo local hace que las columnas muy cortas, compuestas por placas delgadas,
fallen bajo esfuerzos medios menores que o ; su esfuerzo medio critico, para una

relacton de esbeltez muy pequena, puede expresarse como (o, donde QO es un

coeficiente menor que 1.0, que representa la influencia desfavorable del pandeo
locatl, depende del esfuerzo de fluencia del maierial, de las relaciones b/t de las
placas que componen el perfil, y de sus condiciones de apoyo.

Siguiendo el mismo camino que con los perfiles laminados, el pandeo inelastico se
representa con una curva de transicion parabodlica que se inicia en o, = Qg , para

L/r =0, y es tangente a la hipérbola de Euler en el punto cuya ordenada es la mitad
de ese esfuerzo. la ec. 2.27 se transforma en:
{2.45)

El esfuerzo de fluencia o, se ha sustituido por Qv ..

Haciendo ¢ .. 1gual a Qo /2 y despejando la reiacion de esbeltez, se obtiene la
abscisa del punto de tangencia con la curva de pandeo eiastico:

L LY [22°E 6340 '
) = (2.46
roar, \! Qo [0 )

‘ Algunos aspectos de este articulo requiren informacion contenida en el Capitulo 3, en el que se trata
el disefio de placas esbeltas compnimidas basado en la resistencia posterior a la iniciacion del
pandeo.
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La ec. 2.12 no se maodifica, pues es aplicable a columnas de esbeltez elevada, que
se pandean en e! intervalo elastico bajo esfuerzos suficientemente pequefios para
que no haya inestabiidad local prematura, aunque estén hechas con lamina
delgada.

2.81 Normas Técnicas Complementarias para Diseio y Construccién de
Estructuras Metalicas (ref. 2.2)

Cuando el pandeo de conjunto se inicia en el intervalo elastico, el esfuerzo critico se
calcula con la ec. 2.30; en e! intervalo inelastico, la ec. 2.47 sustituye a la 2.31. Por
consiguiente. la resistencia de disefio que corresponde al estado limite de flexién y
pandeo local combinados (ref. 2.2) se determina con ias ecuaciones:

. . 20.120.000
Si KLjrz(KL/r),, R, =—""—4, 2.30
/ ( / )( (KL/r)_ R ( )
L 3 . (KL,-”r):
Si KL/r <(KL ., R =QAF|1-———|F 2.47
/’ ( /r)r s Q 1 \IV 2 KLlfr):__ R ( )

El area 4, y el radio de giro, r, de las ecuaciones anteriores, son los de la seccion -

transversal completa de la columna; (KL/r); es la relacion de esbeltez que separa el.

pandeo elastico del inelastico (ec. 2.46).

2.8.1.1 Caiculo del coeficiente Q

La determinacidon de O depende de la manera en que las placas que constituyen la
columna estén apoyadas en sus bordes longitudinales, se utilizan tres
procedimientos diferentes, segun que todas estén atiesadas, es decir, soportadas en
los dos bordes, que no lo esté ninguna, o que la seccion esté formada por placas de
los dos tipos. unas atiesados y otras no.

(a) Todas las placas son atiesadas

En la Fig. 2.31a se muestra la seccion transversal de una columna en cajon,
formada exclusivamente por elementos planos apoyados en los dos bordes.

Una pieza muy corta formada por placas compactas, comprimida axialmente, falla
cuando el esfuerzo uniforme en sus secciones transversales llega al punto de
fluencia, ¢, ; su capacidad maxima de carga es:

P, =Ac,
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(d)

Fig. 2.31 Ejemplos de secciones transversales de paredes
delgadas

En cambio, una columna corta de paredes delgadas puede fallar por pandeo local
bajo esfuerzos menores %ue el de fluencia; introduciendo el factor Q, su resistencia
maxima se expresa como”:

Pnnu = Q‘4G\ (2‘48)

Por otro lado, la carga de colapso de una placa atiesada corta es igual al producto
de! esfuerzo de fluencia por el area efectiva carrespondiente a ese esfuerzo, de
manera que la carga total que puede soportar una columna corta formada
exclusivamente por elementos planos atiesados es:

Poae = A,0, (2.49)

”y

donde
seccion.

. ©s1a suma de las areas efectivas de todas las placas que componen la

lgualando los segundos miembros de las ecuaciones 2.48 y 2.49 se obtiene:

Qdc =d,0, ~Q=Q,= l: , (2.50)

(), depende de las caracteristicas geomeétricas de la seccion de paredes delgadas,
por lo que recibe el nombre de factor de forma.

®La ecuacion 2.48 es valida para cualquier columna corta de paredes delgadas, independientemente
de que los elementos pianos que 1a forman estén atiesados ¢ not lo que varia de un caso a otro es la
manera como se caicula el factor Q



Miembros en compresién (la columna aislada) 83

(b)  Ninguna placa es atiesada

L a falla por pandeo loca! de columnas cortas formadas unicamente por elementos
planos no atiesados (secciones transversales en angulo o en T, Fig. 2.31b) se
presenta bajo una carga axial de intensidad:

P..=0,-1

mat

. donde o_ es el esfuerzo de pandeo del elemento de relaciéon ancho/grueso mas
elevada.

Igualando el sequndo miembro de la ecuacion antenor con el de la 2.48 se llega a:

Ao, =Qdo, Q=0 == (2.51)

L]

o.. se calcula con las ecuaciones correspondientes del Capitulo 3.

(c) Unas placas estan atiesadas y otras no

La capacidad maxima de carga de un miembro de este tipo, comprimido axialmente
(ver ejemplos en la Fig. 2.31c y d) se alcanza cuando se pandea la placa no
atiesada mas debil, bajo un esfuerzo o_,. En ese instante, el area efectiva .4, es la

suma de las areas totales de todos los elementos no atiesados, mas las areas
efectivas (reducidas) de los atiesados, calculadas con el esfuerzo de pandeo de la
placa no atiesada mas debil, es decir, con o, . '

La carga maxima que pueden soportar 1as columnas de este tipo es:

Pmm = O-rr‘ ef

Dividiendo sus dos miembros entre el area total A. y multiplicando y dividiendo el
segundo por o, {a ecuacion anterior toma la forma:

Pmri\ '.11‘1- U\ ‘41‘"‘- T
—_— = — or —_—— I —e————— T
A A o A o,

'

Introduciendo Q, y Q, (ecs. 2.50 y 2.51) se obtiene, finaimente,

Pmm = Qan’4G\ = Q40"

'

donde
Q=0,0, (2.52)

En resumen, el coeficiente Q se determina de alguna de las maneras siguientes:

1. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos atiesados, O
se obtiene dividiendo el area efectiva de disefio, determinada con los anchos
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efectivos de diseno de esos elementos, entre el area de la seccion
transversal. El area efectiva es la que corresponde al esfuerzo de fluencia
o. . Los anchos efectivos se calculan como se indica en el Capitulo 3. Q se

»

designa, en este caso, (), .
2. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos no

atiesados, @ se calcula dividiendo el esfuerzo critico en compresion, o, , del

elemento mas débil de i{a seccion transversal (el que tiene la relacion
ancho/grueso mayor), entre el esfuerzo de fluencia o, . Los calculos se

hacen de acuerdo con el Capitulo 3. Al coeficiente Q selellama Q,. (En el
art. 2.9 se presentan expresiones de (), para el disefio de angulos aislados
comprimidos).

3. En miembros que contienen algunos elementos pianos atiesados y otros no
atiesados, el coeficiente Q es el producto de un factor de esfuerzo, Q,,
calculado como se indica en 2, multiplicado por un factor de area, Q,
obtenido como en 1, pero utilizando, en lugar de ¢, el esfuerzo con el que se
determino O, e incluyendo en el area efectiva el area total de todos los
elementos no atiesados. |

2.8.2 Especificaciones AISC (refs. 2.3 y 2.24)

Tanto si se emplean esfuerzos permisibles (ref. 2.3) como factores de carga y
resistencia (ref. 2.24), las columnas de paredes delgadas se dimensionan con los
critenos del articulo anterior. En la ref. 2.24 cambian las expresiones para pandeo
de las columnas.

Las ecuaciones que se recomiendan en la ref. 2.24 para calcular los esfuerzos
criticos son:

wn

(a) Para ;O <15: F. =0l06ss® Jr (2.53)

(b) Para ;.JQ > 1.

LN
.M
I

o_anE (2.54)

La ec. 2.53, para pandeo inelastico, proviene de la ec. 2.33, en la que se ha
introducido el factor @, la segunda, que proporciona el esfuerzo critico de pandeo
elastico, es la ec. 2.34 sin cambio. Se modifica, también, el valor del parametro A,
que separa las dos formas de pandeo.

Para determinar 1a resistencia de disefio se utilizan el area total de la seccion
transversal de la columna y las propiedades geomeétricas correspondientes a ella.
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Las recomendaciones de las refs. 2.2, 2.3 y 2.24 son adecuadas para disenar
columnas de paredes delgadas que fallan por pandeo por flexion; sin embargo,
cuando el estado limite es el de pandeo por torsion o por flexotorsion (columnas con
dos ejes de simetria de paredes muy delgadas, o columnas con un solo o ningun eje
de simetria) es preferible emplear las especificaciones del AlSI que se reproducen,
en sus aspectos principales, en el articulo siguiente. También es aplicable el
método del art. 2.7.

2.8.3 Especificaciones AlS] (ref. 2.39)

Aunque el metodo basado en el factor O se ha utilizado con éxito para disefar
miembros comprimidos de paredes delgadas, investigaciones recientes han
mostrado que puede sustituirse por un procedimiento mas preciso (ref. 2.34).
Partiendo de resultados analiticos y experimentales, se ha demostrado que el
empleo de O puede proporcionar resultados inseguros para miembros formados por
elementos planos atiesados, sobre todo cuando la relacion de esbeltez de la-
columna esta cerca de 100, mientras que es muy conservador para secciones | con
patines no atiesados, en columnas de relacion de esbeltez pequena. Esto ha hecho *
que, a partir de 1986, el método haya desaparecido de las normas del AISI.

Para tener en cuenta la interaccion pandeo de conjunto-pandeo local en el disefio de
miembros en compresion axial, en la ref. 2.39 se procede como sigue:

1. Se determina el esfuerzo critico de conjunto de la columna, con las
dimensiones de su seccion transversal completa.

2. Se calcula el area neta efectiva de la seccion, utilizando el esfuerzo obtenido
en 1.

3. Se determina la resistencia de disefio multiplicando el esfuerzo del paso 1 por

el area neta calculada en 2.

Cuando el disefo se hace por esfuerzos permisibles se sigue un camino analogo.

2.8.3.1 Diseno por factores de carga y resistencia {ref. 2.39)

A continuacion se reproducen, con algunos comentarios, los aspectos principales del
diseno de columnas de lamina delgada comprimidas axialmente, hecho de acuerdo
con la ref. 2.39; son aplicables a miembros en los que la resultante de todas las
acciones es una fuerza de compresidon axial que pasa por el centroide de la seccion
efectiva, determinada con el esfuerzo F, que se define mas adelante.

La resistencia de disefio en compresion axial, ¢, P,, se calcula como sigue:
¢ =085
Pr: = “1an (2‘55)
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donde:
¢. = factor de disminucion de la resistencia.

4, = area efectiva correspondiente al esfuerzo F, .

£

F, esigual a°

Si i, <15, F,=(0658"JF, (2.56)
Sii>15, F {0'?77]5 (2.57)
AL ’
F.
o= 2.58
o= = 259

F, es el menor de los esfuerzos criticos de pandeo elastico por flexion, torsion o
flexotorsion, determinados como se indica mas adelante.

Columnas que no pueden fallar por pandeo por torsion o flexotorsion

En columnas de seccidn transversal cerrada, o con dos ejes de simetria, o con otra
forma cualquiera para la que pueda demostrarse que no estan sujetas a pandeo por
torsion o flexotorsion, el esfuerzo critico de pandeo elastico, F,, se calcula con la
expresion:
T E
(KL:/r) :

Esta es la formula de Euler escrita en términos de esfuerzos (ec. 2.12).

Columnas de seccion transversal con dos o un eje de simetria, sujetas a
pandeao por torsion o flexotorsion

En este caso, F, es igual al menor de ios valore: dados por las ecs. 2.59 y 2.60.

R T AR AN AR T (2.60)

Alternativamente, puede obtenerse una estimacion conservadora de F, con la
ecuacion.

oo
F = 9.9 (2.61)

L4
g, +t0,

® En sus especificaciones de 1996 {ref 2.39) el AISI adopté las férmulas del AISC (ref. 2.24) para
calcular los esfuerzos criticos de pandeo de columnas.
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En las ecuaciones anteriores:

-

o

radio polar de giro de la seccidn transversal alrededor del centro de

Y e | .
torsion, elevado al cuadrado = r” +r  +x; = —Af‘ﬂcfg
distancia entre los centros de gravedad y de torsidn, medida a lo largo
del eje principal x.

I
"

Ho= 1=z /n)
o = ——"—E-—— (2.62)
(A’KL\ /rr‘ )-
o= —lgre EC (2.63)
Ar(.'. (K!L! )-

En secciones con un solo eje de simetria, en las ecuaciones anteriores se ha
supuestoque es el x. .

Todas las propiedades anteriores corresponden a la seccidn transversal completa de
la columna.

St la seccon tiene dos ejes de simetria el pandeo es por flexion alrededor de alguno
de los ejes centroidales y principales, o por torsién. En ese caso, x,=0, /=1,y la

ec. 2.60 se reduce a la 2.63, que proporciona el esfuerzo critico de pandeo por
torsion.

L.as ecuaciones anteriores (excepto la 2.61) son las del articulo 2.5, escritas en
terminos de esfuerzos criticos, en lugar de cargas criticas.

En el inciso 3.10.1.2.3 del Capitulo 3, se indica como calcular las areas netas
efectivas.
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2.9 ANGULOS AISLADOS COMPRIMIDOS

En las refs. 2.35y 2.367 se dan recomendaciones para el disefio de angulos aislados
en compresion. Aqui se reproducen las de la segunda referencia.

La resistencia de disefo es ¢, P,, donde:

4 =090
P =AF,

a) Para 2.(@51.5:
F., = 0lo658% F, (2.64)
b) Para ).nfaz- 1.5:

£ =[9§;Z]F‘ (2.65)

F, es el esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero, y O el factor de
reduccion por pandeo local, que tiene alguno de los valores siguientes:

s|-<04.46IE 0=10 (2.66)
b |F.
Si 0.446 f—- <-<0910 ( O=1330- 0761—,/ - (2.67)

0.534F
S|—>0910 — - 2.68
! J F. = F (bitY ( )

b es el ancho total del ala mas grande del angulo y ¢ su grueso.

Con las expresiones anteriores para el calculo del esfuerzo critico de compresion se
revisan los tres estados limite que pueden regir el disefilo de angulos comprimidos:
pandeo por flexién general de la columna, pandeo local de alas delgadas o pandeo
general por flexotorsion.

El factor O tiene en cuenta el posible pandeo local; el origen de 1as expresiones para
calculario (ecs. 2.66 a 2.68) se explica en el Capitulo 3. Aqui se han escrito en
forma adimensional.

"En el art. 1.12, Capitulo 1, se hace referencia a las normas para disefo de angulos aislados.
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En angulos de alas esbeltas, el estado limite de pandeo por flexotorsion se aproxima
con el factor de reduccion ¢, y aunque en columnas relativamente cortas de seccion
no esbelta, en las que 0=1.0, ese estado limite puede ser critico, se ha demostrado
que el error que se comete ai ignorarlo no es significativo, por lo que ese efecto no
se incluye en las recomendaciones para disefio de angulos sencillos.

El criterio para disefiar angulos aislados comprimidos de paredes delgadas es el
mismo que recomienda el AISC en sus especificaciones generales (ref. 2.24) para
columnas de paredes delgadas; de hecho las ecs. 264 y 265 sonla 2,41y 242,y
tambien son iguales las expresiones para calcular el factor Q.

EJEMPLO 2.6 Calcule la resistencia de disefo en compresion del dngulo de 10.2 x
0.95cm (4" x 3/87), que se muestra en la Fig. E2.6.1, para dos longitudes, 4 m
y 2 m. Suponga que las fuerzas estan aplicadas en los centros de gravedad
de las secciones extremas. El acero es A36 (F, = 2530 kg/cm?). La barra

esta articulada en los dos extremos.

. 1
e ™ A= 18 45 cm?

_ - 4
y 7 —\ lx=2885¢cm

)

™ : ly = 74.5 cm®
1 X
I' rx=395cm
t
]
. J =587 cm?
]
i

Ca=435cm
Xo=342cm

ry=201 cm
10.16 \

6

s o Acotaciones en cm.

Fig. E2.6-1 Seccion transversal y propiedades
geométricas de la columna del ejemplo 2.6.

Clasificacion de la seccion
bjt =10.16/095=10.7 < 640/ [F =127
La seccion es tipo 3; no hay problemas de pandeo local.
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Q) Lx:Lsz=4.00m

Como la seccion tiene un solo eje de simetria (el x), el esfuerzo critico de
pandeo elastico, F,, es el menor de los esfuerzos criticos de pandeo por

flexion alrededor del eje y, y de pandeo por flexotorsion.

ro=Jx +rl+rl =43.42° £395 +2.01° =5.60 cm

2 5 2
H=1-|2 =1-[3'i:J =0.627
", 5.60

KL{r,=400/3.95=101, KL[r, =400/2.01=199

Ec. 2620 o, =+2% =L 1973 kgiem’
(KLjr,Y 101

mE .
g, = —(}EL—/TVY =508 kg/cm

Ec. 2.63:  o,=—— GJ+ T EC | ' 1784200x5.87+ 43.5;r‘f,;
Ary (K,LY | 18.45x5.60° (1 x 400)
= 7965 kg/cm®

La contribucién de la resistencia a la torsion por alabeo es muy pequena; si no
se tuviese en cuenta. se obtendria o, = 7956 kg/cm”.

Ec. 2.60:
0. =10 +a)-lo, vo) ~4Ha,0, |

= ——-—-[(1973 +7965)— (1973 + 7965)° - d4x0.627x1973 7965]
2x0.627

=1782 kg/cm®

Es critico el pandeo por flexion alrededor del eje y.

Ref 2.24;
- F -
i oKL [F_10wa00 530,00
= VE 201z VE
Fo=| 9877\ =[ 0.877 11530 = 446 kgfem’ Ec. 2.34
A 2.231‘J

Resistencia de disefio = ¢, AF., =0.85x18.45x446x107 =6.99 ton
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mE  n’F

o, = ~ = 4763 kg/cm® Ec. 2.62
o =t 7L sskgem?

(kLjr f o133
o =Y 00%E 1050 Kg/cm’ Ec. 2.63

' Ar. 26%x392x427

La ec. 2.63 se simplifica porque C, =0.

Jf = 2_1;[‘[(05 + O'r)_ \/(act + Gr): - 4Houal J
1

- —-———-[(4763 +1050)— /(4763 +1050)° — 4x 0.663x 4763 x 1050}
2x0.663

=967 kg/cm’ Ec. 2.60

Fuesto que o, (ec. 2.60) es menor que o, , la forma critica de pandeo es por
flexotorsion, y F,=967 kg/cm?’.

F I
i = E: /35“=1.907>1.5
VF. V967

~F = &8—7—7 F, =[ 0'877, )3515 = 848 kg/cm’ Ec. 2.57
A 1.907°

¢

Area efectiva. Es la que corresponde a F, =848 kg/cn’.

. 1.0527h f 1.052 { 6.87 248
Azm———| = | |== =0.832 > 0673, . b
Jk (:)VE J0.43(0.27) E e =P

p=01-022/4)4i=(1-0.22/0832)/0.832 = 0.884

Ancho efectivo de cada ala: b, =0.884x6.87=6.07 cm .

Area efectiva:
A, =4 - (b-b¥=392-2(687-6.07)0.27 = 3.49cm’

Resistencia nominal.
P, =AF =349x848x10" =2.96 ton Ec. 2.56

Resistencia de disefio. ¢ P, = 0.85x2.96 = 2.52 ton.
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Ref. 2.36:

b_8687 o4 > 0910 5 =219
t 0.27 F,

Q se determina con la ec. 2.68.
0.534F 0.534F

= = ~ = 0.480
0 F (p/t) 3515x25.4°

5
;= KL 200 ’351 - 1.762
r E 150;:

r es el radio de giro minimo del angulo (Fig. E2.6.1).

A ,f_= 221 < 1.5
- 0lo.6582¢ 7, = 0.480(0.658" " =" 515

=904 kg/em® Ec. 2.64
Resistencia de diseno: ¢ AF. =0.90x3.92x904x107 =3.19ton.

La resistencia es 27% mayor que la obtenida con la ref. 2.39 (3.19/2.52=1.27).

EJEMPLO 2.8 Caicular la resistencia de disefo de la columna de Ia Fig. E2.8.1%. E!
acero tiene un limite de fluencia F, = 3515 kg/cm®. La columna puede

considerarse articulada en los dos extremos, para flexidén alrededor de los
ejes x, y, y para torsion.

030; jos |
h— L] ~ T
L ‘.i‘R-ozssTl o
‘ ) i n
1
. ! ] B
1954 I’ 01 1
: i : Pl As912am?
i | Fx=510 1ot
; : ly= 26 66 om*
e é P fyn 7 48cm
T s | ' ryn 1709 0m
P o Ca= 2589 o
e Acoaciones encm = 0071 om

Fig. E2.8-1 Seccion transversal y propiedades
geométricas de la columna del ejemplo 2.8.

® En estructuras reales no se utilizan secciones como la de la figura para trabajar en compresidn; se
emplea aqui para ilustrar algunos aspectos del disefio de columnas de paredes delgadas.
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Ref. 2.2:
(KL/r), = 6340/ JF, =126 < KL[r, =199

Resistencia de diseno (ec. 2.30):

sl 2 b 5
20020000 20120000 ¢ 45, 085107 =7.97 Ton
(KLir, } 199° ,

b)  L,=L,=1,=200m

KLfr, =200/3.95=51; KL/r =200/2.01=100
7 E

o, = ——= 1737 kg/em’
51°
o, = lﬁ—dg— =201z kg/cm

= 7994 kg/cm®

5

T Ex43.5
o, —
18.45 x 5.60° -

[784200 x5.87+

= —JT[(7737 +7994) - (7737 + 7994)} - 4% 0.627 x 7737 x 7994]

gt
2x0.627
= 4881 kg/cm’
Sigue siendo critico el pandeo por flexion alrededor de . ' o

s
5

Al disminuir la longitud de la columna de 4 m a 2 m, el esfuerzo o, se
multiplica por cuatro, y o, por 2.7; el incremento en resistencia al pandeo por
flexotorsion es menor que al pandeo por flexion.

Ref. 2.24:
F
=00 221 < 15
r VE
F., ={0658" JF, = (0.658"*" h530 = 1495 kefem’ Ec. 2.33

¢.AF., =085x%18.45x1495x 107> = 23.45 ton

Ref. 2.2

KL/r, =100 < (KL/r), =126

R = ap KL
2AKLr);

=18.45 x2530[1— 1y 2Jo.as x107* = 27.18 ton Ec. 2.31

2x126
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El pandeo por flexotorsion puede ser critico en columnas de angulo muy
cortas, pero aun en esos €asos no es significativo el error que se comete al
ignorario. Por esta razon, en las especificaciones de disefio de angulos en
compresion, que no sean de paredes delgadas, no se considera
explicitamente ese efecto (ref. 2.36).

EJEMPLO 2.7 Calcule la resistencia de disefio de una columna biarticuiada
(K.,=K, =1.0) de 2 m de longitud, cuya seccion transversal se muestra en la
Fig. E2.7.1. El limite de fluencia del acero es de 3515 kg/cm?®. Utilice las

especificaciones AIS| para diseio por factores de carga y resistencia (ref.
2.39) y las del AISC para disefic de angulos aislados (ref 2.36).

/Z"-‘J
1 4
>
Trias
$2341
5955,

’/’(
. i&‘
-~
o
H OSSO P
w

cm
= 0093 cmd
a=0
i o= -2443cm
| c |‘=2,07
) , /s
i g7 R =0
Pl
I N . j
ST ~
[ ]
'a7s 687 !
| | Acotac:ones en cm
r 762 A

Fig. E2.7-1 Seccién transversal y propiedades
geomeétricas de la columna del ejemplo 2.7.

Ref. 2.3G:

Determinacion de F,

Como la seccién tiene un solo eje de simetria (el x), F, es el menor de los

esfuerzos criticos de pandeo por flexion alrededor de y o de pandeo por
flexotorsion, que se calculan, respectivamente, con la formula de Euler y con
la ec. 2.60.

ro= s+l +r = 24437 £3.08° +1.50° =4.21em

H=1-(x,/r,Y =1-(2.443/4.21} =0.663
KLfr, =200/3.08 =65, KL/r, =100/1.5=133
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Clasificacion de la seccion (tabla 2.3.1, ref. 2.2)

Patines: bjt = 4.69/0.152=30.86 > 830/,[F, =14.0
Alma: h, [1=19.54/0.152=128.55 > 2100/ [F, =35.42

La seccion es tipo 4, tanto en los patines como en el alma se excede la
relacfén ancho/grueso correspondiente a las tipo 3.

a) Especificaciones AlSI para disefio por factores de carga y resistencia

{ref. 2.39)

Determinacion de F_. La relacidon de esbeltez critica para pandeo por flexion

es:’

K L
. ‘=1x}50=87.8
r 1.709

1

Como las secciones transversales de la columna tienen dos efes de simetria,
el esfuerzo critico de pandeo elastico es el menor de los valores dados por las
ecs. 259, con KLjr=K L [r ,y 2.63.

Pandeo por flexion:

Fo=-LEt 7L 2611 kgem " Ec.2.59
(KL/r, Y 87.8°
Pandeo por torsion:
Fo=|GJ+ :r‘EC{ 1
Tl (KL) L+,
- een
=| 748000x 0,071 + 222 E 1
i (1x150) [510.1+26.68
= 4418 kg/cm® Ec. 2.63

El pandeo por torsion no es critico.

F, =F, =261l kg,/cmf

: =1} =1.160 < 1.5
261

= (0.658% . = (0.658" 515 = 2001 kgrem? Ec. 2.56

Anchos efectivos

Los anchos efectivos de almas y patines se determinan como se indica en el
Capitulo 3.
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Almas
Se tratan como dos placas independientes, pues solo estan unidas entre si en
los bordes superior e inferior.

i 1.052[9] S _1.052(19.54] (2001 o118
ok W NE O Japloas2)V E '

Se toma k = 4.0, para placas apoyadas en los dos bordes, y se sustituye f por
F. = 2001 kg/cm’.

Como A =2.118>0.673, b, = pb.
p=(1-022/A)/4A=(1-022/2218)/2.218'=0.423
b, =0.423x19.54 =8.27 cm

Patines

1.052 ( 4.69 | [2001
A= ,[ =1.551 > 0.673
J0.43 (O.ISZJ E

Ahora k es igual a 0.43, para placas apoyadas en un borde.

p =(1-0.22/1.551)/1.551=0.553
b, =0.553x4.69=2.60cm

Area efectiva
4.=4->(b-bY
=9.12-[2(19.54 -8.27)+ 4(4.69 - 2.60)p.152
=9.12-442=470cm’

Resistencia nominal:
P, = AF, =470x2001x107" =9 40 ton Ec. 2.55

Esta resistencia corresponde a pandeo por flexion de la columna.

Resistencia de disefo:
¢ P, =085%x9.40=799 ton

b) Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del D.F. (ref. 2.2)

Como la falla es por pandeo por flexion y pandeo local combinados (no hay
pandeo por torsion) la resistencia de disefio puede determinarse también
siguiendo las indicaciones de la ref. 2.2 (art. 2.8.1), como se hace a
continuacion.
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Factor de pandeo local O

Se utilizan las ecuaciones del art. 2.3.6 de la ref. 2.2.

Q.. Se determina para los patines, que son elementos planos no atiesados.
bf1 = 4.69/0.152=30.86 > 1470/ [F, =24.79

0 = 1,400,000 1,400,000

= = = _=0.418
F (b/1Y  3515x30.86°

Q.. Elesfuerzo f que se utiliza para calcular el ancho efectivo del alma es el
esfuerzo critico de pandeo local de los patines, F, =Q,F,= 0.418x3515 =
1470 kg/cm?,
2730x0.152 ( 480
b, = 1-
JI470 U 128.5541470
A =912-2(19.54-9.770.152 = 6.15cm’
0, =6.15/9.12 = 0.674

) =977cm

0=0,0, =0.418x0.674 = 0.282
(KL/r), =634c’ JOF, =6340/40.282x3515 = 201.4
(KL/r) =878 < 201.4

R = Fll-———|F,
=04, -‘[] 2(KL/r)

*d
[4

= 0.282x9.12x3518 1= —15 1975
2x201.4°

= 6136 kg = 6.14 ton Ec. 2.47

Este resultado es menor que el obtenido con las especificaciones AISC
(6.14/7.99=0.769); si se ulilizase el mismo factor de resistencia, 0.85, el
método de la ref. 2.2 arrojaria un valor sélo 13 por ciento menor que el de la
ref. 2.39 (6.14x0.85/(0.75x7.99)=5.22/5.99=0.87).
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CAPITULO 4. FLEXION 1 (VIGAS SIN PANDEO LATERAL)

4.1 INTRODUCCION

Para crear ias superficies horizontales y los espacios que se requieren en muchas
construcciones se utilizan elementos estructurales de eje recto, horizontal, que resisten
las cargas producidas por personas, muebles, maquinaria, asi como su peso propio y el
de los sistemas de piso y techo, y los transmiten, sin experimentar deformaciones
excesivas, a las columnas O muros en que Sse apoyan, por los que llegan,
eventualmente, a la cimentacion y al terreno.

Los elementos de eje recto horizontal y longitud varias veces mayor que las
dimensiones de sus secciones {ransversaies reciben el nombre de vigas o trabes;
pueden ser laminados, hechos con lamina delgada, doblada en frioc o en caliente, 0
estar formados por placas unidas entre si con remaches, tomillos 0 soldadura; en este
caso se les suele llamar trabes armadas.

Vigas y trabes armadas son los membros horizontales principales de las construcciones
urbanas; en su patin superior se apoya el sistema de piso y del inferior cuelgan ductos y
plafones. de manera que soportan, al mismo tiempo, el techo de un nivel y el piso del
siguiente.

Sobre las vigas obran siempre cargas gravitacionales, normales a su eje; ademas, por la
continuidad que suele haber entre vigas y columnas aparecen momentos en sus
extremos, que aumentan de importancia cuando actuan sobre la estructura acciones
horizontales, producidas por viento o'sismo. Este segundo tipo de cargas no existe en
las vigas secundarias, que forman parte de los sistemas de piso, pero no del esqueleto
principal de la construccion.

Las acciones que obran sobre las vigas y la estructura de la que forman parte
ocasionan en ellas momentos flexionantes y fuerzas cortantes, de manera gque el
problema de diserio consiste en proporcionar resistencia suficiente ante esas dos
solicitaciones, o su combinacion, en todas las secciones transversales, y rigidez
adecuada para evitar deformaciones excesivas. El disefo suele ser un problema de
revision: se escoge una viga de caracteristicas geometricas y mecanicas determinadas,
se evalua su resistencia, que se compara con las solicitaciones que debera resistir en la
estructura de la que formara parte, y se comprueba si se satisfacen requisitos de
servicio, por ejemplo, que las deformaciones producidas por cargas de trabajo no
excedan de ciertos valores limite. Si la viga que se ha escogido resulta satisfactoria el
problema termina, en caso contrario, se modifican sus caracteristicas y se hace una
nueva revision
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Las vigas son poco eficientes estructuralmente, pues solo una parte muy pequena del
material que las compone trabaja a esfuerzos elevados, iguales a ios maximos
permisibles o cercanos a ellos, y unicamente se alcanza la resistencia maxima en una o
algunas secciones transversales; por ejemplo, en una viga libremente apoyada, con una
carga concentrada en la seccion media, el esfuerzo normal maximo se presenta sélo en
los dos bordes horizontales de esa seccion, y el resto del material trabaja a esfuerzos
mas bajos, que tienden a cero en las cercanias de los apoyos y del eje neutro de todas
las secciones transversales (con los esfuerzos cortantes, que no suelen regir el disefio,
sucede algo semejante). De manera analoga, el momento resistente maximo se
desarrolla en dos o tres secciones transversales; todas las demas estan sobradas.

St se compara esta forma de trabajo con la de un cable, en el que todo el acero
desarrolla su resistencia maxima, se entiende por qué se usan puentes coigantes, 0
atirantados, en vez de vigas, para salvar grandes claros, y por qué muchas cubiertas de
gimnasios, arenas'y, en general, de espacios grandes, sin columnas intermedias, se
resuelven por medio de recdes de cables, que trabajan en tension.

Los elementos estructurales en compresion axial son, igualmente, mucho mas eficientes
que las vigas (si se evita la falla por pandeo), porque también en ellos se aprovecha la
resistencia maxima de todo el material, de aqui provienen los arcos, con los que sg;
salvan grandes claros.

La utiidad de las vigas, que las convierte en los elementos mas utilizados, base de la
mayoria de las estructuras, proviene de que proporcionan directamente las superficies
horizontales necesarias para la mayor parte de las actividades humanas.

En casi todas las estructuras ordinarias el eje de las vigas es originalmente una linea
recta horizontal. Sin embargo, hay ocasiones en que piezas cuyo eje s una recta
inclinada, o aun vertical, trabajan predominantemente en flexion; tal es el caso de los
aleros de los marcos de dos aguas o de los elementos verticales que estructuran un
muro y reciben los empujes de viento: aunque sometidos a la accién simultanea de una
fuerza normal, ésta es en muchas ocasiones tan reducida que se comportan
practicamente igual que si no existiera, y siguen siendo considerados como vigas.

En este capitulo se estudian sélo vigas de seccion transversal constante, con un plano
de simetria en el que actuan las cargas extenores; todas sus secciones transversales
tienen cuando menos un eje de simetria, situado en el plano de simetria general, y estan
sometidas a flexibn simple, alrededor del otro eje principal. No se tratan las vigas de
seccion variable o en flexion biaxial.
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4.2 ELEMENTOS QUE SE UTILIZAN COMO VIGAS

La funcién principal de las vigas es transmitir fuerzas transversales a los apoyos, sin
que se exceda su resistencia a la flexion y sin que las deformaciones en el plano de
carga sean excesivas; la resistencia al corte suele ser un requisito de menor
importancia La resistencia a la flexion proviene principalmente del par de fuerzas
interiores, de tension y compresién, que se generan en los patines; es proporcional a la
resistencia del material, al area de los patines y a la distancia entre sus centros de
gravedad, las deformaciones son inversamente proporcionales al momento de inercia de
tas secciones transversales.

Para obtener soluciones economicas, ia mayor cantidad posible de material ha de estar
alejada del eje de flexidn, con las limitaciones adecuadas para que no sea critico el
pandeo local del alma, y recordando que las secciones que tienen un momento de
inercia alrededor del eje de flexion mayor que respecto al normal a él son susceptibles
de pandearse lateralmente por flexotorsion, a menos que se utilicen restricciones
exteriores.

Los perfiles H laminados suelen ser la mejor solucién en estructuras para edificios
urbanos o industriales ordinarios; dejan de serlo cuando claros y cargas son muy
pequenos 0 muy grandes (0, como sucede en edificios altos, cuando los momentos’
debidos a viento o sismo son excesivos). En el primer caso se emplean perfiles de
lamina de!gada, formados en frio o en caliente, o largueros de alma abierta; ‘en el
segundo, secciones compuestas por varios perfiles laminados, trabes armadas,
formadas por tres placas, o armaduras

4.2.1 Secciones transversales mas comunes

En la Fig. 4.1 se muestran las secciones transversales mas frecuentes en las vigas. No
se han dibujado |las armaduras, ligeras y de poco peralte (largueros de alma abierta), o
de claros grandes y con cargas considerables

Las secciones 1 a 3, de 1amina delgada. tienen una resistencia a la flexion reducida; su
uso mas frecuente es como largueros para soportar la lamina de techos y paredes de
bodegas y estructuras fabriles, aunque también se utilizan como vigas principales en
estructuras ligeras, de uno o dos pisos 4 y 5 son secciones laminadas | y H; las |
fueron muy comunes, pero han sido sustituidas, casi por completo, por las H; el grueso
de los patines de las primeras es variable y el de las segundas constante, lo que facilita
las conexiones, a tope con soldaduras de penetracion completa, o con tomillos de alta
resistencia.

Las canales laminadas {seccion 6) eran frecuentes en estructuras remachadas; se
utilizaban como largueros de techos y paredes, y para formar secciones compuestas,
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como la 7, pues sus patines facilitan la colocacién de los remaches; también se utiliza la
seccion 8, con dos canales soidadas (las secciones 7 y 8 se usan mas como columnas
que como vigas). Su empleo se ha restringido mucho; las han sustituido los perfiles de
lamina delgada y las secciones H En la actualidad se usan principaimente en
secciones compuestas, como la 11.

(1) @ 3) (4) 15!
[ l‘—~ ' ' -w-'! Ve S—— e ——;
. . : i
- L
o o R el i b0
Smhimatie P L
{6 0] (8) @) (10)

Fig. 4.1 Secciones transversales de uso frecuente en vigas.

9 y 10 son secciones de trabes armadas, con placas soldadas; las mas frecuentes son
las de una sola alma, pero [as secciones en cajdn son ventajosas cuando se han de
salvar claros grandes sin contraventeo, pues su elevada rigidez a la torsion_las hace
mucho mas resistentes al pandeo lateral por flexotorsion.

= ————

También se utilizan vigas formadas por varios perfiles laminados; un ejemplo es la
seccion 11. de uso comun en trabes carril para gruas viajeras de poca capacidad de
carga, la canal horizontal incrementa la resistencia ante cargas verticales, y capacita a
la viga para resistir las fuerzas honzontales transversales que aparecen durante la

operacion de la grua.

La seccion 12 es un perfil tubular laminado, rectangular o cuadrado.
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43 ESTADOS LIMITE

4,3.1 Estados limite de servicio

En el disefio de elementos en flexion se consideran los estados limite de servicio de
deformaciones excesivas y de vibraciones, asi como los propios de todas {as estructuras
de acero como, por ejempio, el de corrosion.

Al limitar las deformaciones producidas por cargas verticales se busca eliminar relienos
excesivos en pisos y evitar danos en elementos no estructurales, como los muros de
tabique que, como son mucho mas rigidos que las vigas que los soportan, no pueden
seguir sus deformaciones sin agr.etarse.

Las vigas desempefian tambienr un papel de primera importancia en el contro! de los
desplazamientos laterales de marcos rigidos, al grado de que para lograr que no
sobrepasen limites admisibles suele ser mas economico aumentar las dimensiones de
las vigas que las de las columrias.

Al controlar 1as vibraciones se busca, en la mayoria de los casos, |a comodidad de los
ocupantes de los edificios. Cuando las vigas soportan maquinaria 0 equipo de
determinadas caracteristicas se trata también de evitar vibraciones gque interfieran en su
funcionamiento o que ocasionen solicitaciones excesivas, como puede suceder si el
conjunto maquinaria-estructura de soporte entra en resonancia. También algunas
actividades humanas pueden producir resonancia, por lo que este fenomenc ha de
cuidarse en salones de baile y en otros locales en que las acciones tengan caracter
periodico y repetitivo.

Las vibraciones estan relacionadas con las deformaciones producidas por carga vertical
estatica, pero dependen también, en buena parte, de las caracteristicas dindmicas del
sistema de piso

En referencias como 1a 4.1 a la 4.4 se incluyen requisitos generales correspondientes a
estados limite de servicio, y se proporcionan guias para tenerios en cuenta en el disefio.
Las refs 4 5y 4.21 son resumenes del estado de! arte del probiema.

4.3.2 Estados limite de falla

Si los elementos planos que componen las secciones tienen relaciones ancho/grueso
reducidas, para las que el pandeo local no es critico, y el patin comprimido esta
soportado lateralmente en forma continua, o en puntos suficientemente cercanos para
que el pandeo lateral tampoco lo sea, los estados limite de falla corresponden al
agotamiento de la resistencia por flexion, cortante o una combinacion de ambos, y se
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presentan sin que la viga se saiga del plano que ocupa inicialmente, en el que estan
aplicadas las cargas, y sin que se deformen sus secciones transversales. La falla se
produce por exceso de flexion en el plano de carga, que origina la formacion de un
mecanismo con articulaciones plasticas, e! agotamiento de la resistencia a la flexién en
la seccidn critica, en miembros que no admiten redistribucion de momentos, la iniciacion
del flujo plastico en la seccion critica, o la plastificacion del aima por cortante, o por
flexion y cortante combinados.

Las vigas que se flexionan alrededor de los ejes centroidales y principales de mayor
inercia, y no cuentan con elementos exteriores que lo impidan, tienden a flexionarse
lateralmente y retorcerse; el pandeo lateral por flexotorsion constituye el estado limite
de falla. Es especialmente critico cuando las secciones transversales tienen un
momento de inercia alrededor del eje de flexion varias veces mayor que con respecto al
otro eje centroidal y principal si, ademas, su resistencia a la torsion es baja. Por ello, el
pandeo lateral por flexotorsion, que puede iniciarse en el intervaio elastico o fuera de él,
suele ser mas importante en las vigas de seccibn |, sobre todo si son de gran peralte,
que en las de seccidon rectangular hueca. El pandeo lateral por flexotorsién se estudia
en el capituio 5.

Debe revisarse también la posibilidad de que almas o patines se pandeen localments,
pues este fenomeno, caracteristico de secciones de paredes delgadas, pued”
ocasionar, por si solo o en combinacion con pandeo lateral, el agotamiento de la
resistencia.

E! patin comprimido de las vigas se encuentra en condiciones parecidas a las columnas
y. como éstas, tiende a pandearse, por torsion o por flexion alrededor de alguno de sus
ejes centroidales y principales.

El pandeo por torsion se evita conservando la relacidn ancho/grueso del patin debajo de
los limites que se indican en el articulo 3.10 1.1

En los perfiles laminados el alma evita que el patin se pandee por flexion alrededor de
su eje de menor inercia, perc st es demasiado esbelta, puede arrugarse y permitir esa
forma de pandeo; las limitaciones del articulo 3.10.2.2.2 sobre la relacion peralte/grueso
de las almas de trabes armadas tienen por objeto obtener una rigidez suficiente para
evitarla.

El pandeo por flexion lateral del patin, respectdo a un eje alojado en el plano de las
cargas, corresponde al pandeo lateral por flexotorsion que se menciond arriba.

Tambien el alma puede pandearse localmente, por flexidn, por cortante, o por una
combinacion de ambas solicitaciones, pues tanto los momentos flexionantes como |
fuerzas cortantes producen compresiones, paralelas al eje longitudinal de la viga o
inclinadas con respecto a él.
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El disefio de las vigas consiste en dimensionar sus secciones transversales para que
resistan los momentos flexionantes que hay en ellas, teniendo en cuenta ia posibilidad
de fenomenos de pandeo local o lateral, la influencia de la fuerza cortante, y las
condiciones de trabajo que pueden originar, en ocasiones, fallas de tipo fragil o por
fatiga.

El comportamiento que fleva a la falla por formacidbn de un mecanismo con
articulaciones plasticas es el mas deseable; asi, una viga de material ductil alcanza su
resistencia maxima; sin embargo, para que sea posible-deben evitarse fallas prematuras .
de los tipos restantes.

Al disenar una viga se debe comprobar gue se cumplen las condiciones necesarias para
que su comportamiento sea ductil, y se pospongan los problemas de inestabilidad hasta
que se alcance la carga de colapso plastico, que sirve como base para el disefio; si no
se cumplen esas condiciones se calcula la carga minima de falla, correspondiente a la
forma que sea critica en cada caso particular.

En algunas ocasiones el disefador puede modificar el comportamiento de una, viga
seleccionando otro tipo de acero, cambiando las proporciones de las secciones
transversales o modificando el contraventeo lateral; cuando es asi, la eleccién de la,
solucion mas adecuada esta dictada por consideraciones economicas, estéticas y
funcionales, y por las preferencias personales del proyectista, obtenidas a traves de su
experiencia en el diseno de otras estructuras semejantes. En la mayoria de los casos,
sin embargo, no se puede lograr el comportamiento 6ptimo desde el punto de vista
exclusivamente estructural, ya que hay requisitos de otros tipos que lo impiden.
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44 COMPORTAMIENTO DE BARRAS FLEXIONADAS

Los aspectos principales del comportamiento de ias barras flexionadas por momentos
de intensidad creciente se determinan estudiando experimentalmente vigas con cargas
transversales alojadas en su plano de simetria, cuya magnitud crece lentamente desde
cero hasta {a maxima que |a barra puede soportar. Ese estudio se basa en las curvas
que relacionan las deflexiones en el piano de carga, y en pianos normales a él, con las
acciongs exteriores.

En la Fig 42 se han dibujado, en forma esquematica, las curvas obtenidas
experimentalmente al cargar hasta el colapso la viga mostrada, cuyo tercio central esta
en flexion pura (refs. 4.6 y 47), los puntos de aplicacion de las cargas y los apoyos
tienen soportes que impiden los desplazamientos laterales de ambos patines en la
direccidn del eje x, y las rotaciones alrededor del eje longitudinal = (Fig. 4.2b).

Iniciacion de pandeo local
M=PL,

. Iniciacién del |P o _{"9 i

flujo plastico I Lo 2 T o T~ 4_5
| x-‘ - Y‘ L) Ly L
| |

Deflexion vertical vg

(a)

M¢ ],pa“" de tension i Iniciacién de pandeo local

{b) - — Patin de

. compresion
i
~ X Patin de tenston

Fig. 4.2 Curvas momento-deflexion de una viga en flexiéon pura.

0 Defiexion lateral Ijo

La curva momento maximo-deflexion vertical en el punte_medio_del claro_central (Fi
4 2a) muestra el comportamiento de la viga en el plano de la flexién; el comportamiento
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fuera de ese plano se ilustra con las curvas momento-defiexidn lateral en el centro del
claro de los dos patines (Fig. 4.2b).

La respuesta inicial es elastica lineal, como lo indica el primer tramo, recto, de la curva
M-v,. Esta etapa termina al iniciarse el flujo plastico, cuando la suma de los esfuerzos
normales maximos producidos por las cargas, y los residuales existentes en la viga,
llega, por primera vez, al esfuerzo de fluencia o,. (Si no hubiese esfuerzos residuales el
comportamiento elastico se conservaria hasta que los momentos maximos alcanzasen
el valor A1, No,, que originaria la aparicion del esfuerzo de fluencia en los bordes de la
seccion)

Al flurr plasticamente una porcidon cada vez mayor de la parte central de la viga, en
flexson uniforme, su capacidad para soportar incrementos adicionales de carga
disminuye hasta desaparecer, finalmente, cuando el momento fiexionante iguala al
plastico resistente de la seccion, M, desde ese instante la curva M-v, se hace
aproximadamente horizontal, pues las deformaciones crecen sin cambio apreciable en
la carga, hasta llegar a ser varias veces mayores que las existentes cuando se inicia el
flujo plastico.

Cuando el momento maximo alcanza el valor M,, el patin comprimido del tramo central
se empieza a desplazar lateralmente, sus deflexiones aumentan en forma gradual, al
mismo tiempo que crecen los desplazamientos verticales v,; en cambio, la deflexidén
lateral del patin en tension se conserva con valores muy reducidos (Fig. 4.2b). Durante
esta etapa, en la que la viga completa se mueve en la direccion y y el patin comprimido
se desplaza, al mismo tiempo, en la x, las secciones transversales pierden su forma
imicial y se distorsionan.

La resislencia de la viga se agota cuando se pandea localmente el lado critico del patin
compnimide, en la region central.

Las curvas de la Fig 4.2b representan un fenomeno de pandeo, en el que las
deflexiones laterales son nulas hasta Que las cargas alcanzan el valor critico. Como en
las columnas (Cap 2), las imperfecciones geométricas y en la aplicacion de las cargas,
que son inevitables en vigas reales, hacen que los desplazamientos laterales se inicien
desde que empieza el proceso; sin embargo, también como en las columnas, la carga
critica teorica puede considerarse como la terminacion del estado de equilibrio estable,
y el calculo de la resistencia de las barras flexionadas puede basarse en ella.

Como en todos los casos de pandeo, la carga critica corresponde a un punto de
bifurcacion del equilibrio. la viga puede mantener su configuracion deformada inicial,
conservandose en el plano de la flexion, o puede adoptar otras configuraciones,
también en equilibrio, que se caracterizan por que aparecen deformaciones de un nuevo
tipo, fuera del plano de carga.



16 Flexion 1 (Vigas sin pandeo lateral)

Se ha descrito el comportamiento de vigas provistas de un contraventeo lateral, y con
relaciones ancho/grueso, adecuados para posponer la falla por pandeo lateral o local
hasta que se presenten deformaciones plasticas importantes, bajo un momento igual al
que ocasiona la plastificacion de las secciones transversales. Hay, sin embargo, varios
comportamientos posibles, que se ilustran en la Fig. 4.3.

M

t e - B
L D _.-" >~

Mp.. o — - = \\ N4M
l H—-‘\ T “\ bE \OC
A N “oG
Bl
o
\'oK
0 v

Fig. 4.3 Curvas momento-deflexidn de vigas.

Lta curva llena (AR describe el caso ideal. que rara vez se presenta en vigas de
estructuras reales, en que no hay pandeo local ni lateral, después de una deformacion
considerable, el material de la viga entra en el intervalo de endurecimiento por
deformacién

La situacion mas comun, en que el acero no llega a endurecerse, esta representada por
la curva OAC

(41F corresponde a una viga con momento flexionante variable (libremente apoyada y
con una carga concentrada en el centro del claro, por eemplo), en la que el
endurecimiento por deformacion en la zona de momento maximo hace que la resistencia
suba por arriba de M, la curva desciende después, cuando se inician fendmenos de
pandeo local y lateral.

Las curvas OAFG, OAHI y (OJK describen fallas por pandeo lateral o local, o por una
combinacion de ambos, las dos primeras en el intervalo inelastico y la tercera en el
elastico

(JAR representa el mejor comportamiento posible; OAC describe también un
comportamiento muy satisfactorio si la zona DN, en 1a que las deformaciones crecen
bajo momento M, constante, es suficientemente amplia para que la barra tenga *
ductilidad necesaria Estos dos casos suelen representarse, en forma idealizada, ¢

dos lineas rectas, una inclinada, (O, que corresponde al intervalo elastico, y otra



Flexion 1 (Vigas sin pandeo lateral) 17

‘honzontal, /M, de ampilitud indeterminada, que indica el comportamiento plastico,
durante el cual ias deformaciones crecen bajo momento constante.

A continuacion se estudian vigas cuyas caracteristicas geométricas, el contraventeo
lateral de que estan provistas, o una combinacion de ambos factores, hacen que fallen
por flexion en el plano de las cargas, al formarse un mecanismo de colapso plastico,
como ya se ha mencionado, éste es el comportamiento méas deseable, pues las vigas
pueden desarrollar su resistencia maxima. Mas adelante se estudian otras formas de
falla, pero en este capitulo se conserva siempre la hipotesis de que no hay pandeo
lateral, ya sea por las caracteristicas geométricas de las vigas, o porque se evite con
elementos exteriores.
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4.5 COMPORTAMIENTO DE VIGAS QUE FALLAN POR EXCESO DE FLEXION EN
EL PLANO DE LAS CARGAS

La herramienta basica para el estudio tedrico de las barras flexionadas en uno de sus
planos de simetria es la grafica momento-curvatura de sus secciones transversales, que
depende de la forma de éstas, de las caracteristicas del material, y de la intensidad y
ley de distribucidén de los esfuerzos residuales. Conocidas estas propiedades la grafica
se obtiene utilizando la condicion de equilibrio de momentos en la seccion, que expresa
que et par interior es numeéricamente igual al aplicado exteriormente.

4.5.1 Grafica momento-curvatura de una seccidn rectangular sin esfuerzos
residuales, flexionada alrededor de su eje centroidal y principal x (Fig. 4.4)

Se escoge la seccion rectangular, a pesar de ser poco comun en estructuras de acero,
porque permite presentar los aspectos principales del problema sin complicaciones
algebraicas innecesanas; por la misma razon, se supone que los esfuerzos residuales
son nulos: el método empleado puede aplicarse a secciones transversales de otras
formas. con o sin esfuerzos residuales (ref 4.8)

Zona de
. endurecimiento
: Esfuerzos G /~ Zona elastica por deformacién
—TF 17 Zonapasica | .«
4 | ey
X ef——1— |d GY-“, == 22
SR / ! tan 04=E !
SRR ' tan 0,=E !
BT / 'ﬁ’ Zred
= L ! -
0 & €ea

Deformaciones unitarias £

(a) (b)
Fig. 4.4 Grafica idealizada esfuerzo-deformacioén.

Se supone que el material tiene la grafica idealizada esfuerzo-deformacion unitaria de la
Fig 44b, compuesta por tres zonas, elastica, plastica-y de endurecimiento por
deformacidon, y se admiten en los tres intervalos las hipotesis de |la seccidon plana y de
las deformaciones pequenas

La mportancia de la grafica momento-curvatura estriba en que partiendo de ella -
obtiene el dragrama de curvaturas a lo largo del eje de la viga para una ley de variacic. .
de los momentos dada, y con él se calculan las deformaciones en el plano de ia flexion;
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la relacidon momento-curvatura de las secciones transversales es el punto de partida
para obtener los diagramas carga-deformacidn, que caracterizan el comportamiento de
la viga en el plano de la flexién durante todo el proceso de carga'.

En la Fig. 4.5 se han representado las distribuciones de esfuerzos normales, en una
seccion transversal de una viga, que corresponden a las tres zonas de la grafica de la
Fig. 4.4 en a) todo el material esta en el intervalo elastico, en b) parte de la seccion se
ha plastificado, y en c) los extremos superior e inferior se han endurecido por
deformacién. (En la parte superior de 1a Fig. 4.5 se muestran deformaciones unitarias, y
en |la inferior los esfuerzos correspondientes)

{a) {b) (c)
Fig. 4.5 Deformaciones unitarias y esfuerzos en una viga flexionada.

E! momento flexionante exterior es igual al momento resistente intemo, de manera que
debe satisfacerse la igualdad M = ondA .

4

En el intervalo elastico (Fig. 4.5a),

2

M:sazode (4.1)

' La ecuacion ¢ - AfEl, que relaciona momentos y curvaturas en el intervalo elastico, y es la base para el
calculo de deformaciones en €1, deja de ser valida cuando aparece el esfuerzo de fluencia en algin punio
de la seccién, por lo que debe ser sustituida por una relacion entre los dos parametros que tenga en
cuenta la plastificacion progresiva.
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tan®k ~ Ok = -2 = -zdi (4.2)

d;2
® es la curvatura de la viga en la seccion en estudio.

Sustituyendo o por su valor en funcion de @ (ec. 4.2) en la ecuacidon 4.1, se obtiene

bd*
12

M=

OF = OF (4.3)

El comportamiento elastico de la seccion termina cuando et momento alcanza el valor
M, y se inicia el flujo plastico en sus bordes superior e inferior; en ese instante,

2
M, =50, :-licr. (4.4)
’ 6
2o
b = (4.5)
i

Dividiendo los dos miembros de ta ecuacion 4.3 entre AM,, y teniendo en cuenta la 4.5,
se obltiene la ecuacion 4.6, que relaciona momentos y curvaturas en forma
adimensional, en el intervalo elastico.

A hd’ 3 A
‘!_da)t,..hu’ dE ¢

A S g = —— P = —

A2 6 20 D

M O

M. (05390) (4.6)
LY ) ¢

Sigutendo un proceso similar, con las figuras 4.5b y ¢ se obtienen las relaciones M-@
para ios intervalos plastico y de endurecimiento por deformacion (ref. 4.6); las curvas
correspondientes se han trazado en la Fig. 46, para &46 = 12 y E'E.; = 40, valores
tipicos para acero estructural (refs 46y 4.9).

4.5.2 Graficas accion-desplazamiento
Las relaciones momento-curvatura de las secciones transversales son el punto de

partida para obtener las graficas accion-desplazamiento de las vigas, que describen s
comportamiento bajo cargas crecientes, hasta llegar a la falla.
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Fig. 4.6 Gratica momento-curvatura de una seccién
rectangular sin esfuerzos residuales.

Las ecuaciones de los tres intervalos pueden resolverse analiticamente, pero el proceso
es laborioso, sobre todo cuando las secciones transversales son de forma mas
complicada que la rectangular, por lo que la historia carga-deformacion suele
determinarse utilizando los teoremas de la viga conjugada que, por estar basados en

condiciones de equilibrio, son validos en los intervalos elastico e ineldstico.

6 |F &
o A== ‘
b —— .
2 2
3Uq
L b '"_'_T
Mmax=g-<1 SM)/\ 15 MI Mméx:’_”‘ SMy
T |I §
! __.._J
: DanIamas de mornentos/\i d)—(10q—48)¢y
| l l ‘ “_1¢'—12¢Y
| : ' |
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¢‘§¢v%\_" % ' ’
1
i ug
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Dragramas de curvaturas

Fig. 4.7 Diagramas de momentos flexionantes y curvaturas de una
viga libremente apoyada con una carga en el centro del claro.
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Aplicando esos teoremas al estudio de dos vigas, una libremente apoyada y con una
carga concentrada en el centro del claro, ia otra continua, de tres claros iguales, con
una carga en el centro del intermedio, se obtienen los resultados de la Fig. 4.8.

=PL =
a My [ Flujo plastico en |a zona centrat
15 yenios apoyos By C

—  Flu plastico
enla zona

10

CTT TN P
5/ / I\B_OO, limite L l
= / / elastico

|

- /

, | b—fa—s]
/ | L2
I
/7 m .

Voo e oy b ]

0 05 1.0 15

= B
6=

Ldy
Fig. 4.8 Relaciones carga-rotacion.

Para simphficar el problema, la relacidon M-@ se idealiza con las tres lineas rectas
interrumpidas de la Fig. 4.6, cuyas ecuaciones e intervalos de aplicacion son

M ¢

———— a 0<—=<1.50 intervalo elastico 4.8)
YRR P, ( ) (
—3—4— =1.50 para 150< % <12 (intervalo plastico) 4.7
M 15 (o/0,)-12 1252 (endurecimiento por def i6n) (4.8)
—_— =1 ra —— (endurecimiento por deformacion }
M 40 pa o po

¥ . *

En la Fig. 4.7 se ha dibujado la viga libremente apoyada con una carga P en el centro
del claro y los diagramas de momentos y curvaturas para dos intensidades de F
obtenidos tomando como base la curva M-@ idealizada de |a Fig. 4.6.
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Las Figs. 4.7b y ¢ son los diagramas de momentos flexionantes, como la viga es
isostatica, su forma no depende de que los esfuerzos estén abajo o arriba del limite de
elasticidad; el momento maximo es PL 4.

En el primer caso (Fig. 4.7b} el momento flextonante es menor que 1.5 M, en todas las
secciones; de acuerdo con la grafica M-@ idealizada de la Fig. 4.6 todo el material se
encuentra en estado elastico, y las relaciones entre momento y curvatura estan regidas,
en toda la viga, por la ecuacion 4.6. La curvatura maxima, en el centro del claro, es

o Mo o - PL
M aM

P = %(D‘ : (4.9)

g=-= (4.10)

El angulo @ (Fig. 4.7a) que giran los extremos de la viga es numéricamente igual a la
mitad del area bajo el diagrama de curvaturas:

Lo
g = 1ig > = Lahal
224 16
Dividiendo los dos miembros de esta ecuacion entre @ [ se obtiene

8 _q

" WARL
e introductendo una nueva variable
g-.Y. (4.11)

0-49 (4.12)

Esta ecuacion es valida en el intervalo 0< A <15M _, o sea para 0sg¢<6, yaque lagq
maxima para la que todavia es aplicable es (ec. 4.10)
g Lt M L 4(I,SM‘)_6

M . M M

L Ll 1

Cuando el momento maximo sobrepasa 1.5 M, (Fig. 4.7¢c) la ecuacion 4.8 es aplicable
en la regidn central de la viga, y la 4.6 sigue rigiendo el comportamiento de las dos
zonas laterales, en las que M < M, y el material se conserva en estado elastico. En las
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secciones en que M = [5M, la curvatura pasa instantineamente de /.5,
correspondiente a la iniciacién del flujo plastico, a /2@, donde se inicia el
endurecimiento por deformacion.

Las figuras 4.7c y e son las diagramas de momentos flexionantes y de curvaturas de
esta nueva etapa. la curvatura maxima, en el centro del ciaro, se calcula con la
ecuacion 4.8; sustituyendo M por PL/4 se obtiene

> /D, )-12

PL_q_, , 0o)

aM, 4 40

&, =(10g-48)D, (4.13)

El angulo #es igual a la mitad del area del diagrama de curvaturas de la Fig. 4.7e:
oL
g2 20 ~240 L +3¢,,Lq
4 g 2 -

Dividiendo los dos miembros entre & I | y ordenandoc términos,

_15'—:5:3(;—2“3:'E (4.14,
o L 2 4q

Esta ecuacion es vahda para ¢ > 6.

En la Fig. 4.8 se ha trazado, con linea interrumpida, la relacién carga-rotacion en un

extremo, en la forma adimensional ¢ - ¢. La viga es elastica hasta que g = 6; su
capacidad de carga sigue aumentando en el intervalo inelastico (¢ > 6), gracias al
endurecimiento por deformacion, pero aumentos muy pequenos de g (es decir, de la
carga £”) producen grandes rotaciones en los extremos (ec. 4.14).

La relacion ¢ - ¢.de la viga continua de tres claros iguales se determina siguiendo un
camino analogo al que se acaba de describir, |a viga y la grafica correspondiente se
muestran también en la Fig. 4.8

La solucion de problemas hiperestaticos es mucho mas complicada que la de
estructuras estaticamente determinadas, ya que para obtener el diagrama de curvaturas
debe conocerse el de momentos, que no es sdlo funcion de las condiciones de
equilibrio, sino también de las de compatibilidad.

La obtencién de la grafica q - ¢ dela viga continua de la Fig. 4.8 aparece con detalle e~
la ref. 46. También ahora la curva continta subiendo después de que se h:
plastificado la zona central y las de los dos apoyos intermedios.
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La determinacion de curvas carga-desplazamiento como las mostradas en la Fig. 4.8
constituye un proceso laborioso que rara vez se justifica en el disefic de estructuras, ya
que pueden obtenerse resultados suficientemente precisos, de una manera mucho mas
sencilla, ignorando la region de endurecimiento por deformacion de la curva M-@ como
se hace en el analisis piastico simple (refs. 49 a 4.11). Con esta suposicion el
momento maximo posible en cualquiera de las vigas estudiadas es Mo = 1.5 M,, y la
carga que obra sobre la de tres tramos alcanza su valor maximo cuando aparecen
momentos de esa intensidad en los apoyos B y C y en su punto de aplicacion, con lo
gue e! tframo B(C se convierte en un mecanismo; se cumple la condicion
P_L _ 12M

TS SOM,SIM, S Pa =Tt =12

La curva g - 6 que representa esta solucidn esta también en ia Fig. 4.8; coincide con la
solucion mas exacta en la region elastica, y se conserva muy cerca de ella hasta que se
alcanza la carga maxima predicha por la teoria plastica simple.

Los analisis que utilizan soélo los tramos elastico y plastico de la grafica momento-
curvatura, ignorando e! endurecimiento por deformacion, reciben el nombre de
elastoplasticos; constituyen el método mas sencillo para estudiar las vigas de acero en
el intervalo inelastico. Permiten predecir, en forma conservadora, las relaciones carga-
deformacién y la resistencia de estructuras que se deforman sin salirse de su plano,
ésto ha sido demostrado por extensos experimentos realizados en una gran variedad de
estructuras (ref. 4.12), y se ha comprobado por el comportamiento satisfactorio de
muchas construcciones reales

El estudio del comportamiento de las vigas basado en |a curva esfuerzo-deformacion de
la Fig. 4.4b (con un tramo elastico, otro piastico y un tercero de endurecimiento por
deformacién) y en la suposicién de que la viga deformada se conserva en el plano
original, que es el de aplicacion de las cargas, lleva a graficas momento-rotacidon como
las de !a Fig. 4.8, que son siempre ascendentes, to que indica que con esas hipotesis no
se puede predecir una disminucion de la resistencia (ref. 4.6); deben buscarse por otro
lado las causas de la descarga y falla eventuales de las vigas. (La falia por exceso de
flexidn en el plano de carga se produciria cuando las deformaciones fuesen tan grandes
que se sobrepasase la capacidad de deformacidon en tensidon del acero, lo que
ocasionaria la ruptura de las fibras sometidas a esa solicitacién, pero hay otros factores
que ocasionan el colapsc de las estructuras reales antes de que se liegue a
deformaciones de esa magnitud). En cambio la teoria plastica simple, basada en un
comportamiento  elastoplastico idealizado del material, permite predecir
satisfactoriamente la resistencia maxima de las barras en flexion.
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4.6 TEORIA PLASTICA SIMPLE

4.6.1 Hipotesis

Para el estudio de las vigas de acero flexionadas en el plano de carga con solicitaciones
de intensidad creciente se aceptan las hipotesis siguientes, propias de la teoria plastica
simple:

1. El acero sigue la ley de Hooke hasta el limite de fluencia;, después, las
deformaciones pueden crecer indefinidamente mientras el esfuerzo se mantiene
constante.

Esta primera hipdtesis equivale a aceptar ia grafica esfuerzo-deformacién idealizada
dibujada con linea llena en la Fig. 4.9, ignorando el aumento del esfuerzo que suele
presentarse inmediatamente antes de que se inicie el flujo plastico, y el endurecimiento
por deformacidn, indicados con linea interrumpida. Las relaciones simplificadas entre
esfuerzos y deformaciones son:

o=Fe, paraO<o<o,, O<e<eg, (4.15)
o=0,, Pparac>e, (4.16)
T .
/Intervalo elastco (E<gy)
>t 4 —<—
T ,
|4 Intervalo plastico (E>gy) .~
I rd
Oyl _ 1 il
!
|
1
I
|
l
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Fig. 4.9 Grafica esfuerzo deformacion idealizada.

La suposicion de que puede haber deformaciones ilimitadas bajo esfuerzo o, constante,
es aceplable porque en aplicaciones practicas no suele llegarse al endurecimiento por
deformacion, que se inicia cuando las deformaciones unitarias son 10 a 12 veces
mayores que g, sino generalmente las estructuras se conservan en los intervalos
elastico y plastico, ademas, es una hipotesis conservadora, pues se ignora un
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incremento en los esfuerzos que precede a la rupturaz. Al no considerar el aumento de
esfuerzos inmediatamente antes del intervalo plastico se introducen simplificaciones
importantes en la teoria, sin modificar practicamente los resultados.

2. El acero tiene las mismas propiedades en compresién que en tension, con
valores iguales de E y o en las dos solicitaciones.

3. El acero es homogéneo e is6tropo en las dos zonas de interés, elastica y
plastica.
4. Cada fibra longitudinal de una pieza en flexion trabaja como si estuviese aislada,

en tension o compresion simple; esta en libertad de alargarse longitudinaimente y
contraerse transversaimente, o viceversa, y es aplicable la grafica o-¢ de la Fig.

49

5. Todas las secciones transversales tienen un e¢je de simetria, alojado en el plano
de la flexion.

6. Las secciones transversales planas antes de la deformacion permanecen planas

después de ésta, y se conservan normales al eje longitudinal deformado. (Esta
hipétesis se cumple rigurosamente en vigas en flexion pura; en los demas casos
su aceptacion equivale a despreciar el efecto de las fuerzas cortantes sobre las
deformaciones. Los errores que provienen de ella son muy pequeios, tanto en el
intervalo elastico como en el plastico, excepto en algunos casos especiales, de
los que el mas comun es el constituido por vigas de claro muy reducido y peralte
considerable).

7. Las fuerzas normales interiores en las secciones transversales de las vigas son
mecanicamente equivalentes a un par. (Se excluye por ahora la posibilidad de
que obren sobre la pieza fuerzas normales exteriores de tensién ¢ compresién, y
no se toma en cuenta la influencia de la fuerza cortante).

8. Las deformaciones son suficientemente pequefas, en los dos intervalos, para
que pueda considerarse @ = tan®, siendo @ la curvatura en un punto cualquiera
del eje de la barra, y para que el analisis pueda basarse en la forma y
dimensiones originales de la estructura.

9. No hay fallas prematuras por pandeo de ningun tipo, local o fateral. (La
posibilidad de una falla por pandeo esta excluida por hipétesis, al limitar por el

? sin embargo, para explicar el comportamiento de barras flexionadas susceptibles de pandearse local o
lateralmente debe tenerse en cuenta el endurecimiento por deformacion. Se ha demostrado que en
estructuras formadas por un material que siga la grafica o-¢ idealizada de la Fig. 4.9 no puede formarse el
mecanismo de colapso predicho por la teoria plastica simple; para que se alcance la carga tedrica de
colapso es necesario que el materal se endurezca por deformacion localmente (refs. 4.12 a 4.14).



28 Flexion 1 (Vigas sin pandeo lateral)

momento el estudio de las vigas al caso en que fallan por exceso de flexion en su
plano). Para que se satisfaga esta condicién las vigas deben tener ciertas
caracteristicas geomeétricas, que no siempre poseen, y deben estar soportadas
exteriormente de manera efectiva, lo que tampoco sucede en todas las
estructuras; la falla de las vigas reales se produce, en muchas ocasiones, por
problemas de inestabilidad, que se estudiaran mas adelante, fuera de la teoria
plastica simple.

4.6.2 Comportamiento de vigas bajo carga creciente

Partiendo de las hipétesis anteriores se puede estudiar el comportamiento de las vigas
desde las primeras fases del proceso de carga hasta el colapso; una viga doblemente
empotrada de seccion transversal rectangular constante, con carga uniformemente
repartida, servira como ejenplo para ese estudio (Fig. 4.10).°

w
A%Illlllllélllllll ZB
El=cte
e L o

"~ ~l

Fig- 4.10 Viga doblemente empotrada con carga uniformemente
repartida.

En la Fig. 411 se muestran los diagramas de momentos flexionantes, las
configuraciones del eje deformado, y las deformaciones unitarias, esfuerzos y zonas
plastificadas., en las secciones extremas 4 y B y en la central (, para cargas w
crecientes, hasta llegar al coiapso.

El comportamiento inicial es elastico (columna 2); los momentos flexionantes maximos,
en los empotramientos A4 y B, valen wL’/12; la flecha en el centro del claro es wL'/384EI;
las deformaciones unitarias ¢ crecen linealmente desde el eje neutro hasta los bordes
superior e inferior de tas secciones, y de la misma manera varian los esfuerzos
normaies g, puesto que hay una relacion lineal entre ambas cantidades; no hay ninguna
zona plastificada.

* Admitidas las hipotesis de 4.6.1 la unica forma posible de falla de la viga, o de otra estructu
cualguiera, es la correspondiente a la formacion de un numero de articulaciones’ piasticas-suficiente pa
que la estructura en conjunto, © una parte de ella, se convierta en un mecanismo, ya que se ha'eliminado
la posibilidad de una falta por cortante o por inestabitidad de cualquier tipo yaceptadas las deformaciones
ilimitadas de la Fig. 4.9, tanto en tensién como en compresion, tampoco puede producirse una fractura.
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El esfuerzo normal en un punto cuaiquiera se calcula con la formula ordinaria para
flexion,

="y 417
o=—) (4.17)

en la que M es el momento flexionante en la seccidon transversal que contiene al punto, /
el momento de inercia de esa seccion respecto al eje principal normal al plano de
simetria (eje de flexion), y y la distancia del eje al punto considerado.

Los esfuerzos maximos en cada seccién se presentan en los bordes superior e inferior;
se obtienen sustituyendo y por y... en la ecuacion 4.17:

o =M, M (4.18)

SR RC S
S = .. €5 el modulo de seccion elastico de la seccion transversai constante de la viga.

Como los momentos flexionantes maximos son los de las secciones extremas, aparecen
en ellas los esfuerzos normales mas grandes:

.'“'n-" ‘H'L:

G = =———
e S 128

La curvatura del eje deformado en una seccion transversal cualquiera es
M
O ="— (4.19)
Ef

El comportamiento elastico termina cuando aparece el esfuerzo de fluencia en algun
punto, lo que sucede en los bordes de las secciones extremas cuando
11",1.:

M,=M,=M_ =M = ,

l‘l

O = —— = —— =0, (4.20)

De aqui se obtiene la carga que ocasiona la terminacién del comportamiento elastico,
W,
12M, 120,

= )
, = 5 (4.21

W

M. es el momento flexionante que ocasiona la aparicién, por primera vez, del esfuerzo
de fluencia en una seccién; vale
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M. =5So (4.22)

A L

La ecuacién 4.20 presupone que en la viga no hay esfuerzos de ninguna naturaleza
antes de que empiecen a actuar las cargas exteriores, de manera que los esfuerzos
finales se deben exclusivamente a ellas; esta condicién no se cumple en los perfiles
reales de acero estructural, en jos que hay esfuerzos residuales de magnitud
considerable que se superponen con los producidos por las cargas, y hacen que el
comportamiento elastico termine antes de lo que indica la ecuacién; los esfuerzos
residuales desempenan un papel muy importante en problemas de inestabilidad, pero
no modifican la resistencia de las barras en flexiéon plana, por lo que pueden ignorarse
por ahora; debe sefalarse, sin embargo, que originan deformaciones mayores gque las
que se caiculan sin tenerlos en cuenta.

La columna 3 de la Fig. 4.11 contiene la informacion correspondiente al instante en que
termina el comportamiento elastico; hasta aqui se conserva la relacion lineal entre
esfuerzos y deformaciones. y son validas las formulas usuales para su calculo. La
flecha en el centro del claro y la curvatura en una seccion transversal cualquiera valen,
en ese instante,

-

WA 128, [ So L’ ML
5ot e L me b3 Aes A (4.23)
4 El 384 L0 EI 3 EI REl
M o= =i (4.24)
! d

La aparicidn del esfuerzo de fluencia en aigunos puntos no indica que se haya agotado
la resistencia de la viga. que puede soportar cargas adicionales importantes; el
comportamiento en esta nueva etapa no puede ser predicho por los métodos basados
en la teoria de la elasticidad, ya que en algunas zonas desaparece la relaciéon lineal
entre esfuerzos y deformaciones.

La columna 4 (Fig. 4.11) muestra la viga cuando la carga w es mayor que w,; en la
seccion central 'y en la mayor parte det claro el material sigue siendo elastico, lo que
no sucede en las secciones extremas; en ellas, de acuerdo con la hipGtesis de la
seccion plana, las deformaciones unitarias. ¢ crecen linealmente desde el eje de fiexion
hacia los bordes (renglon 4), pero en las fajas cercanas a éstos (para y > y,) sobrepasan
el valor £ correspondiente a la iniciacién del flujo plastico; la zona central, de amplitud
21, se mantiene en estado elastico, y se conserva la relacién lineal entre esfuerzos y
deformaciones, pero el material situado fuera de ella entra en el intervalo plastico y, de
acuerdo con la grafica esfuerzo-deformacion idealizada de la Fig. 4.9, esta sometido a
un esfuerzo ~ constante, que corresponde a cualquier deformacién unitaria mayor que
&. La ecuacidon 4.19 no es ya aplicable para calcular las curvaturas en las secciones
extremas, pero si lo es la ecuacién



32 Flexion 1 {Vigas sin pandeo lateral)

b _ M (4.25)

T ) El;

en la que /- es el momento de inercia de |la porcion central eldstica, de la que proviene
la rigidez de la seccién, pues el resto fluye plasticamente bajo esfuerzo constante, sin
oponer resistencia a la deformacién.

Cuando la carga crece, aumentan las deformaciones en las secciones extremas, y se
reduce la amplitud de la zona central elastica, al extenderse hacia e! eje de flexion las
dos regiones, superior e inferior, en las que e! material esta plastificado; se tiende como
limite a los esfuerzos de la columna 5, renglén 4, donde todo el acero esta sometido al
esfuerzo de fluencia, en tensién de un lado del eje de flexion y en compresion del otro.
(No es posible que se presenten estos esfuerzos en una seccion, pues implicarian
deformaciones unitarias infinitas y esfuerzos de magnitud o;, pero de signos contrarios,
en puntos en contacto, situados a uno y otro lado del eje neutro; en realidad, siempre
hay una zona central, de amplitud muy reducida, que permanece en estado elastico, y
en los bordes de la seccion los esfuerzos sobrepasan el limite de fluencia, al
endurecerse el material por deformacién; sin embargo, la distribucion de esfuerzos
propuesta se acerca mucho a ia reai e introduce simplificaciones importantes en los_
métodos de analisis, por lo que se aceptara en adelante; investigacione:.:
experimentales muy extensas han demostrado que el comportamiento de las estructura
predicho tomando como base esa distribucion de esfuerzos en las zonas de momento
maximo se aproxima muy razonablemente al comportamiento real).

Momento plastico resistente y factor de forma
Admitiendo que el material puede deformarse indefinidamente bajo esfuerzo constante
o la plastificacion tota! de una seccion transversal de una viga implica dos fenomenos

de gran importancia:

1. El momento flexionante en la seccién es el maximo que ésta puede resistir, pues
los esfuerzos normales no pueden ser mayores que o.

2. La seccion admite rotaciones ilimitadas, al desaparecer la zona elastica central
de la que provenia su rigidez en etapas anteriores.

El momento resistente maximo de la seccion se determina utilizando las condiciones de

equivalencia entre las acciones exteriores e interiores; las fuerzas interiores son
equivalentes a un par M, de magnitud (Fig. 4.12)

y el momento exterior maximo que puede soportar la seccion es
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suponer que la seccidn se comporta elasticamente hasta que el momento flexionante
llega a M,. Esta suposicién no introduce errores en calculos de resistencia pero si al
determinar deformaciones, que se obtienen con valores menores que los reales; es
aceptable, sin embargo, sobre todo si la seccion es un perfil | o H con factor de forma
poco mayor que la unidad.

My Articulacion plastica
Mo — —= »—
It ! (fp—-co mientras M=Mp)
My 4 —

Articulacidn real

P
0 (¢ — comientras M=0) 6

Fig. 4.13 Gréficas momento-curvatura de una articulacion plastica y una real;

De acuerdo con la discusion anterior, cuando la carga alcanza el valor w, = 12M,/L?, que
se obtiene igualando el momento maximo w,L7/12 con M, y despejando w,, se forman
articulaciones plasticas en los dos extremos de la viga, este instante del proceso
aparece en la columna 5 de la Fig. 4.11; para trazar el diagrama de momentos
flexionantes y calcular la flecha maxima se supone que la viga se comporta
elasticamente hasta entonces, despreciando los efectos de la piastificaciéon parcial de
las secciones extremas iniciada cuando la carga era w,. En la teoria plastica simple se
supone que la estructura es elastica hasta que se forma la primera articulacién plastica,
y que lo mismo sucede entre articulaciones plasticas sucesivas.

La viga admite cargas adicionales, que no modifican los momentos en las secciones
extremas, en las que hay articulaciones plasticas, pero si hacen que esas secciones
giren, lo que no sucedia en el intervalo elastico, en el que estaban fijas angularmente; la
viga soporta los incrementos de carga trabajando como si estuviese iibremente
apoyada; los momentos negativos en los extremos se mantienen constantes, iguales a
M,, mientras aumentan los positivos en e! resto del ctaro hasta que, eventualmente, el
momento en la seccion media llega también a valer M,; en ese instante se agota la
resistencia de la viga, pues al formarse tres articulaciones plasticas queda convertida en
un mecanismo, que admite deformaciones crecientes bajo carga constante.

La columna 6 (Fig. 4.11) corresponde a un instante intermedio entre la formacion de las
dos primeras articulaciones plasticas, en los extremos de la viga, y l1a tercera, en la
seccion central, y la 7 representa el instante en que se forma la articulacion central y la
viga se convierte en un mecanismo; se muestran en ella, de arriba hacia abajo, el
diagrama de momentos flexionantes (los momentos en los dos extremos y en el centro
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son iguales al momento plastico resistente de la seccién, M,), la configuracion del eje,
que era recto originalmente, y las deformaciones unitarias y los esfuerzos en las
secciones en las que han aparecido las tres articulaciones plasticas.

El incremento de carga necesario para que se forme la tercera articulacion se determina
comparando los diagramas de momentos de las columnas 5y 7; para pasar del primero
al segundo la carga uniforme adicional debe hacer que el momento en el centro del
claro aumente en A2, y como durante esta etapa la viga se comporta como
biarticulada, el incremento es

(Aaw)l® M, 401

—— =L Aw=—

8 2 L

La carga maxima que soporta ia barra es:

124/ & %.9) 16A
o =, v, v ol 3N 16N, (4.28)
: L L L

Los momentos en A, By C son iguales; bajo su accion se forman las tres articulaciones
plasticas necesarias para que la viga se convierta en un mecanismo.

Si una estructura en la que actuan cargas crecientes responde ductilmente hasta el
colapso, su resistencia se agota cuando se forma un numero de articulaciones plasticas
suficiente para que la estructura en conjunto, o una panrte de ella, se convierta en un
mecanismo, la carga correspondiente es la carga de colapso © carga ulfima, que se
designa w, o I’,, segun que esté distribuida o concentrada en un punto. (Algunas
estructuras. como la viga doblemente empotrada en estudio, pueden soportar cargas
mayores que las de colapso definidas arriba, trabajando a tension entre articulaciones
plasticas, pero para gue el incremento en resistencia tenga importancia se requieren
deformaciones muy grandes, inaceptables en estructuras reales).

La flecha aproximada en el centro del claro, cuando se forma el mecanismo de colapso,
se obtiene sumando la que hay cuando aparecen las dos primeras articulaciones con la
ocasionada por A,; para calcularla se supone gque la viga se conserva en estado elastico
entre articulaciones plasticas, y se tiene en cuenta que en la primera etapa esta
empotrada en ios extremos, y en la segunda trabaja como si estuviese articulada en
ellos.

Low, s (w1 1M1 5 aM [
+ = =4 N
384 EI 384 £/ 384 ' EI 384 L' EI

o, = (‘)'P + Ad =

.\/pl.’ 4200
T 12K (4.2¢

En la Fig 4.14 se muestra la grafica carga-flecha en el centro del claro. El tramo 04
corresponde a la primera etapa, de comportamiento elastico, que termina cuando se
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A este momento se le da el nombre de momento plastico resistente y, por brevedad,
momento plastico; se representa con las letras M,

r Y
dr2 E >
N S ar2

|

I
|
X _ .
b e

b Gy T Oy

Fig. 4.12 Fuerzas interiores en una seccion rectangular plastificada.

El momento maximo que resiste una seccion es su momento plastico, que ocasiona la
plastificacion total, en secciones transversales rectangulares su intensidad es
bdl‘ .
.'111,, ”-=0'.‘T=O'_‘Z‘

)

Z depende de la geometria de la seccion considerada; se conoce como mdédulo de
seccion plastico, por su semejanza con el modulo de seccion elastico.

La ecuacién
M, =02 (4.26)

es aplicable a secciones transversales de cualquier forma; Z es el momento estatico de
la seccion con respecto a un eje perpendicular al de simetria, que la divide en dos
porciones de areas iguales, puesto que las resultantes de las fuerzas interiores de
tension y compresion son numéricamente iguales; si la seccion es doblemente simétrica,
es el segundo eje de simetria.

El cociente del momento plastico A, de una seccidén entre el momento M, de la misma
es el factor de forma, {.

(4.27)
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Es, también, el cociente de los dos médulos de seccidbn. f es una caracteristica
geometrica de la seccion; representa una reserva de capacidad para resistir flexion
fuera del intervalo elastico, pues éste termina cuando el momento alcanza el valor M, y
la seccidn admite incrementos adicionales, hasta llegar a M,.

Para la seccién rectangular / = (bd/4)(bd'/6) = 1.5, para otras secciones tiene valores
diferentes, grandes cuando la mayor parte del material esta cerca del eje de fiexion y
pequefios cuando esta lejos (por ejemplo, vale 1.7 para el circulo y entre 1.10 y 1.18,
con un promedio de 1.14, para perfiles laminados | y H flexionados alrededor dei eje de
mayor inercia).

Articulacion plastica

Cuando el momento se acerca a M, disminuye |la amplitud de la zona eiastica central, y
yo € [, tienden hacia cero; de acuerdo con la ecuacion 4.25, cuando el momento
fiexionante M en una seccién transversal se acerca a M, la curvatura ® del eje de la
viga en esa seccién tiende hacia infinito, o sea

MM, L yvel, 50 YyPox

Una seccion en la que actua el momento Af, esta iotalmente plastificada, y puede admitir
rotaciones ilimitadas bajo momento constante, pues el material que ta constituye se
alarga o acorta libremente. (Esto no implica que la curvatura sea de manera necesaria
infinitamente grande, pues lo mismo que en articulaciones reales las rotaciones pueden
estar restringidas por el resto de la estructura, que permanece en estado elastico).

£E1 comportamiento de una seccion completamente plastificada es analogo al de una
articulacion real, con la diferencia de que en ésta el momento es nulo, mientras que en
aquella se mantiene igual a Af,; por consiguiente, cuando el momento flexionante en una
seccion alcanza un valor igual a su momento plastico resistente se forma en ella una
articulacion plastca, caracterizada porque admiie rotaciones ilimitadas bajo momento
constante. (Esta es también una simplificacién de un problema mucho mas complejo,
que permite describir analiticamente, en forma sencilla y muy exacta, el comportamiento
real de las estructuras).

La Fig. 4.13 muestra, en forma esquematica, las graficas momento-curvatura de una
articulacion plastica y de una real.

Las dos rectas llenas describirian correctamente el comportamiento de una articutaciéon
plastica en una seccion con factor de forma unitario, pero como f es siempre mayor que
1y las curvaturas crecen mas rapidamente a partir de M,, al plastificarse gradualmeé&
la seccion, la curva punteada es mas precisa; sin embargo, en la teoria plastica simpt.
se acepta la representacion idealizada formada por dos lineas rectas, lo que equivale a
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forman articulaciones plasticas en los dos extremos (punto A4). Los incrementos
adicionales de carga son soportados por la viga que trabaja como si estuviese
articulada en los extremos, pero aungque éstos pueden admitir rotaciones ilimitadas, en
la estructura real los giros se conservan dentro de los limites impuestos por el resto de
la viga, que se mantiene en estado elastico; en el punto 4 se inicia una etapa de fiujo
plastico restringido durante 1a cual la viga, aunque con menos rigidez que al principio,
sigue resistiendo incrementos adicicnales de carga. Esta etapa termina al formarse la
tercera articulacion plastica (punto B), pues desde entonces la estructura, convertida en
un mecanismo, experimenta deformaciones crecientes mientras la carga se mantiene fija
{zona de flujo plastico no restringido).

Carga Flujo ptastico Flujo plastico
\fV resinngido no restnngido
(Ma=Mg>Mc) (MA=Mp=M()
16M f 8 c
At Bl K ““““ y
|
I
_ 12Mp _____ | A
Wp= T2
L | : Oa. Op. B0
' !
Comportariento ' | Z
elastico ! I
0a=0g=0, O¢=0
{Ma=MpB=2M() | 1 A=UBTU.UC
\ H . | b
17 v | M
- . L Dpa=lig=0 | Flecha en el 3
. 1 1 centro del ctaro )
"0 L Mpl? Mpt2
il e 2l
®p= 2267 U R
Fig. 4.14 Grafica carga-flecha en el centro del claro de la viga de la
Fig. 4.10.

La grafica de la Fig 4.14 es una idealizacion del comportamiento real: no se han tenido
en cuenta las curvas de transicion que aparecen entre las rectas que la componen,
ocasionadas por la plastificacion gradual de las secciones transversales.

4.6.3 Redistribucion de momentos

En el intervalo elastico los momentos en los extremos de la viga son de magnitud doble
que en el centro del claro, pero cuando se presenta el colapso los tres son iguales; esta
redistnbucion de momentos, debida a las rotaciones bajo momento constante en las
articulaciones plasticas, es caracteristica del comportamiento previo al colapso de las
estructuras ductiles hiperestaticas, y hace que su resistencia sea en general mayor, y a
veces mucho mayor, que la predicha por la teoria elastica, pues gracias a ella las
secciones menos solicitadas de las estructuras acuden, antes del colapso, en ayuda de
aquellas en las que las acciones son maximas.
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La redistribucidn se aclara en la fig. 4.15, utilizando la viga de la Fig. 4.10. El diagrama
de momentos flexionantes de b) corresponde al intervalo elastico, en el que los
momentos en los extremos son de magnitud doble que en el centro del claro, y en c) se
muestra la configuracion del eje deformado, en el instante en que se forman las dos
primeras articulaciones plasticas (que no han girado todavia) y termina el
comportamiento elastico.

Esta primera parte del proceso de carga esta representada por {as rectas 04y OB de la
Fig. 4 15f. los momentos en los extremos y en el centro crecen linealmente con la carga,
se conserva entre ellos la relacion 2:1.

Las curvas 1 de las figuras d) y e) son el diagrama de momentos y la configuracion
deformada del eje en el instante en que se forman las articulaciones plasticas en los
extremos. Las curvas 2 corresponden a una etapa posterior: la carga aumenta y crecen
el momento en el centro del claro y los desplazamientos del eje, mientras los momentos
en .1 y (' se conservan sin cambio, iguales a M,, y giran las articulaciones plasticas; el
momento en (" se acerca a M, y A, (Fig. 4.15f tramo comprendido entre los puntos A4,

By ().

Eventualmente Af- alcanza también el valor Af,, y aparece otra articutacién plastica, €
el centro del claro (Figs 4.15 d) y e), curvas 3); la viga se convierte en un mecanismo, y
se alcanza su resistencia maxima {punto C, Fig. 4.15f); los tres momentos M, My y M
son ahora iguales

La respuesta de la viga es elastica en la primera etapa, que termina cuando se forman
las articulaciones plasticas en los extremos; la carga es w, = 12M,/L’. Después hay un
periodo de flujo plastico restringido, en el que las rotaciones en las articulaciones estan
restringidas por el resto de la viga. aun en estado elastico, hasta que se forma la
articutacion en (. cuando w, = 163, Se inicia ahora una etapa de flujo plastico no
restringido, crecen los desplazamientos de la viga, que se ha convertido en un
mecanismo, mientras ios momentos y la carga exterior se mantienen constantes. w, =
16M1,L” es la carga maxima que resiste la viga

Desde gue termina el intervalo elastico hasta que se forma el mecanismo w crece de
1241, 17 a 16M,°1" el incremento es de 33 por ciento.

En la discusion anterior se ha supuesto que las articulaciones plasticas se forman
instantaneamente; en realidad, el comportamiento elastico termina cuando aparece el
esfuerzo de fluencia en los bordes de la seccién; para que se forme la articuiacion el
momento correspondiente, Af,, debe muitiplicarse por el factor de forma, f Por
consiguiente, el incremento real de carga, debido al comportamiento inelastico de |
secciones y la redistribucion de momentos, es 1.33f.
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Fig. 4.15 Redistribucion de momentos.

Capacidad de rotaciéon

La redistribucion de momentos que precede a la falla exige que las articulaciones
plasticas que intervienen en el mecanismo de colapso (con excepcion de la dltima)
tengan una capacidad de rotacién adecuada, es decir, que las secciones en las que
aparecen puedan admitir rotaciones plasticas importantes, bajo momento constante,
iguai a AL, de no ser asi, la estructura fallaria bajo una carga menor que la tetrica de
colapso.

Si se satisfacen las hip6tesis del art. 4.6.1, la capacidad de rotacion es ilimitada; sin
embargo, ésto no sucede en estructuras reales, en las que ha de prestarse especial
cuidado para evitar que fenémenos prematuros de pandeo local o lateral, o fracturas, la
hagan disminuir a valores para los que ia teoria plastica simple deje de ser aplicable.

4.6.3.1 Casos en que no hay redistribucién de momentos

No hay redistribucion de momentos en ninguna estructura isostatica, pues la primera
articulacion plastica la convierte en un mecanismo; el incremento de resistencia por
encima de la terminacion del comportamiento elastico es sélo el debido al factor de
forma (Fig. 4.16a):
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W,L2
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{a) Estructuras isostaticas

Fig. 4.16 Casos en que no hay redistribucién de momentos.
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{c) Casos especiales

Tampoco hay redistribucion cuando se hace un disefio optimo, con momentos
resistentes proporcionales a los del analisis elastico (Fig. 4.16b), y en algunos casos
especiales, como el de la Fig. 4.16¢c, en los que todas las articulaciones plasticas que
intervienen en el mecanismo de colapso se forman simultaneamente.

Amplitud de las articulaciones plasticas

En la zona en que se forma cada articulacion plastica hay, en general, una sola seccion
transversal en la que el momento flexionante vale M,, y todas las secciones en que M 2
Af,, a ambos lados de ella, estan parcialmente plastificadas; la amplitud de esta region
depende de la ley de variaciéon de los momentos y del factor de forma de la seccion, y
puede ser considerable cuando éste es grande y aquellos varian lentamente; sin
embargo, para fines de analisis suele suponerse que las articulaciones plasticas estan

rotacion inelastica, aunque para el calculo exacto de deflexiones y para resolv

concentradas en la seccion en que el momento vale A, y que en ella se presenta toda:i

algunos problemas de disefio deben tenerse en cuenta sus dimensiones.

En ia

actualidad se cuenta con programas de computadora en los que pueden incluirse las
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zonas parcialmente plastificadas, pero en su estado actual no se prestan todavia a ser
usados como herramientas de disefio (ref. 4.15).

El endurecimiento por deformacion hace que en las estructuras reales los momentos
sean, locaimente, mayores que M, y que aumente la amplitud de las zonas
parciaimente plastificadas.
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4.7 DETERMINACION DE LA CARGA DE COLAPSO

La carga de colapso puede determinarse con una sucesion de anadlisis elasticos
suponiendo, en cada uno, que hay articulaciones reales en las secciones donde se han
formado articulaciones plasticas; el proceso termina cuando la estructura completa, o
una parte de eila, se convierte en un mecanismo.

Este procedimiento, que es aplicable siempre, constituye la base de algunos programas
de computadora, pero resulta muy engorroso si se quiere utilizar para estudiar, a mano,
estructuras que no sean muy sencillas

Se cuenta también con métodos para determinar la carga de colapso de manera directa.

4.7.1 Determinaciéon de la carga de colapso por superposicién de varios andlisis
elasticos

£l método se ilustra aplicandolo a la viga de la Fig. 4.17a.

1° etapa. La primera etapa, de comportamiento elastico, termina al formarse la primera
articulacion plastica, cuando el mayor de los momentos obtenidos con un analisis
elastico (Fig 4 17b) iguala al momento plastico resistente, constante, de la viga, o sea
cuando:

M., =V33P=M, =10Tonm .. F =752Ton s= L

s 323

La flecha correspondiente, en el punto de aplicacion de la carga, se obtiene aplicando la
teoria elastica a la viga a).
_Pa'h’ 67 P

20.08
YA El Kl

On

E! diagrama de momentos al terminar esta etapa es el de la Fig. 4.17c; hay una
articulacion plastica en el extremo izquierdo A.

2" etapa. Se hace un nuevo andlisis elastico de la viga, suponiendo que tiene una
articulacién en A, se obtiene el diagrama de momentos de la Fig. 4.17d.

La etapa termina cuando aparece la segunda articulacion plastica, en B o en C, cuandr
la suma de los momentos de las dos etapas iguala al momento plastico en alguno de
esos dos puntos.
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Para que la segunda articulacion se forme en C, debe cumplirse la condicion,

_ : _ e ppe i o & " T
6.69+1.56P =100 - P =212Ton . /[/.;(gfﬁ - 2./27
Para que se forme en A, 5.04 + 1.33P; = 10.0, P =3.73 Ton > P... /{-‘: _/_f,,:_.:f_i’_. = 2737
_) )
Tl /Z/t’n
La segunda articulacion plastica aparece en C, cuando £, = P.=2.12 Ton. La carga total

que obra sobre la viga en ese instantees P, =P+ P, = 7.52 + 2.12=964 Ton.

Plmp=cte=10Tm

A% —f8 4eef B Vigadelat 471
az3m  b=6m 7_- L& Ie 3% 64"
fz— Mow 22 8% . 20TXE - ppyp

______ 23 7.3
% %0 B8P Gy slb) Dusg'at:: og: mod;nmtus
¥4 . S~ v axionan enido con un
/,,“ T /‘)(:-5’ N N /‘) ! 33PI 1P gTP analmsts elastico.
- éxf' ££ : .
] =0 //f b - 3K L. o7
?.L

| vezpmo el 507

504 () Terminacion de la pnmera
etapa, .
¥ ' d
sl Do T KA A /'l/:;’ ~ fedxl - 1P .
—_ - g T ———— - 1... ] "'T-—- - ip’.fn‘.
f
o L {d) Dragrama de momentos .
AR (‘7*--55 156{ 133P12‘°°P flexionantes en lasegunda A E;‘
e .._“ ¥- stapa Ao e ~ 5 A
i ) B
) ’ P . /
A I E T e any s aF G- 1t (a+<) A:e.fc (3+i) = 133,

EE -~ 1000! ‘354
ooy
1000 ’—i (:‘)aTermnacibn de la segunda
pa

AR SR Ay S A R S S SR /
ﬁ—lﬁ D AR “ i———P
&P () Dragrama de momentos
I flexionantes en la tercera etapa. j 4
76X
;/]/7 -4
A 1000‘/ \ l1000 () Terminacioén de ia tercera
! etapa

Fig 4.17 Obtencnén de la carga de colapso por superposicién
de varios andlisis elasticos.
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La flecha adicional es la que ocasiona la fuerza de 2.12 Ton en el punto C de la viga de
la Fig. 4.17d:

_Pa’'d’ (L+a)= 14.13 34.21

2 7 -ryld Ty ! 5ﬂo!:6cl+§:1=-—
12E1L L Ef

En fa Fig. 4.17e se muestra el diagrama de momentos cuando termina la segunda
etapa, hay ahora articulaciones plasticas en 4y en (.

3" etapa. Termina al formarse la tercera articulacion pldstica, en B, cuando 7.86 + 6P; =
10.0, P; =0.36 Ton. El incremento de la flecha es &- = Pb’/3El = 25.92/£1.

2T L = o e s0-285< 2 24
La carga ultima y la flecha total, correspondientes al instante en qﬁ'e se forma la tercera
articulacion plastica, y la viga se convierte en un mecanismo, son:

=d,+6,+d,,= 6(;;1]3

ctot

P =P +P +P,=964+036=100Ton=P; §

tor

Los momentos en las tres secciones 4, B y (, son iguales al momento plastico de la
viga.

En la Fig. 4.18 se ha trazado la gréfica carga-desplazamiento de la viga; como en todos
los problemas de este tipo se distinguen tres zonas, de comportamiento elastico y de
flujo plastico restringido y no restringido. La segunda zona esta dividida en dos partes,
gque corresponden a las dos articulaciones que han de formarse, después de la primera,
para que |a estructura se convierta en un mecanismo.

P{Ton)
b
W —=—--ZC-----go=-—-==-== |
964 I K
| ’4?7' || ’%‘
+ !
5T T T T ] '
i I :
i i
5oL R | | I
| ' '
I t '
| | :
Bi pa] 2
8: 3: &
] I JE | ! ] Eid
o 10 20 30 40 50 60
IL_. t ol . .
Cc:mportar-rueﬂtnr Flupo piastco restringido [F!up plkastco
elastco no resinngido

Fig. 4.18 Grafica carga-deflexién de la viga de la Fig. 4.17.
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4.7.2 Determinacién directa de la carga de colapso

La carga de colapso, que se ha obtenido en paginas anteriores sumando las que
corresponden a las varias etapas en que se divide el comportamiento de la estructura,
puede calcularse tambien en forma directa, utilizando un método estatico o uno
cinematico.

Método estatico

En la columna 7 de la Fig. 4.11 se muestra el diagrama de momentos fiexionantes
correspondiente al instante en que se presenta el colapso de la viga de la Fig. 4.10; por
equilibrio, su ordenada maxima, 2M,, debe ser igual a w,.’/8, 1o que proporciona una
ecuacion para el calculo de la carga ultima:

w f° ]GMP

MM, =T =

Método cinematico

La curva / de la fig. 4 19b representa la configuracién del eje de la viga cuando se forma
la tercera articulacién plastica (Fig. 4.11, renglon 3, columna 7), un instante después el
eje pasa a la posicion [/, pero los momentos flexionantes se conservan sin cambio en
toda la pieza, ya que la carga exterior no se modifica, de manera que la viga no
experimenta deformaciones adicionales; el paso de / a /! tiene fugar por rotacién de los
tramos AC y ('K en las articulaciones plasticas, y las unicas acciones intemas que
realizan un trabajo son los momentos Af, que hay en. ellas.

c) A

Ryara
e ¢ &
Fig. 4.19 Mecanismo de colapso de la viga de la Fig. 4.10.
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Igualando el trabajo efectuado por las fuerzas exteriores al pasar de [ a I/ con el
absorbido en las articulacicnes plasticas durante ese movimiento, se obtiene una
ecuacion de la gque se puede despejar la carga ultima w,, se escribe facimente
utilizando la Fig. 4.19¢, en la que se han dibujado los desplazamientos verticales de los
puntos del eje de la viga al pasar de / a /I, es decir, los correspondientes a un pequefio
movimiento del mecanismo de colapso. (Figuras como ésta son las que se trazan al
analizar estructuras utilizando metodos plasticos, ya que no interesan las deformaciones
reales, sino los desplazamientos producidos por pequefios movimientos de los
mecanismos de colapso).

1
Trabajo exterior:  «, = }—w. L 6£ _w.Le
pA 2 4
Trabajo interior:  1,=) M6
! 16M
wu£9:4MP9 ' w, = sz

6 es un angulo pequeio, de magnitud indeterminada, que define el movimiento de’
mecanismo de colapso.

Los dos métodos, estadtico y cinematico, son de aplicacion muy sencilla cuando se
conoce el mecanismo de colapso de la estructura, que puede determinarse, a veces, por
simple inspeccidn; sin embargo, en estructuras complejas Nno se conoce €se Mecanismo
de antemano, por lo que es necesarioc determinarlo con un proceso mas o0 menos
laborioso.

La aplicacion de los dos métodos directos a la viga de la Fig. 4.17 se ilustra en la Fig.
420

Método estatico Método cinematico

/N““" Mp. 6 lp Mp. 8/2
Mp p
2.00P 8 62
8 012
Mp Mp Mp. 320
2.00P=2Mp=20.0Tm P.30=Mp8(1+1.5+0.5)=3.0Mp8

< Py=10.0 Ton puﬂﬁgy"l)zm_o Ton

Fig. 4.20 Aplicacién de los métodos directos para determinar
la resistencia de la viga de la Fig. 4.17.
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4.8 DISENO POR FLEXION DE UNA VIGA

Se ha considerado por ahora que la capacidad de carga de la viga de la Fig. 4.10
depende solo de su resistencia a I3 flexion, no se ha tomado aun en cuenta la fuerza
cortante, y se ha supuesto que no puede haber fallas por inestabilidad de ningun tipo;
tampoco son criticas fas deformaciones.

En esas condiciones el disefio puede efectuarse de varias maneras diferentes, basadas
en el comportamiento elastico de la viga y en su resistencia ultima.

a. Diseilo por esfuerzos permisibles

El esfuerzo normal maximo en la seccion donde el momento flexionante producido por
cargas de trabajo (o de servicio), calculado con la teoria elastica, tiene el valor mas
grande, no debe ser mayor que un esfuerzo permisible g,, igual a un porcentaje del
esfuerzo de fluencia (S el pandeo lateral fuese critico, como en muchos problemas
reales, la base para el calculo de g, seria el esfuerzo critico de pandeo lateral).

w1’ wl’ w1’
T 12060.) 720

* e

g = it = ".:.—.o' (\

w, es la carga de servicio por unidad de longitud y o, = 0.60, es el esfuerzo permisible
(ref. 4.3)

b. Disefo plastico

Se escoge un perfil que se convierta en un mecanismo cuando actua sobre é! la carga
de disefio w,.

16A1, 1670, wl’
w, = = — R St b
1! I ‘160

Conocido S,.. 0 Z.. se elige un perfil que tenga un modulo de seccidn, elastico o
plastico, igual o mayor que el necesario.

Si se emplea un factor de carga de | 7, recomendado en la ref. 4.3, y se supone que |a
viga es una | laminada, con factor de forma /= 1.12, la dGltima ecuacion puede escribirse:
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2 I Lo
1128, = Vol . (5..), = oL _ @k
160 105406, 720, 146

=0.68(5...),

Al

Con el factor de carga y el esfuerzo permisible de la ref. 4.3, el médulo de seccién
necesario de acuerdo con el disefo plastico es 32 por ciento menor gue el requerido si
el disefio se hace por esfuerzos permisibles.

c. Disefio por estados limite (o por factores de carga y resistencia)

Es el procedimiento recomendado en las refs. 4.1y 4.2.

Cuando se emplea esta forma de disefo, el analisis puede hacerse con métodos
elasticos o plasticos; en el primer caso se utilizan los momentos obtenidos en el andlisis
o los momentos “redistribuidos”.

Resistencia de la seccion M, = FMr = 0.96,Z

Ix es el factor de resistencia.

c.1 Analisis elastico. Se hace con las acciones de disefio, que son las de servicio
muitiplicadas por un factor de carga, #;

Si no se redistribuyen los momentos, y se toma F. = 1.4 (ref. 4.1) se obtiene:

1.4w,1’ w,

2
ol s, oS- =0.83(5_.)
8.640

=09%.Z2 .. Z, =

Al

ey

Tlo,

v

Redistribuyendo momentos, de acuerdo con la ref. 4.2, que permite disminuir en 10 por
ciento los momentos en los extremos de |a viga, se llega a:

w,

w i’ _
9.500,

Lawll oo s g 1128, - S

= =0.76(S
12+1.1 ™ 849, 65w

c.2 Analisis plastico. La carga correspondiente a la formacién del mecanismo es w, =
F.w, donde £, es el factor de carga. De acuerdo con la ref. 4.1, si la viga forma parte de
una estructura para vivienda u oficinas, y las cargas son muertas y vivas, .= 14.

nec nec

! A I} 2 2
Ol 090z oz, MMl el s s =2l _oexs.),
16 1440, 12.29, 11.52
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E! analisis plastico lleva a perfiles apreciablemente menores que los que se reqguieren
cuando el disefio se basa en un analisis elastico, lo que se debe a que el primero tiene
en cuenta la redistribucion de momentos que precede la formacion del mecanismo de
colapso. Como este fendomeno se presenta en la mayoria de las estructuras
hiperestaticas, los métodos de analisis plastico, cuando son aplicables, suelen producir
disefios mas economicos que los que se obtienen utilizando métodos elasticos.

Las diferencias entre los casos a y ¢,, basados en un analisis elastico, y entre b y ¢,
ambos analizados plasticamente, se deben a que en el disefio por estados limite se
emplean factores de carga y resistencia, cuya combinaciébn no corresponde
exactamente con el factor de seguridad de a o el de carga de b.
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49 IMPORTANCIA DEL ENDURECIMIENTO POR DEFORMACION

Una condicion basica del disefio plastico es que cuando se forma el mecanismo de
colapso se igualen los momentos flexionantes en las secciones en que se localizan las
articulaciones plasticas. (Se ha supuesto, hasta ahora, que la estructura esta formada
por barras de momento plastico resistente constante, pero las conclusiones a las que se
llega son también validas cuando no se satisface esa condicion). Para ello, el material
de la estructura debe fluir plasticamente, admitiendo deformaciones considerables bajo
esfuerzo constante, sin embargo, esta propiedad, aunque necesaria, no es suficiente: el
material debe, ademas, endurecerse por deformacion, es decir, admitir incrementos de
esfuerzos despueés del intervalo plastico y antes de la falla.

En el disefio plastico se supone que el momento maximo en una seccién es M,, y que
cuando aparece se forma una articulacion plastica, que admite rotaciones ilimitadas bajo
momento constante. En la mayor parte de los casos M, se presenta en puntos discretos
del eje de las barras que componen la estructura; como la formacion del mecanismo de
colapso exige discontinuidades angulares en las articulaciones plasticas, si éstas fuesen
de longitud nula se requeririan curvaturas infinitas, que no son posibles en vigas reales.

Estudios teoricos, basados en la obtencidén, por integracidon numérica, de
configuraciéon deformada de las vigas, han demostrado gue si se supone que la grafic.
momento-curvatura del material es elasto-plastica, sin endurecimiento por deformacion,
como la mostrada con linea llena en la Fig. 4.9, no puede alcanzarse la carga ultima
predicha por ia teoria plastica simple, debido a que al limitar los momentos maximos a
M, se reduce seriamente la longitud de las porciones de la viga que fluyen plasticamente
(excepto en las zonas, poco frecuentes, de momento constante o casi constante),
haciéndolas incapaces de admitir las grandes deformaciones correspondientes a las
rotaciones necesarias para la formacion del mecanismo de colapso sin fallar
prematuramenta por fractura del patin de tension (Ref. 4.13).

Gracias al endurecimiento por deformacion, los momentos maximos sobrepasan a M,, se
amplian las zonas que fluyen plasticamente, y se obtiene la longitud suficiente para que
se presenten las discontinuidades angulares necesarias, sin que las deformaciones
unitarias excedan limites aceptables.

El endurecimiento por deformacion no constituye solamente un margen de seguridad
adicional en estructuras disenadas de acuerdo con la teoria plastica simple, al hacer que
su resistencia sea mayor que la predicha, sino es un requisito indispensable para que un
material pueda utilizarse en estructuras disefadas por ese procedimiento. Si el materiai
es elastoplastico, sin endurecimiento por deformacion, el mecanismo no puede formarse;
en cambio, si la zona horizontal de la curva esfuerzo-deformacién es seguida por una
endurecimiento que tenga caracteristicas adecuadas, como sucede en los acer%
estructurales, las predicciones de la teoria plastica simple constituyen estimaciones
correctas del comportamiento real de muchas estructuras (refs. 4.13, 4.14).
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410 TEORIA PLASTICA SIMPLE APLICADA A ESTRUCTURAS RETICULARES

El objeto de la teoria plastica simple es determinar la resistencia maxima de las
estructuras de acero que fallan ductiimente, por formacion de un numero de
articulaciones plasticas suficiente para convertir a la estructura completa, o a una parte
de ella, en un mecanismo sin capacidad para resistir cargas, ya que se desplaza sin
deformaciones adicionales y sin absorcidbn de energia. La teoria se basa en las
hipétesis enunciadas en 4.7.1, de manera que al aplicarla se excluyen fallas prematuras
por inestabilidad de cualquier tipo, y se desprecian los efectos de las fuerzas cortantes y
normales; la teoria plastica simple trata con barras en flexion pura, después, para
aplicar sus resultados al diseno de estructuras reales, se revisan y, en su caso, se
cormigen, para tener en cuenta los efeclos que se ignoran originalmente. (El
procedimiento es analogo al que se sigue en el analisis y disefo elastico de estructuras
reticulares ordinarias, que se analizan utilizando las propiedades que tendrian las vigas
y columnas que las componen si no hubiese fuerzas normales ni cortantes, y sus
efectos se toman en cuenta posteriormente en el disefo).

o

i
¢

4.10.1 Caracteristicas del diagrama de momentos flexionantes correspondiente al
colapso de una estructu. a

Los momentos flexionantes que corresponden a la falla por formacién de un mecanismo
de una estructura cuaiquiera, deben satisfacer, simultaneamente, las tres condiciones
siguientes: ’

1. Condicion de equilibrio. E! conjunto de momentos flexionantes debe
corresponder a un estado de equilibrio entre la estructura y tas cargas que actuan
sobre ella

2. Condicién de mecanismo. El momento fiexionante debe ser igual al momento

plastico resistente en un numero de secciones transversaies suficiente para que
la estructura compieta, o una parie de ella, se convierta en un mecanismo con
articulaciones plasticas

3. Condicion de plasticidad. El momento flexionante en una seccion no puede ser
nunca mayor que el momento plastico resistente de la estructura en esa seccion.

La primera condicion no requiere ninguna explicacion. La segunda proviene de que una
vez aceptadas las hipdtesis basicas de la teoria plastica simple, la unica forma posible
de colapso de una estructura es por formacion de un nimero de articulaciones plasticas
suficiente para que se convierta en un mecanismo, total o parcial; las deflexiones
pueden aumentar despues, bajo carga constante, por las rotaciones en las
articulaciones y mientras los momentos en ellas se mantienen sin cambio, iguales a los
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momentos plasticos resistentes de las secciones correspondientes. Por ultimo, la
tercera condicidon es una consecuencia de |a aceptacién de la grafica o - ¢ idealizada de
la Fig. 4.9: como los esfuerzos normales no pueden sobrepasar el valor de fluencia, el
momento interno no puede ser mayor que M,, que commesponde a la plastificacion
integra de la seccion.

De una consideracion de los requisitos de equilibrio se deduce que los momentos que
hay en la estructura en el instante en que se forma la ultima articulacién necesaria para
el mecanismo no se modifican durante el colapso, de manera que no hay cambios de
curvatura mas que en las secciones en que aparecen las articulaciones; por
consiguiente, el trabajo realizado por las fuerzas exteriores durante un pequeno
movimiento del mecanismo de colapso es igual al absorbide en las articulaciones
plasticas.

4.10.2 Teoremas fundamentales del analisis plastico

Todos los metodos directos de analisis plastico se basan en los teoremas que se
enuncian a continuacion, su demostracion formal puede verse, por ejemplo, en las refs.
410,411 04.16.

Teorema del limite inferior

La carga correspondiente a un diagrama de momentos que satisface lfa condicion de
equilibno, trazado dandoles valores arbitranos a las incégnitas hiperestaticas, es menor
que la de colapso de la estructura 0, a lo sumo, igual a ella, siempre que el momento
flexionante no sea, en ninguna seccion, mayor que el momento plastico correspondiente.

Dada una estructura hiperestatica cualquiera, con un conjunto especificado de cargas
exteriores, puede trazarse un numero infinito de diagramas de momentos que satisfacen
las condiciones de equilibrio estatico, inventando los valores de las incognitas
hiperestaticas y deduciendo las cantidades desconocidas restantes, en funcién de las
cargas exteriores, por medio de las ecuaciones de equilibrio; si, ademas, se escogen las
dimensiones de los miembros de manera que se cumpla, también, la condicion de
plasticidad, se obtiene un diagrama de momentos que satisface dos de las condiciones
necesarias para ser el de colapso perc que, en general, no llena la tercera; la estructura
no se convierte en un mecanismo, lo que indica que todavia no se ha agotado su
capacidad de carga.

Teorema del limite superior

La carga correspondiente a un mecanismo supuesto es mayor que la de colapso de |
estructura o, a lo sumo, igual a ella.
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Si se conoce e! mecanismo real de colapso de una estructura con fuerzas exteriores
dadas, la carga de colapso se obtiene igualando el trabajo realizado por las fuerzas
exteriores con el absorbido en las articulaciones plasticas, durante un pequerio
movimiento del mecanismo. Si no se conoce el mecanismo real de falla, puede
escribirse una ecuacton del tipo indicado para cualquier mecanismo posible, con lo que
se obtiene la carga que corresponde a ese mecanismo. Se ilega asi a una solucion que
satisface las condiciones de equilibrio y de mecanismo pero que, en general, viola la de
plasticidad. 1{a carga correspondiente es mayor que la real de colapso puesto gue
produce, en una o mas secciones, momentos mayores que los que realmente puede
soportar la estructura.

Teorema de unicidad

S/ para una estructura dada, sometida a un sistema de cargas de caracteristicas y
magnitudes conocidas, puede encontrarse cuando menos un diagrama de momentos
que satisfaga simultaneamente las condiciones de equilibrio, mecanismo y plasticidad,
las cargas consideradas son, necesariamente, las de colapso.

El teorema de unicidad se obtiene de los dos anteriores: cuando las cargas satisfacen
las tres condiciones de equilibrio, mecanismeo y plasticidad son, de acuerdo con el
teorema del limite superiof, mayores o iguales que las de colapso y, segun el del limite
inferior, menores o iguales; para que las dos condiciones se cumplan al mismo tiempo,
las cargas tienen que ser, necesariamente, las de colapso.

Este teorema permite determinar si un mecanismo es o no el de colapso de la
estructura; para ello se construye el diagrama de momentos correspondiente; siM <M,
en todas las secciones el mecanismo considerado es, necesariamente, el de colapso.
De manera andloga, si por cualquier procedimiento se ha encontrado un diagrama  de
momentos estaticamente admisible con un sistema de cargas dado, que satisface la
condicion A - M, en un numero de secciones suficiente para que se forme un
mecanismo de ruina total o parcial y en el que, ademas, M < M, en todas las secciones
restantes, ese diagrama de momentos es el del mecanismo de colapso.
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411 METODOS GENERALES DE ANALISIS PLASTICO

El objetivo del analisis plastico, que es determinar la carga de colapso de las
estructuras para conocer su coeficiente de seguridad real en condiciones normales de
trabajo se alcanza, de acuerdo con el teorema de unicidad, cuando se encuentra un
diagrama de momentos que satisface las tres condiciones de equilibrio, mecanismo y
plasticidad, y se determina el valor correspondiente de las cargas.

El probiema puede resolverse de dos maneras diferentes, cada una de eilas basada en
uno de los dos primeros teoremas fundamentales; constituyen los dos métodos
generales de analisis plastico.

En el primer método, el método estatico, se parte de un conjunto de momentos
estaticamente admisible, obtenido inventando los valores de las incégnitas
hiperestaticas y determinando todas las cantidades desconocidas de manera que se
satisfagan las condiciones de equilibrio y plasticidad; ese conjunto de momentos, que
de acuerdo con el tecrema del limite infertor corresponde a una carga menor o igual que
la de colapso, se modifica posteriormente hasta lograr que se cumpla también |a
condicion de mecanismo, sin violar las dos condiciones satisfechas desde un principig,
se obtiene asi el diagrama de momentos correspondiente a las cargas de colapso, qus
se utiliza para calcular su intensidad.

El segundo procedimiento, el método cinematico o método de los mecanismos, consiste,
en tecria, en el estudio de todos los posibles mecanismos de colapso de la estructura y
en la determinacion de la carga correspondiente a cada uno de ellos: 1a menor de todas
es., de acuerdo con el teorema del limite superior, la real de colapso. (Hay
procedimientos que permiten reducir el trabajo numérico necesano para aplicar este
método, y utiizandolos puede resolverse, manualmente, un problema dado,
considerando solo un numero relativamente pequenio de mecanismos).

Los dos metcdos llevan a la obtencion del unico valor de la carga para el que se
cumplen simultdneamente las tres condiciones que caracterizan el estado de colapso de
la estructura, utilizando el método estatico se llega a él desde abajo, es decir,
encontrando el valor maximo de todas las soluciones de limite inferior, y empleando el
cinematico se llega desde arriba, como la menor de las soluciones de limite superior.

Los dos métodos pueden verse, en detalle, en la ref. 4.18 en la que, ademas, aparecen
varias referencias adicionales.

A continuacion se presentan algunos ejemplos ilustrativos sencillos.
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EJEMPLO 4.1 Viga empotrada en un extremo y libremente apoyada en el otro, de
seccion transversal constante, con cargas aplicadas en los tercios del claro (Fig.
E4.1.1).

Mp=cte P LP
A’ B

4 |
S
2 T A N M- P

S

PL[ %‘J E (b)
. |

( + ) .'s.‘_

Fig. E4.1.1 Célculo de la carga de colapso utilizando el método

estdtico.

Método estitico

1.

Se escoge como incognita hiperestdtica el momento en el extremo
empotrado A.

Se traza el diagrama de momentos de la estructura isostatica, que es una
viga libremente apoyada en ambos extremos (Fig. £E4.1.1b).

Se traza el diagrama correctivo, que varia linealmente desde un valor
desconocido M en el extremo izquierdo hasta cero en el apoyo libre de la
derecha (Fig. E4.1.1¢).

Se superponen los dos diagramas obtenidos en los pasos 2 y 3 y se ajusta
el segundo hasta que se igualan los momentos en un numero suficiente de
secciones para que, al formarse articulaciones plasticas en ellas, la viga se
convierta en un mecanismo; ésto se logra con el diagrama correctivo
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Y

trazado con linea llena en la Fig. £E4.1.1d, en el que son iguales los
momentos flexionantes en las secciones Ay D.

Se hace un croquis del mecanismo de colapso (Fig. E4.1.1e) y se
comprueba que los sentidos de las rofaciones en las articulaciones
plasticas concuerdan con los de los momentos.

Se obtiene la carga de colapso de la condicion de que el momento
isostatico en la seccién D, PL, es igual a #M,/3 (Fig. E4.1.14d).

4 M
PL=-M, . P:i—-——’l
3 3 L

Cuando las cargas que obran sobre la viga son las que se acaban de
calcular, M <M, en todas las secciones, luego P = 4M,/3L es la carga de
colapso.

Método de los mecanismos

1.

. - P 4
e O SR S
y .

. e -
Id _z:r/:: Qf’k ¢1-’2}7/ﬂé.‘.'ﬂ/:/ff5)

Pueden formarse articulaciones plasticas en las tres seccion
transversales marcadas 1 a 3enla Fig. E4.1.2a.

En las Figs. E4.1.2b y ¢ se trazan los dos mecanismos posibles, a los que
se da un pequefio desplazamiento, caractenzado en cada caso por el
angulo 6. lgualando los trabajos extenor e interior correspondientes a cada
uno de esos desplazamentos se obtiene:

Mecanismo | .- .
T e ,-,-,‘f;_“v SIS T L

T M .
e I S P9L+P9§=M,[9+%9] wpMenp  Lrre7

3 L " pa

el plEe AL E

Mecanismo I i £

4 M \
POL+P20.=aM 0 I’,z;—L—”aP_ A - /.3)2/2

El trabajo interior, realizado sélo en las articulaciones plasticas, es siempre
positivo, e igual a la suma de los productos de los momentos plasticos
resistentes de la estructura en las secciones en que aparecen rotulas
multiplicados por las rotaciones de éstas.

La carga critca es la menor de las obtenidas amba, o sea la
correspondiente al mecanismo II (Fig. E4.1.2¢).



Flexién 1 (Vigas sin pandeo lateral) 57

4

AT Aoy adetl .’_7_:

&/.‘/.K-ﬁt.wun. sk PRI s Y

—
L T E N st L

Fig E4.1.2 Caiculo de la carga de colapso utilizando el método
de los mecanismos.

4, Para comprobar si se cumple la condicion de plasticidad se traza el
diagrama de momentos del mecanismo que se supone es el de colapso;
para ello, se sabe que las cargas valen 4M,/31., de manera que el momento
isostatico maximo es (4M,31)1. = 4M,/3, y se conocen los momentos en las
articulaciones plasticas, tanto en magnitud como en signo (Fig. E4.1.2d),
con esa informacién se dibuja el diagrama y se comprueba que M <M, en
todas las secciones. Por consiguiente, el mecanismo Il es el de colapso,-y-+;

bt
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las cargas maximas que puede soportar la estructura valen AMy/3L,
resultado que concuerda con el obtenido usando el método estatico.

En la Fig E4.1.2g se ha trazado el diagrama de momentos del mecanismo [: se
viola la condicién de plasticidad, pues M es mayor que M, en una amplia zona de
la viga, fo mismo sucede en todos los mecanismos posibles que no son el real de
colapso, que es el unico para el que se satisfacen las tres condiciones de
equilibno, mecanismo y plasticidad.

EJEMPLO 4.2 Marco biarticulado, de seccidén transversal constante, de las
dimensiones y con las cargas mostradas en la Fig. E4.2.1a.

2P

{d) (e) ®
Fig. E4.2.1 Calculo de la carga de colapso utilizando el método
estatico

Método estitico

Enla Fig E4 2 1 se muestran los pasos necesanos para resolver el problema por
el método estatico, escogiendo como incognita hiperestatica la reaccion honzontal
en el apoyo I Los diagramas de momentos dibujados en (d) y en (e) son el
isostatico y el correctivo, y en (f) se han superpuesto los dos, ajustando el
correctivo hasta igualar los momentos en las secciones C y D, la carga de
colapso, que corresponde a la formacion de articulaciones plasticas en esas dos
secciones, se obfiene con la ecuacion

20, = 31’_1. P = AM,

2 3 L
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El diagrama de momentos de la Fig. £4.2.1f comprueba que M no es mayor que
M, en ninguna seccién, y es facil demostrar que las rotaciones en las
articulaciones plasticas concuerdan con los signos de los momentos.

Método de los mecanismos

En la Fig. E4.2 2 se resuelve el problema por este método. La estructura tiene
dos mecanismos independientes, y su combinacion produce el de la Fig. £4.2.24d,
al que se ha llamado mecanismo [ + II. La carga méas pequefia es_ la_del, .
mecanismo combinado, y en este caso se sabe que es la de colapso, pues se
han estudiado todos los mecanismos posibles; sin embargo, en la Fig. £E4.2.3b se
ha trazado el diagrama de momentos correspondiente a la condicion de colapso,
que es igual al obtenido por e/ método estatico (Fig. E4.2.1f). Los momentos
flexionantes son menores o iguales que M, en todas las secciones del marco, se
satisface la condicion de plasticidad, y puede asegurarse que P. - (4:3)M, L. (En
este ejemplo estan determinadas las reacciones en el instante del colapso, ya
que se cuenta para calcularias con tres ecuaciones de equilibrio y dos adicionales
que se obtienen del conocimiento de los momentos en (" y I) (Fig E4.2.3a),
posteriormente se calcula el momento en B, con lo que el diagrama queda

definido por completo).
oL _{2
Mecanmsmo |
ZPuL=4M b
'P];ZEPRPU
L
{¢) (d)
uL oL
pte p e oL |oP
- ﬁ" —7‘@% =il
\l H
20!
b) !I H | Mp
Mecanismo ]l Mecamsmo =il 1
Pul=2M g6 PaL+ 2PuL = 4M o1 | _L
M 4 M M
Pu=""Pzp Pio=— —P2p | P
13 0 u 411 Il u ["—'_'_"i

Fig. E4.2.2 Calculo de la carga de Fig. E4.2.3 Diagrama de momentos
colapso utilizando el método de los  correspondijente a Ila condicion de
mecanismos. colapso.
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EJEMPLO 4.3. Determiné con el método estatico, el valor de la carga P que
ocasionaria el colapso de la viga continua de la Fig E.4.3.1, por formacion de un
mecanismo con articulaciones plasticas.

Fig. E4.3.1 Viga continua analizada con el método estatico.
El mecamsmo de colapso se forrmara en uno de los tramos, AB o BC, de la viga.

Cuando se aplica el método estatico a vigas continuas, conviene escoger como
incognitas hiperestaticas los momentos en los apoyos; la estructura isostética
queda compuesta por una sucesion de vigas biarticuladas.

El trazo del diagrama de momentos de la estructura isostatica constituye el pnmer
paso en Ia solucién del problema.

En la Fig. E431b se ha trazado el diagrama isostatico, sobre el que se
superpone el correctivo, que se ayusta hasta que se igualan los momentos en B y
en el punto de aplicacion de alguna de las cargas concentradas;, en ella se
muestra el diagrama correspondiente a la formacion de un mecanismo en el
tramo AB. El valor de P se obltiene de la igualdad

4 4
35)”' :EM" P,“—‘ ]'"0'—5 P

Cuando el mecanismo se forma en el tramo B(C, el diagrama de momentos es
de fa Fig E4.3 1d; de é/,
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El diagrama de la Fig. E4.3.1b no es admisible; en él se viola la condicion de
plasticidad (M es mayor que M,) en toda la zona rayada del tramo BC. En
cambio, el diagrama de momentos de (d) cumple las tres condiciones de
equilibrio, mecanismo y plasticidad, de manera que la carga de colapso es

P=P =M
9

14

En el tramo AB no se forma mecanismo, lo que indica que no se ha agotado su
resistencia. (Fig £4.3.1d).

Para comprobar los resultados, se estudian los mecanismos de las Figs. cy e.

Mecamsmo ¢ Trabajo extenor  P’(36) - 1.5P(382) = 10.5P/2. Trabajo interior =
AL(36B2 - 62) 2M,6
105 , 4

oohEM, R M,

.
Mecamsmo e. 3/,(60)=4A1 6 - P, = ;Mp

De acuerdo con el teorema del limite superior, la carga de colapso es la menor de

;
lasdos P =P .= ZAf,
9

EJEMPLO 4.4 Determine el perfil necesario para la viga continua de la Fig £E4.4.1,
suponiendo que a) debe utilizarse el mismo perfil en toda la viga, b) se emplea un
solo perfil, reforzado con cubreplacas donde sea necesario; el acero tiene F, =
3515 Kwem®. Emplee perfiles de la ref. 4.17. Las cargas son de disefio (estan
multiphcadas por el factor de carga)

La eleccion del perfil se hard solo por flexion, sin revisar cortante ni
deformaciones.

De acuerdo con las hipotesis de este capitulo, se supone que la viga tiene
soporte lateral continuo en toda la longitud.
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’f/'/f’ /;Ahwx/
- wT p

/e R Ta
3 L W\’\l i (c)
0.5Mp fozmp

Fig. E4.4.1 Viga continua del ejemplo 4.4.

Solucion a (Fig E4.4.1b) .
15M, 40 7Tm AL, 266 Im.

Con este valor de A1, el diagrama de momentos de fa Fig. E4.4.1b satisface las
tres condiciones de equiibno, mecamsmo y plasticicdad. Es el momento de
diseno '
72007_266740’_8
09k, 093515

ES

3em”

20670 QZ,_“I‘-‘

t v es el factor de resistencia

Una IPR de 35.6 x [7.1 » 30.7 kg m, con Z = 893 cm’, resueive el problema. El
tramo B’ gqueda sobrado

Soluciton b (Fig E4 4 1¢)
12A, 20 1m Af, 1667 Im 2., 327 cm’

St setomalf, 1667 Ton m en toda la viga, se viola la condicion de plasticidad en
la zona rayada del tramo AB, por consiQuiente, esa zona debe reforzarse con
cubreplacas; el momento resistente del perfil reforzado debe ser igual a 40.0 -
(16.67 x1.5) 1500 1m
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Puede utifizarse una IPR de 30.5 x 16.5 x 40.3 Kg'm (Z = 623 cm’) reforzada con
cubreplacas en ef tramo AB. Esta sobrada, pero es el perfil mas ligero de los
tabulados en la ref. 4 17 que resuelve el problema.

Se forman mecanismos en 10s dos tramos, con cargas un poco mayores que las
mostradas en la figura, porque los perfiles escogidos tienen una resistencia mayor
que la necesana.

El momento resistente de las cubreplacas es 0.94F.d, donde A es el area de cada
placa (se colocan en los dos patines) y d la distancia entre sus centros de
gravedad.



64 Flexién 1 (Vigas sin pandeo lateral)

4.12 CARGAS DISTRIBUIDAS

En los ejemplos anteriores todas las cargas han sido concentradas, de manefa que se
conocen las secciones exactas en las que pueden formarse articulaciones plasticas: los
extremos de |as barras y los puntos de aplicacion de las cargas.

Ei probiema se complica cuando en alguno o algunos de los miembros de la estructura
actuan cargas repartidas, pues con frecuencia no se conoce la posicion exacta de la
articulacion de la zona central de! elemento. ’

3

Los métodos para resolver este problema se describen en la ref. 4.18.
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4.13 USO DE LA TEORIA PLASTICA

Cuando las estructuras cumplen los requisitos necesarios para que puedan utilizarse los
metodos de anaiisis y disefio plastico, éstos permiten determinar, con buena precisién,
el factor de carga real, contra el colapso, 10 que no puede hacerse con meétodos
elasticos, gque son validos sélo mientras la respuesta del material es elastica lineal, y
dejan de ser aplicables mucho antes de que se llegue a la falla. Con todo rigor, la teoria
elastica sélo describe el comportamiento en condiciones de servicio de buena parte de
las estructuras modemas, y no proporciona ninguna informacion relativa a su seguridad
real, respecto a la falla; sin embargo, la casi totalidad de los disefnos se hace con ella, y
la seguridad se determina por comparacion con estructuras anteriores que han tenido
un comportamiento adecuado.

A pesar de sus ventajas, la teoria plastica sélo se usa para disefnar estructuras
sencillas, vigas continuas o marcos de un piso; se obtienen soluciones mas racionales,
generalmente mas econdmicas, y con menor trabajo numeérico, que con la teoria
elastica.

Una de las razones del uso casi exclusivo de los meétodos elasticos de andlisis
estructural es la facihdad con que se programan en computadoras electronicas, se
cuenta con muchos programas comerciales, muy completos. Otro motivo han sido las
dificultades que se han encontrado para resolver problemas de inestabilidad de edificios
altos, en el intervalo inelastico. Sin embargo, se ha avanzado mucho en la solucion de
los dos problemas, y ya hay programas para disefio plastico de marcos planos de
cuaiquier altura; hasta ahora se han utilizado para investigaciones, pero seguramente
se contara con programas comerciales en un futuro cercano (ref. 4.15).

Ei comportamiento ineldstico de las estructuras es la razon de muchas
recomendaciones contenidas en los reglamentos modernos, y constituye la base de!
diseno sismico cuando éste se hace, de acuerdo con la filosofia actual, con
solicitaciones menores que las que cofresponderian a una respuesta elastica ilimitada.
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4.14 CORTANTE

4.14.1 Introduccion

La fiexion se presenta casi siempre, acompanada por fuerzas cortantes. por lo que
debe estudiarse su influencia en el comportamiento de las vigas.

Se supone, por ahora, lo mismo que al estudiar 1a flexion pura, que 1as dimensiones de
las vigas y las proporciones de sus secciones transversales son tales que no se
presentan fallas por inestabilidad de ningun tipo, se conserva, tambien, la suposicion de
que hay un plano de simetria en el que actuan todas las cargas exteriores

4.14.2 Comportamiento elastico

En ta Fig 4 21 se estudia el equilibno de un segmento de viga, de longitud d:; se
considera. para facilitar la exposicion, que las secciones transversales son
rectangulares

En la cara izquierda del segmento (seccion |} actuan un momento flexionante M y L
fuerza cortante 7. y en la derecha {seccion [1) un momento M + M y la misma fuerza 7
el momento flexionante crece a lo largo de la viga, en forma continua, y la fuerza
cortante se mantiene constante. 10 que eguivale a suponer que no hay ninguna fuerza
exterior aplicada entre las dos secciones que limitan el segmento

Estudiando el equilibrio de la porcidn de la viga achurada en la fig. 4.21c y dibujada,
aislada de! resto en 4 21d. se advierte que en su cara inferior debe haber una fuerza |’
paralela al eje - y con el sentido indicado, ya que ia fuerza normal total /; que obra en Il
es mayor que la que actua en [, /-, La fuerza cortante | proviene de la accion del resto
de la viga sobre ia porcion en estudio

!, y I'; se obtienen sumando las fuerzas normaies diferenciales o,d4 y oxid que actuan
en las dos caras verticales del segmento de 13 Fig. 4.2.1d; 1a ecuaciéon de equilibrio de
proyecciones sobre el eje = es

Ve Tedd-[Tou-0

v

Sustituyendo o, y o, por sus valores dados por la férmula ordinaria de la flexion, y
recordandc que JdAf > 1. se obliene
Tud=() ==
I - s

!

T
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Fig. 4.21 Elementos mecanicos y esfuerzos en un tramo de viga de
longitud d:

Suponiendo que los esfuerzos tangenciales r,. estan distribuidos uniformemente en la
cara inferior del segmento,

Td=(Q= 0=
_ 1e=0, oo =l (4.30)
/ T b

x

=1 bds

Como en planos perpendiculares actuan siempre esfuerzos tangenciales de
intensidades iguales, dirigidos hacia la arista comun, se concluye que a lo largo de la
recta AB (Fig 4 21d) hay esfuerzos r1,,, dados por la ecuacion 4.30.

7" es la fuerza cortante en la seccion que contiene el punto en que se desea calcular el
esfuerzo r,,

Q= = |7t



68 Filexion 1 (Vigas sin pandeo latersl)

el momento estatico de la parte de la seccion que queda a un lado del punto en el que
se calcula el esfuerzo, respecto al eje centroidal y principal x (el area achurada en la
Fig. 4.22, o toda el area restante), /, el momento de inercia de la seccion completa
respecto al eje centroidal y principal x, y b el ancho de la seccion (Fig. 4.22).

Iy
T—% .

Fig. 4.22 Significado de los simbolos que aparecen en la ecuacion 4.30.

Con la ecuaciéon 4.30 se puede demostrar que en vigas de seccion transvers
rectangular los esfuerzos tungenciales r, varian siguiendo una ley parabélica, con
valores nulos en los bordes superior e inferior y maximos iguales a 1.5 veces el
esfuerzo medio, en el eje de simetria horizontal; ademas, los esfuerzos se mantienen
constantes en puntos situados sobre rectas paralelas a ese eje.

La magnitud y distribuciéon de los esfuerzos tangenciales en las vigas de seccion i o H
pueden determinarse con el método empleado para secciones rectangulares, que esta
basado s6lo en condiciones de equilibrio y en la suposicién de que los esfuerzos estan
uniformemente distribuidos en las areas definidas por planos de corte normales a los
bordes de la seccion. La ecuacion 4.30 es aplicable, por consiguiente, al célcuio de
esfuerzos tangenciales en el alma y en los patines de los perfiles mencicnados.

La fuerza cortante 7 es resistida casi por completo por el alma, ya que los esfuerzos en
los patines son de poca intensidad, pues en ellos el momento estatico Q es pequefo y
el ancho de la seccién, 5, grande, mientras que en el alma aumenta el momento estatico
y el ancho disminuye bruscamente a ¢ (Fig. 4.23); ademas, los esfuerzos maximoes, a lo
largo del eje de simetria horizontal, son poco mayores que los minimos, en las
intersecciones del alma con los patines, por io que puede aceptarse, para fines
practicos, que el alma resiste toda la fuerza cortante, y que ésta origina en elia
esfuerzos uniformes

() =bat (4.3
C B
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En el disefio no se toman en cuenta los esfuerzos r, en los patines.

La validez de la ecuacién 4.31 se ha comprobado experimentalmente.
| 7

5 ; T

]

—— b ———f
Fig. 4.23 Dimensiones de la seccion transversal de una viga |.

Si se aisla una porcién de uno de los patines comprendida entre su extremo libre, un
plano paralelo al de simetria vertical de la viga, y dos normales a él, separados una
distancia d- (Fig. 4.24), y se estudia su equilibrio, se encuentra que hay esfuerzos
tangenciales r.. paralelos al eje longitudinal de la viga a lo largo del plano de corte y,
por consiguiente, esfuerzos tangenciales horizontales, ., en los patines, que pueden
calcularse también con la ecuacion 4.30, y que crecen linealmente desde cero en los
extremos hasta un maximo en la intersecciéon con el alma, ya que esa es la ley de
variacion del momento estatico (), unico término de la ecuaciéon que no es constante.
(Al aplicar la ecuacién 4.30 al calculo de esfuerzos tangenciales 7. en los patines se
conservan los significados de las literales, pero O es ahora el momento estatico,
respecto al eje de flexion x, de la porcion del patin comprendida entre el borde y el plano
longitudinal de corte, ABCD en la Fig. 424, y b es el grueso del patin, al que se ha
designado r en la Fig. 4.23).

En la Fig. 4.25 se muestran los esfuerzos tangenciales en la seccién completa; como las
fuerzas horizontales correspondientes a los esfuerzos . se equilibran entre si, no
contribuyen a resistir la fuerza cortante exterior, que es equilibrada por las fuerzas en el
alma.

Si el eje vertical principal no es de simetria, como en los perfiles C, el problema se
complica porque las fuerzas tangenciales horizontales en los patines, producidas por
una cortante aplicada a lo largo de ese eje, no se equilibran entre si como en la seccién
[, sino originan un par de torsién (Fig. 4.26).

A



70

Flexion 1 (Vigas sin pandeo lateral)

-5 — -— >-— ‘-—t.-———

*— — H- e e

|

!

Fig 4.26 Esfuerzos cortantes en una seccion C.
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4.14.2.1 Especificaciones para diseno

En disefio por esfuerzos permisibles de secciones | o C cargadas en e! plano del aima,
basta comprobar que el esfuerzo cortante medio en el alma, considerado uniformemente
repartido, no sobrepasa un valor permisible, que en la ref. 4.3 se fija en 0.405,. (En
almas esbeltas puede ser necesario disminuir el esfuerzo permisible para evitar fallas
por inestabilidad; este problema se trata en e! capitulo 3).

Aplicando el criterio de von Mises (articulo 4.14.3) y el coeficiente de seguridad de 1.67
utitizado en fiexion, se llega a ¢, =0, /1.674320.350,; la aparente reduccién en el

factor de seguridad que corresponde a un esfuerzo permisible de 0.400; se justifica por
las pequenas consecuencias de! flujo plastico por cortante comparado con el debido a
tension o compresién, y por el efecto benéfico dei endurecimiento por deformacion. El
esfuerzo permisible de 040 se ha utilizado desde que se publicaron las primeras
especificaciones del AISC, en 1923.

En resumen. en la ref. 4.3 se indica que el esfuerzo cortante en la seccion neta,
producido por cargas nominales (de trabajo), no debe ser mayor de 0.40¢,. y 1a seccion
neta se define como el producto del grueso del alma por el peralte totatl del perfil,
laminado o hecho con placas soldadas.

Cuando la longitud de una conexién por alma es apreciablemerte menor que el peralte
de la viga, ésto debe tenerse en cuenta al calcular el esfuerzo cortante.

4.14.3 Comportamiento inelastico

Los momentos flexionantes que actuan en el tramo de viga de la Fig. 4.27a estan

comprendidos entre Af, y M, de manera que una parte del material contenido en ese
tramo esta plastificada.

dz Oy dz Gy Oy
] e
I = T == D I

(b) T
R | K . S P Zy
M dmé—i —h} i @

(a) © (d)

Fig 4.27 Esfuerzos nomales y tangenciales en un tramo
de viga plastificado parcialmente.
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El efecto de la fuerza cortante en una viga de seccion transversal de cualquier forma es
muy complejo, porque al combinarse con Ia flexion ocasiona un estado de esfuerzos de
dos dimensiones; una discusion del comportamiento plastico en esas condiciones esta
fuera del alcance de este libro. Sin embargo, el caso especial de la secciéon | puede
estudiarse con un método aproximado basado en ias suposiciones, comunes en diseno
elastico, de que los esfuerzos tangenciales estan uniformemente distribuidos en el alma
y que los patines no contribuyen a resistir la fuerza cortante.

El estudio del equilibrio de una porcion de la viga en la que el material esta plastificado
por fiexion lleva a la conclusién de que no hay en ella esfuerzos tangenciales en planos
horizontales, ya que las fuerzas normales se equilibran entre si (Fig. 4.27b); la fuerza
cortante total debe ser resistida por la parte de la seccién que se conserva en estado
elastico. Los esfuerzos tangenciales en esa zona se calculan con la ec. 4.30, y si las
secciones transversales de la viga son rectangulares estan distribuidos como se
muestra en la Fig. 4.27d.

Se llega a la misma conclusion utilizando el criterio de von Mises para describir la
iniciacion del flujo plastico; si el estado de esfuerzo es el representado en la Fig. 4.28,
que corresponde a un punto de una viga bajo flexidon y cortante simuitaneos, el flujo
plastico se inicia cuando los esfuerzos normales y tangenciales satisfacen la igualde
(Ref. 4.19)

Joi+3rl =0, | (4.32)

en la que ¢, es el esfuerzo de fluencia obtenido en una prueba de tension axial.

zy

oz . oz

Fig. 4.28 Esfuerzos en un punto de una viga sometida
a flexion y cortante simultaneos.

Si el esfuerzo en el elemento considerado es cortante purc, como sucede, por ejemplo,
en puntos situados en el eje neutro, - = 0, y

o, =31 A A (4.2
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El esfuerzo cortante que ocasiona el flujo plastico del acero, 7, es igual a 1/V/3 veces el
esfuerzo de fluencia en tension.

De acuerdo con la ecuacion 4.32, si uno de los dos esfuerzos, normal o tangencial, llega
al valor de fluencia (¢, , © o, /v3 )el otro tiene que ser nulo.

Cuando la fuerza cortante ocasiona la plastificacién total del alma, el momento
flexionante resistente tedrico queda reducido al que corresponde a los patines, que vale
(Fig. 4.29),

Sin embargo, se ha demostrado experimentaimente que, gracias al endurecimiento por
deformacion, puede alcanzarse el momento plastico de la seccidn completa.

]

| —
t | ¥ — y
: .
— f—
da d

. 1 B
———— el
b cy
Fig. 4.29 Esfuerzos normales y tangenciales cuando
el alma esta plastificada por cortante.

La fuerza cortante que ocasiona la fluencia del alma es

. o‘)
Vo=r Ad,=—A,

& vila Jg

Tomando el peralte de! alma igual al 95 por ciento del total, valor promedio en perfiles
laminados, la ecuacion anterior se convierte en

1, = 0550 de (4.34)

Se ha encontrado experimentalmente que ias secciones | y H pueden resistir fuerzas
cortantes mayores, gracias al efecto benéfico del endurecimiento por deformacioén, pero
no conviene exceder el valor dado por la ecuacion 4.34, para evitar deformaciones
excesivas,



74 Flexién 1 (Vigas sin pandeo lateral)

Una vez que se ha determinado el perfil necesario por flexion, se revisa que la fuerza
cortante de disefic no sobrepase la obtenida con la ecuacién 4.34; si es asi, no
ocasiona disminucion significativa en la capacidad del perfil para resistir flexion, y el
diseno es adecuado; en caso contrario, se escoge otra seccion con mayor area en el
alma, o se refuerza la original con placas adosadas al alma, soldadas a ella, o con
atiesadores diagonales que resistan el exceso de fuerza cortante en la zona en que ésta
sea mayor que la calculada con fa ecuacion 4.34.

41431 Especificaciones para diseno

El cniterio que se ha presentado es el que se utiliza en las refs. 4.3 y 4.4 para disefo
plastico de estructuras; la ref. 4.3 contiene la clausula siguiente;

“Exceptuando los casos en que estén reforzadas por medio de atiesadores
inclinados o de placas adosadas a ellas, las almas de columnas, vigas y trabes
armadas deben dimensionarse de manera que

I <0.550, de

I, es la fuerza cortante producida por las cargas exteriores factorizadas, 4 el
peralite total de! miembro y ¢ el grueso del alma”.

En la ref. 4.4 se indica que para diseno por estados limite, el segundo miembro debe
multiplicarse por un factor de resistencia F, = (.9.

Se limita el valor maximo de la fuerza cortante admisible al que produciria la
plastificacion integra del alma. pero no se reduce el momento plastico resistente del
perfil cuando las fuerzas cortantes no exceden de ese valor.

Normas Técnicas Complementarias del Reglamento de Construcciones para el D.
F. (Ref. 4.1)
La resistencia de disefo al cortante, I de una viga o trabe de eje recto y seccion

transversal constante, de seccién |, H, canal o en cajon, en la que no haya problemas
de inestabilidad del aima, es

e - 1o b (4.35)
Fx = 11.90; I’y es |a resistencia nominal, que se determina como se indica a continuacion.

Al evaluar I'v se tiene en cuenta si la seccion tiene una o mas almas.
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a)  si Do X [Fcoos [EX| 1 coeeF (4.36)
! F i F‘. ' .

E! alma falla por cortante en e! intervalo de endurecimiento por deformacion.

by Si 1400 {’isﬁsmoo —: 098 |EX <My |ER
Vo F,od F,

L EE ] LA,,} (4.37)
ht L ht

La falla es por piastificacion del alma por cortante.

En el caso a) (k/r s 313()/\11-—', , puesto que & es igual a 5.0 en almas no atiesadas (art.

3.104.2.1), o sea no mayor que 62 para F, = 2530 Kg/cm’, ni que 53 para F, = 3515
kgfem’), el alma falla por plastificacién total por cortante, cuando

I, =1 ht =[F\/J.:s }hr =0.5377F hi. El esfuerzo correspondiente es F, = I/ht = 0.577 F,;

sin embargo. por las mismas razones que llevan a aumentar el esfuerzo permisible de
0350, a 0.400,, se recomienda un incremento semejante, y /, = 0.66 F,.

En el caso b) el esfuerzo /. se calcula con la expresion f, =2062 /F /(h 1);:esta
comprendido entre 0.66/, .y 0.5377F,

El esfuerzo cortante de faila, /.. se considera constante en toda el area del alma, 4.,
que se toma igual al producto de su grueso. 1, por el peralte total de la seccion, d.

h es el peralte del alma (distancia libre entre patines).
EJEMPLO 4.5. Disene la viga de la Fig. E4.5.1 teniendo en cuenta los efectos

producidos por flexion y cortante. Utilice perfiles IPR de la Ref. 4.17, de acero
A36. Las cargas indicadas en !a figura son de trabajo.
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Fig. E4.5.1 Dimensiones y cargas de la viga del ejemplo 4.5.
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A) Diseno basado en esfuerzos permisibles (ref. 4.3)

Los diagramas de momentos flexionantes y fuerzas cortantes obtenidos con un
analisis elastico se muestran enla Fig. E4.5.2.

7.2
Tm 7.6Tm 4
0.4
'f
15.9
Ton
%o.ﬂon

Fig E4.5.2 Diagramas de momentos flexionantes y fuerzas cortantes.
El momento de disefio de 7.2 x 0.9 = 6.48 Ton m se obtiene reduciendo el méximo
negativo en 10 por ciento. De acuerdo con la ref. 4.3, puede hacerse e

redistribucion parcial de momentos en vigas de seccién transversal compac¢®
contraventeadas lateralmente de manera adecuada.

Snec = 648 000/0.665. = 388 cm’
Se escoge una IPR 305 x 102 x 32.8 kg/m. (S = 414 cm’)
Area del alma = 31.3x 01.66 = 20.7 cm’
Esfuerzo cortante medio = 15900/20.7 = 768 Ka/cm’
Esfuerzo permisible = ). 400, = 1012 Kg/em® > 768
El esfuerzo cortante no es critico; se acepta la IPR propuesta.
B) Disefio por estados limite (ref. 4.1).
En la Fig. E45.3 se han dibujado la viga con las cargas factorizadas, el
mecanismo de colapso y los diagramas de momentos flexionantes y fuerzas

cortantes que corresponden a ese mecanismo. El factor de carga utilizado es 1.5.

M, 5.7x10° .

AN = =250 cm’
09, 09x2530
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16x1.5=24.0Ton
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Fig E4.5.3 Cargas factorizadas, mecanismo de colapso y diagramas de
momentos flexionantes y fuerzas cortantes.

Se escoge una IPR 305 x 102 x 20.9 kg/m, (Z = 326 cm’). Esta sobrada, pero es el
perfil mas Iigero de los tabulados en la ref. 4.17 que tiene un modulo Z adecuado.

). 4
(b1} = —2L_ _g9< 22—

2x0.57 Jp— ' .

274 }
=54 < 3501 =69.6

B/ = 551 JF

El perfil es tipo 1, adecuado para diseito plastico, y h/r<3l30/ F, =622, de
manera que Su resistencia al corte se calcula con las ecuaciones, 4.35 y 4.36.

Ve = Fr ¥y = 0.9x0.66Fd, = 0.9x0.66x2530x30.2x0.51x10° = 23.1 Ton > 22.8 Ton

La seccion escogida es adecuada, tanto por resistencia a flexion como a fuerza
cortante.

El disefio por estados limite puede hacerse, también, con los momentos y fuerzas
cortantes obtenidos con un analisis elastico.
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4.15 VIGAS DE PAREDES DELGADAS

Si el disefio de las vigas de paredes delgadas contraventeadas adecuadamente se
basase en la iniciacién de! pandeo local de alguno de los elementos planos que las
componen resultaria antieconémico, porque, como todos los miembros hechos con
placas de relacion ancho/grueso elevada, su resistencia al pandeo local es reducida; en
cambio, tienen una capacidad de carga adicional importante, después de que se inicia
el fenédmeno. La resistencia de disefio corresponde a la falla del miembro, que se
presenta. con frecuencia, mucho después de que se inicia el pandeo local.

Deben considerarse las formas de pandeo local siguientes-
o Del patin comprimido. en compresién uniforme.

e De los dobleces atiesadores del patin en compresiéon, cuando los hay. los
esfuerzos en ellos varian linealmente con la distancia al eje de flexién.

e Del alma. en flexion, en cortante, o bajo una combinacion de las dos
solicitaciones.

En la Fig 4.1 se muestran varias de las secciones de lamina delgada que se emplean
COmo vigas.

4.15.1 Patin comprimido

El patin comprimido puede estar completamente atiesado, como en la seccion 12 de la
Fig 4.1, en la que se apoya en un alma en cada borde, parcialmente atiesado (Fig.
4 1(2) ). pues el doblez atiesador no proporciona, en general, restriccion completa, o no
atiesado (seccion 1) En cualquier caso, para obtener su ancho efectivo debe
determinarse prnmero la magnitud de los esfuerzos de compresion, uniformes, que
actuan en él

Cuando el patin comprimido esta a la misma distancia del eje de flexidén que el otro
patin. o mas lejos que &l los esfuerzos normales son iguales, o mayores, en valor
absoluto, que en el patin en tension: el ancho efectivo se calcula con un esfuerzo de
compresion igual a f,. Esta situacidn se presenta en todas las secciones que tienen un
eje de simetria honzontal, pues si el patin en compresion no es totalmente efectivo, el
eje neutro se alejade el (Figs. 4.1, 1a3y 12).

En cambio, st el patin en tension es el mas alejado del eje neutro, es en él en el «
aparece F, y la compresion con la que se calcula el ancho efectivo se evalua con ia
teoria de las vigas; en este caso suele ser necesario proceder por tanteos, porque el
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ancho efectivo es funcion del esfuerzo que, a su vez, depende del ancho efectivo, que
determina 1a posicion del eje neutro de ia seccion efectiva.

Si el patin comprimido esta completamente atiesado, o no atiesado. su ancho efectivo
se obtiene como se Indica en la seccion 3.10.1.2 del capitulo 3.

En la ref. 4.20 se da un método, basado en buena parte en resuitados experimentales,
con el que se determina el factor de placa k de los patines parcialmente atiesados; ese
método no se ve aqui, pero en el ejemplo 4.6 se ilustra como se aplica.

4.15.2 Alma

Las almas de los perfiles laminados tienen relaciones peralte/grueso reducidas, que
hacen innecesario el uso de atiesadores excepto, a veces, en |0$ apoyos 0 bajo cargas
concentradas importantes, las de las trabes armadas, en cambio, suelen ser esbeltas, y
requieren un atiesamiento adecuado. En uno u otro caso, la celocacion de los
atiesadores no ocasiona dificultades constructivas excesivas, por lo gque con ellos
suelen obtenerse disenos econtmicos.

En los perfiles de lamina delgada doblados en frio, en cambio, el empleo de atiesadores
en el alma es. cas! siempre, impractico economicamente, por 0 que las vigas de este
tipo se disefan. en la mayoria de los casos, de manera que las almas no atiesadas
tengan una resistencia adecuada al corte, considerando su comportamiento posterior a
la iniciacion del pandeo local.

Los esfuerzos criticos en el alma y ias resistencias al cortante correspondientes. en
funcidn de su esbeltez. se determinan como en el art. 3.10.4 del capitulo 3

4.15.3 Resistencia de diseto por flexion

En la ref. 4.20 se proporcionan dos procedimientos para calcular el momento resistente
de diseno. \f.. el primero se basa en la iniciacion del flujo plastico en la seccion
efectiva. y en el segundo se toma en cuenta la resistencia adicional inelastica. De
acuerdo con el primer método (que es el tnico que se ve aqui),

Mo @AL GBS F

@ = 0.93 para secciones con patines comprimidos parcial 0 completamente atiesados y
(0.9 cuando no estan atiesados, /, - esfuerzo de fluencia de disefo, S. = modulo de
seccion elastico de la seccion efectiva. calculado con el esfuerzo /, en el borde mas
alejado del eje neutro, en tensién o compresion.
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EJEMPLO 4.6 Determine la resistencia de disefio en flexion de la seccion de la Fig.
E4.6.1. Suponga que corresponde a una viga que esta soportada lateralmente
en forma continua. El acero tiene un limite de fluencia £, = 3515 Kg/em’. Utilice
las especificaciones de la ref. 4 21. (De acuerdo con eilas, E = 2074000 Kg/cm’).

17 780 .
0429 0ﬁ4 29 A=17.34cm2
0858 =17.
8032 8032
_{_-l " | Ix=1710.7cm*
0429 - Sx=134 6em?
D=1.829 o
1400 |jr=0 233 rx=9.93cm
S o fe ly=266 S5cm?
019 Sy=30.0cm>
=392
24 542 2540 0o cCm
J=0.210cm*

Ca=44845cmb

Acotacones en cm

Fig. E4.6.1 Seccibén y propiedades geométricas.

Relaciones ancho/qrueso

Patines. h/t = 8.032/0.19] = 42.05
Almas. hit = 24.342/0.19] = 125 49

Anchos efectivos

Patines. Como la seccion tiene dos efes de simetria, los esfuerzos en el patin
superior son iguales o mayores que en el inferior. Serian iguales si todo el patin
compnmido fuese efectivo, pues el eje de flexion seria el de simetria horizontal, y
son mayores si no todo es efectivo, pues en ese caso baja el eje de flexion. Por
consiguente, los anchos efectivos de los patines se determinan con f = F,.

bjt =8.032/0.191 = 42.05 < 60
S=128JE/F =31.09; b/1=4205>S - nv=%
I={11s( e)/s)+ skt =[(115x42.05/31.09)+5p.191* =0.214 cm*

La relacion ancho/grbeso de un doblez atiesador es 1.40/0.191=7.33 < (d/t)mu=14
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L. = 0.191x]1 400°/12 = 0.044 cm’. Este es el momento de inercia del doblez
atiesador respecto a un eje centroidal paralelo al patin.

C:=1l/1, = 0.044/0.214 = 0.206
Db = 1.829/8.032 =0.228 <0.80

k,=525-5(D/b)=525-5x0228=411>40 . k =40
k=Clk, —k, )+k, =0206(3.0-0.43)+043=2.54<4.0

Con este valor de k se determina el ancho efectivo del patin comprimido; la
restriccion que proporciona el atiesador hace que trabaje como un elemento
parcialmente atiesado.

Las ecuaciones utilizadas hasta aqui se han tomado directamente de la ref. 4.20;
no aparecen en este hibro.

052 052
Ec.338. 4= (ﬁ) L 1032 05« 355'5=|.143>0.673

Ve UNVE (254
El ancho efectivo de cada ala del patin comprimido es

Ecs. 3.36y 3.37. b, =p, =[(1-0.22 2)/ap =[(1 - 0.22 1.143)/1.143B.032 = 5.675 cm

Atiesadores de borde. Son elementos no atiesados. Su ancho efectivo se calcula
con k - (143 y fgual al esfuerzo maximo en ellos. Tomando, conservadoramente,
[ = F., se obtiene

, -
Ec 338 4= LB, 180 3V gy c0.673
J043 0.19 E

Por consiguiente, el ancho efectivo del atiesador de borde es d’. = d = 1.400 cm
fec. 3.35). y su ancho efectivo reducido vale

de = d' /) = 1400 (0.04470.214) = 0.288 cm Ref. 4.20

El ancho efectivo reducido se utiliza para calcular las propiedades de la seccién
efectiva completa.

Localizacion del eje neutro y cdiculo de [, y S.. La posicién del eje neutro se
determina por tanteos, pues no se conoce de antemano el area efectiva del aima.
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-

a. Localizacion del eje neutro, suponiendo que toda el alma es efectiva. Para
facilitar los calculos, se utilizan los elementos lineales indicados en la Fig. E4.6.2;
se ha dibujado una sola de las dos canales que componen el perfil. En la figura
se indican también las propiedades de los elementos en arco de las esquinas.

0 3335 0. 3335
8 032 _L
03335 - = 0.3335
.L .
14001 ’ i |
T v
R
—

24.542 R'=R+‘5=o.334cm
L=1 57R'=0.524cm
C=0 637R'=0.2128¢cm

1400 7 | |
D 3335 . Y 270.3335
T

¥

Acotaciones en cm

Fig. £4.6.2 Elementos lineales.

El eje neutro se localiza en la tabla siguiente; la numeracion de los elementos y
sus anchos efectivos se indican en la Fig. E4.6.3.

| Elemento ,T Longitud efectiva, L | Distancia al borde superior, y Ly
l l __{cm) {cm) (cm’)
| I 1400 24.271 33.979
I 2 | 2x 0524 = 1.048 25.183 26.392
| 3 g §.032 | 25.305 203.250
; ' 2x 0324 = 1O | 0217 0.227
| SO 2x2.8375 = 5.675 0.096 0.545
6 () 288 0.573 0.165
B 24543 ' 12.700 311683
L TOTAL 42.033 576.242

v=SLy/SL =576.242/42.033=13.709 ¢m
Esfuerzos en 10s bordes del alma:
= 3515(13.279/13.709) = 3405 kg/cm’ (Compresion)

fr=3515(11.261/13 709y = 2887 Kg/em’ (tension)
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1.052 3405

x128.49 x
v 20.03

p=(1-022/1.224/1224 = 0.670, b = 0670 x 24.542 = 16.443 cm, by, = 16.443/(3 +
(0.833) = £.288 cm

W =-0.835; k=20.03, n/1=12849, A= =1.224>0.673

b:=b/2=8222cm by~ b= 123510cm

Este valor es 0.5% menor que el calculado ammba; se aceptan los resuftados.
Estos podrian mejorarse haciendo mas iteraciones, pero no se juzgan necesarias.

c. Momento de inercia y médulo de seccion. El momento de inercia de la seccion,
basado en elementos lineales, respecto al borde superior, es iqual a XLy’ de la
tabla mas los momentos de inercia centroidales de los elementos perpendiculares
al eje x.

Iy = L0712 = 0229 em’ 1 = 0288712 = 0.002 cm’; I's = 19.534°712 = 621. 144 ent’;
o= 429900 = 6.621 cm’

o= Dy Dov Iy 3ty = 11746 528 e’

E! momento respecto al eje neutro se obtiene con el teorema de Io'é'ejes
paralelos.

Pordes = (SI0y 2o = Dot SLov: = 11746.528 - 41.324x13.802° = 3874.504 cm’
Momento de inercia de la seccidon - I, 4 = 3874504 x 0.191 = 740.030 cm’

Moédulo de seccion respecto al borde comprimido =S,=740.030/13.802=53.618 co’

Estas propwedades son de una sola canal. para obtener las de la seccién
completa se mulliplican por dos

d. Momento resistente nominal

AM, = AN, = 095(2x 53618 3515x '0° = 3.58 Tonm



86

Flexion 1 (Vigas sin pandeo lateral)

4.16

4.1

4.2

43

44

4.5

46

4.7

4.8

4.9

4.10

4.12

413

REFERENCIAS

“Normas técnicas complementarias para disefio y construccion de estructuras
metalicas”, Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, Gaceta
Oficial del Departamento del D. F., México, D. F., diciembre de 1987.

“Load and Resistance Factor Design Specification for Structural Steel Buildings”
(incluye Comentario), American Institute of Stee! Construction, Chicago, lli.,
diciembre de 1993.

“Specification for the Design of Cold-Formed Steel Structural Members”, edicion
de 1980, American iron and Steel Institute, Washington, D.C., septiembre de
1980

“Limit States Design of Steel Structures” {incluye Comentario), CAN/CSA-S16.1-
94 Canadian Standards Association, Rexdale, Ontario, Canada, 1994.

de Buen, O., "Estados limite de servicio™, Revista de Ingenieria, Vol. LXV, No. 2,
abril-junio de 1995.

Galambos, T. V., “Structural Members and Frames”, Prentice-Hall, In.
Englewood Cliffs, N.J.. 1968.

Lee, G. C.,y T. V. Galambos. "Post-Buckling Strength of Wide-Flange Beams®, J.
Eng. Mech. Div., Proc. ASCE, Vol 88, No. 1, febrero de 1962.

Ketter, R. L., E. L. Kaminsky y L. S. Beedle, “Plastic Deformation of Wide-Flange
Beam-Columns”, Trans. ASCE. Vol. 120. 1555.

Beedle. L. S., "Plastic Design of Steel Frames”, John Wiley and Sons, Inc., Nueva
York, 1958, :

Neal, B G.. "The Plastic Methods of Structural Analysis”, 2a. Ed., John Wiley and
Sons, Inc., Nueva York, 1963

Massonet. Ch., y M Save, "Calcul Plastique des Constructions”, 2a Ed., Centre
Belgo-Luxembourgeois d'Information de I'Acier, Bruselas, 1967.

“Plastic Design in Steel. A Guide and Commentary”, 2a. Ed., Manuals and
Reports on Engineering Practice N° 41, ASCE, Nueva York, 1971.

Lay. M. G, y P. D. Smith, “Role of Strain Hardening in Ptastic Design”, J. Str. [
Proc. ASCE, Vol. 91, ST3, junio de 1965.



Fiexién 1 (Vigas sin pandeo lateral) 83

2.8375 28375 Borde superior 3515Kg/cm?
@ = = @ orde supeno }'—'ii0430
4 W st
0.288 X TN 0333 7 3
TAO @ 3
y=13.709 13.279] | 13.709
@/
X X 24,542
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1 400 i/ 2
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@T

04301

Fig. E4.6.3 Longitudes efectivas y esfuerzos calculados

suponiendo que toda el alma es efectiva.
Ref 4 21
W= o) = -2887/3405 = -0.848
k=d 200y 24—y =42 2(1 0.848)° + 2(1 - 0.848) = 20.32
hit = 243420191 = 12849 < 200

. _
Ec. 338  1=-052 agaox 219 L 91550673
J20.32 E

Ecs. 336y 3.37. b =|(1-0.221.215)/1.215P4.542 =16.542 ¢m

Ref. 4.21 by = b(3-y) = 16.542/(3+0.848) = 4.299 cm
Puesto que y <-1).236, h: = b/2 = 8271 cm
h,‘ - h = 1257” cm

El valor de b; - b: es menor que 13.279 cm (Fig. E4.6.3), lo que indica que el alma
no es completamente efectiva, como se supuso en a.

Localizacion del eje neutro, teniendo en cuenta que el alma no es completamente
efectiva. En un primer tanteo se supone que la porcién no efectiva del alma es

13.279-(by ~ by} = 13.279- 12570 = 0709 cm
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En la Fig. £4.6.4 se muestran todos los elementos efectivos y los esfuerzos
normales en la seccion; en la tabla siguiente se determina la nueva posicion del

eje neutro.

" Elemento Longitud efectiva | Distancia al borde superior, y Ly i Ly

Licm) (cmj fem?) | (cm’)
1 1.400 24271 33.979 824.714
o LO4& 25,143 26.392 664.624
3 8032 - 25.303 : 203.250,  5143.235
4 LO48 0.217 : 0.227 0.049
o S 5675 1 0.096 l 0.545 | 0.052
60288 _0.573 i 0165 | 0.095
7 19.534 1 15.109 ! 295139  4459.258
5 4299 2,483 % 10.674 26.505
TOTAL 41.324 ] ! 570.3711 11118.532

ford 3515Kg/cm?
rde superior '.___.1
:; i > N 40:430
Iy
‘xq:{ bq=4.299
7079 y=13.802 13.802
Dl | 1953 X X
1188 14y 598
I N A [ L
@ ‘ @ 0430
©)

Fig. 4.6.4 Longitudes efectivas y esfuerzos calculados suponiendo

que no toda el alma es efectiva (1" tanteo).

Vv=570.371/41.324 =13.802 cm

Esfuerzos en los bordes del alma:

S = 3515¢13.372/13.802) = 3405 Kg/em® (compresion).

o= 3515 (11.168/13.802) = 2844 kg/cm® (tension)
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UNIONES A TOPE

Juntas en “V'": Volumen de la unién y peso del metal depositado.

Espesor | Separacion | Volumen Volumen | Kilos de
Posicién de soldeo |del mat. base de fa rafz en| tedrico de | real dela metal
en mm mm la unién unién en |deposita-
cm®im em®im do en
kgim.

40 1,0 11,5 11,0 | 0,090

50 1,0 16,5 16,0 0,130

6,0 1,0 23,0 21,5 0,170

so.w/ 7,0 1,5 33,5 32,5 0,260

g 8,0 1,5 420 40,0 0,310
T 3,0 1,5 51,0 48,0 0,380
- " 10,0 2,0 66,5 62,0 0,490
11,0 2,0. 78,5 71,5 0,560

Plano Horizontal

120 2,0 91,0 83,0 0,650

140 2,0 120,0 110,0 0,860

150 2,0 135,0 123,0 0,970

16,0 2,0 151,0 132,0 1,040

18,0 2,0 189,0 1700 1,330

20,0 2,0 2270 208,0 1,630

25,0 2,0 M0 313,0 2,460

4,0 1,0 13,0 12,5 0,100

50 1,0 19,5 19,0 0,150

6,0 1,0 27,0 25,5 0,200

7.0 1,5 39,0 38,0 0,300

wﬂ
~/

8,0 1,5 450 46,5 0,370

9,0 1,5 60,5 56,0 0,440

¢ 10,0 2,0 71,5 72,0 0,570
' 11,0 2,0 92,0 83,5 0,660

Plana hgrizontal

» 120 2,0 107,0 97,5 0,770

14,0 2,0 141,0 130,0 1,020
150 2,0 160,0 146,0 1 1,150

16,0 2,0 180,0 157,0 1,230

18,0 2,0 223,0 204,0 1,600

20,0 2,0 271,0 247,0 1,940

25,0 2,0 411,0 3750 2,940
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VOLUMEN TEORICO DE JUNTAS

Veamos ahora el volumen tedrico de algunas uniones mds comunes y kilo del
metal depositado para diferentes posiciones de soidadura.
(Valores aproximativos).

UNIONES A TOPE

Juntas en “I’’: Volumen de la unién y peso del metal depositado.

Espesor del | Separacion Kilo del metal
mat. base | de la rasz { Volumen en| pDepositado
POSICION DE SOLDEO|en mm. en mm. em’im. kgfm.
. — | 1 no 0 2 ,0 0,020
> A ] {15 0,5 3,0 0,020
2,0 1.0 40 0,030
Planc Horizontal 3,0 1.5 7,0 0,050
. — ;|40 2,0 17,0 0,130
L P \ |50 2,0 21,0 0,160
r > = |6,0 2,5 27,0 0,210
Plano Horizontal 7,0 3,0 36,0 0,280
1.0 0 - 2,5 0,020
1,5 0,5 4,0 0,030
2,0 1,0 50 0,040
. . 3,0 1 9 0,070
Horizontal Vertical o o
4,0 2,0 22,0 0,170
5,0 2,5 250 0,200
6,0 3,0 32,0 0,250
7.0 3,0 42,0 0,330
Horizontal Vertical
4,0 2,0 9,0 0,070
o &) " 5,0 2,0 10,5 0,080
) K | o0 2,5 13,0 0,100
{ \r — |70 3.0 16,0 0,130
4,0 2,0 10,5 0,080
5,0 2,0 16,0 0,130
Sobre Cabeza 6,0 2,5 18,0 0,140
7,0 3,0 21,0 0,160




UNIONES A TOPE

Volumen tedgrico de juntas

Juntas en “V'"; Volumen de la union y peso del metal depositado.

Espesor | Separacion] Volumen Volumen| Kilos de
Posicién de soldeo |def mat, base| delaraiz | tedrico real de la metal
en mm en mm de la union | deposi-
unionen| encm®/m| tadoen
cm®im kgim
4.0 1,0 15,0 16,5 0,130
5,0 1,0 22,5 24,5 0,190
6,0 1,0 31,0 37,0 0,290
, — 7.0 1,5 45,0 49,0 0,380
} % L 8,0 1,5 57,0 59,5 0,470
— )\ 9,0 1,5 70,0 75,5 0,590
70° 10,0 7 2,0 90,0 96,5 0,760
1,0 2,0 107,0 113,0 0,890
12,0 2,0 125,0 134,0 1,050
Vertical 14,0 2,0 165,0 171,0 1,340
15,0 2,0 188,0 197,0 1,550
16,0 2,0 21,0 2230 1,750
18,0 2,0 263,0 276,0 2,170
20,0 2,0 320,0 3340 2,620
250 2,0 438,0 510,0 4,000
4,0 1,0 17,5 180 | 0,140
5,0 1,0 26,0 28,0 0,220
6,0 1,0 36,0 38,5 0,300
% 7,0 1,5 51,5 56,0 0,440
/kw)\ 8,0 15 65,5 700 | 0,550
9,0 1,5 81,5 87,5 0,690
10,0 2,0 104,0 109,0 0,860
11,0 2,0 124,0 130,0 1,020
Sobre cabeza
12,0 2,0 1450 157,0 1,230
+ 14,0 20 193,0 204,0 1,600
15,0 2,0 2190 231,0 1,810
16,0 20 247,0 " 2570 2,020
18,0 2,0 308,0 320,0 2,510
20,0 2,0 376,0 396,0 3,110
250 2,0 5770 606,0 4,760

65
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UNIONES A TOPE

Juntas en “V"': Volumen de [a unidén y peso del metal depositado.

Espesor | Separacion | Volumen |Volumen | Kilos de metal
Posicion de soldeo | del mat. {de faraiz | tedrico de|real dela |depositado en
base en | enmm la unién | unién en _kgim
mm encm3im | em3/m
4,0 1,0 13,0 | 145 0,110
5,0 1,0 19,5 21,0 0,160
6,0 1,0 27,0 30,0 0,240
- 7,0 1,5 39,0 42,0 0,330
8,0 1,5 49,0 56,0 0,440
9,0 1,5 60,5 65,0 . 0,510
‘g 10,0 2,0 77,5 81,0 0,640
\< 11,0 2,0 920 | 96,5 0,760
J 12,0 2,0 107,0 113,0 0,890
14,0 2,0 141,0 149,0 1,170
15,0 2,0 160,0 171,0 1,340
16,0 2,0 180,0 186,0 1,460
Horizontai
18,0 2,0 2230 233,0 1,830
20,0 2,0 21,0 2810 2,210
25,0 2,0 411,0 4250 3,340
Peso del metal depositado para cordones de fondeo y de respaldo en
soldaduras en ‘‘V”, con electrodos de 1/8" (3,2 mm.) de didmetro.
Posicion de soldeo Espesor del material Kilos de metal depasitado
base en mm enRg/m
Plana horizontal 6—12 0,100
Plana horizontal >12 . 0,150
Vertical horizontal >8 ;150
Horizontal vertical >8 0,150
Sobre cabeza >10 0,100




UNIONES DE ANGULO
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Soldadura de filete: Volumen de la unién y peso del metal depositado.

Posicién de soldeo Espesar def Seccion en Volumen en Klilos de metal
mat., base en mm® cmalm depasitodo en kg/m
mm

2,0 4,0 5,0 0,040
2.5 6,5 75 0,060
3,0 9.0 105 0,080
3,5 12,5 14,0 0,110
4,0 16,0 18,0 0,140
45 20,5 22,5 0,180
5,0 25,0 275 0,220
5,5 30,5 335 0,260 "
6,0 36,0 400 0,310
65 425 465 0,370
7.0 49,0 545 0,430
7.5 56,5 60,5 0,470
Plana
8,0 64,0 70,0 0,550
9,0 31,0 88,0 0,690
10,0 100,0 108,0 0,850
11,0 121,0 131,0 1,030
12,0 1440 155,0 1,220
13,0 1690 179,0 1,410
14,0 196,0 207,0 1,620
15,0 2250 237.,0 1,860

UNIONES DE ANGULO

Soldadura de filete: Volumen de la unidn y peso del metal deposttado.

Posicién de soldeo Espesor del | Seccibénen| Volumenen Kilos de metgt
mat, base en | mm? an’/m depositado en hgfm
mm
2,0 4.0 6.0 0,050
2.5 6,5 35 0,070
3,0 2.0 12,5 0,100
3,5 12,5 16,0 0.130 -
4.0 16,0 21,0 0,160
45 20,5 26,0 0,200
5,0 25,0 ns 0,250
5.5 30,5 37,0 0,290
6,0 36,0 42,0 2,330
6,5 425 495 0,390
7,0 49,0 5710 0,450
. 15 565 65,0 0,510
Plano Horizontal n
8,0 640 735 0,580
9,0 81,0 94,0 0,740
10,0 100,0 114.,0 0,890
11,0 121,0 138,0 1.080
12,0 144 0° 162,0 1,270
13,0 1690 190,0 1,450
14,0 196,0 2240 1,760
15,0 225,0 248,0 1,950




68 Tipos de juntas en soldadura

UNIONES DE ANGULO

Soldadura de filete: Volurpen de la unido y peso del metal depositado

Posicién de soides Espesor de] | Seccidnen | Volumenen Kifos de metal
mot. base enr | mm® em”im depositado en kg/m
mm [

2,0 4,0 55 0,040
25 6,5 8,0 0,060
3,0 5,0 11,0 0,050
35 12,5 15,0 0,120
4,0 16,0 19,5 0,150
4,5 20,5 24,5 0,190
5.0 25,0 305 0,240
55 30,5 35,0 0,280
6,0 36,0 43,0 0,340
6.5 47,5 51,0 0,400
7,0 49,0 56,0 0,440
Horizontal vertical 75 56,5 64,0 0,500
8,0 64,0 76,5 0,600
9,0 81,0 95,0 0,750
10,0 100,0 1160 0,910
11,0 1210 1430 1,120
12,0 1440 169,0 1,330
13,0 16%,0 195,0 1530
14,0 196,0 2270 1,780
15,0 225,0 2640 2,070

UNIONES DE ANGULO

Soldadura de filete: Vojumen de ta unidn y peso del metal depositado.

Posicion de soldeo Espesor def | Seccidn en | Volumen en Kitos de metal
mat. base en | mm emfm depositado en
mm kgfm

20 40 55 0,040

2.5 65 8.5 0,070

3.0 9,0 12,0 0,090

35 12,5 16,5 0,130

40 16,0 22,0 0,170

4.5 205 26,5 0,210

5.0 25,0 33,0 0,260

55 30,5 40,5 0,320

6,0 36,0 475 0,370

6,5 42,5 56,0 0,440

7,0 49,0 65,0 0510

7.5 565 735 0,580

‘Sobre cabeza

) 8,0 64,0 82,5 0,650
9,0 81,0 1090 0,860

10,0 100,0 1300 1,020

11,0 121,0 157,0 1,230

12,0 1440 188,0 1,480

13,0 169,0 2200 1,730

14,0 196,0 257,0 2,020

15,0 2250 2940 2,310




Folumen tedrico de juntas

UNIONES DE ESQUINA

Volumen de 1a union y peso del metal depositado.

69

Posicién de soldeo Espesor del | Seccidn en | Volumen en Kilos de mertal
mat. base en | mm®* cm 3/m depasitado en
mm kg/m
2,0 2,0 3.5 0,030
3,0 4,5 7,0 0,050
4,0 8,0 9,0 0,070
5,0 12,5 13,0 0,100
6,0 18,0 18,5 0.150
7,0 24,5 255 0,200
8,0 32,0 330 0,260
9,0 40,0 41,5 0,330
10,0 50,0 515 0,400
11,0 60,5 63,0 0,490
12,0 72,0 745 0,580
15,0 113,0 116,0 0,910
Plana
18,0 162,0 167,0 1,310
20,0 200,0 206,0 1,620
220 2420 248,0 1,950
25,0 323,0 329,0 2,580

UNIONES DE ESQUINA

Volumen de la unién y peso del metal depositado.

Espesor del Seccion en Volumen en Kilos de mezaf
Posicién de soldeo mat. base mm’ cm”im depositado en
en mm . kRg/m
2,0 2,0 30 0,020
3,0 45 7,0 0,050
4,0 8,0 9,0 0,070
5.0 12,5 13,5 0,110
6,0 18,0 19,5 0,150
7.0 245 26,5 0,210
8,0 32,0 345 0,270
9,0 40,0 430 0,340
10,0 50,0 535 0,420
11,0 60,5 67,0 0,530
12,0 72,0 79,0 0,620
15,0 113,0 123,0 0,970
Planz Horizontal
18,0 162,0 174,0 1,370
20,0 200,0 206,0 1,620
22,0 242,0 255,0 2,000
25,0 3230 331,0 2,600




70 Tipos de juntas en soidadura

UNIONES DE ESQUINA

Volumen de 1a unién y peso del metal depositado

Espesor del Secclén en Volumen en Kllos de metal
Posicibn de soldeo mat. base mm* cma/m. depositado en
en mm. kafm.
2,0 2,0 3,5 0,030
3,0 45 7,0 0,050
4.0 8,0 95 0,070
5,0 12,5 145 0,110
6,0 18,0 21,0 0,160 <
7,0 245 275 0,220
8,0 32,0 36,0 0,280
9.0 40,0 45,5 0,360
10,0 50,0 56,0 0,440
Horlzontal 11,0 60,5 72,0 0,570
12,0 72,0 B45 0,660
15,0 113,0 132,0 1,040
18,0 162,0 190,0 1,490
20,0 200,0 227,0 1,780
22,0 2420 275,0 2,160
25,0 323,0 370,0 2,900

UNIONES DE ESQUINA

Volumen de ja unién y peso del metal depositado

Espesor del Seccion en Volumen en Kilos de meruat
Posicién de soldeo mat. base mm?> cm”[/m. depositado en
en mm. kgfm,
2,0 2,0 35 0,030
3,0 45 15 0,060
4.0 8,0 10,5 0,080
5,0 12,5 16,0 0,130
6,0 18,0 22,0 0,170
7,0 245 31,5 0,250
8,0 32,0 405 0,320
9,0 40,0 51,0 0,400
W’ 10,0 50,0 64,0 0,500
11,0 60,5 785 0,620
12,0 72,0 93,0 0,730
Sobre cabeza 15,0 113,0 1410 1,110
18,0 162,0 2040 1,600
20,0 200,0 252,0 1,980
220 242,0 3040 3,180
25,0 323,0 405,0 3,400
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AISC DISENO FACTOR DE CARGA Y RESISTENCIA (LRFD)
CAPITULO “H”
' MIEMBROS SIMETRICOS SUJETOS A FLEXION Y FUERZA AXIAL.
1) Miembros simple v dobiemente simétricos con flexion v torsion.
La interaccion de fiexion v tension en perfiles simétricos sc limita mediante las formulas Hl-1a

y Hi-1b.

a) Para P, 202

0

P8I Mo Ma (g (Hi-1a)
d)P" 9 ¢hMm ¢th}
b) Pam P, <02
P, + M. + M, <1.0 (Hi-la)
2¢Pn ¢hMm ‘ben}
En dondc:
P, = Resistencia de tension requerida. en Kg.
P, = Resistencia de tension nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la
Scecidon D1, en Kg.
M, = Resistencia de flexion requerida. determinada de acuerdo con las disposiciones de
la Seccion C2.en Kg - m,
M, = Rusistencia de flexion nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la
Scccion F1, en Kg - m,
X = Subindice que indica un simbolo se reficre a flexion alrededor del eje mayor
momento de ingreia.
v = Subindice que indica que un simbolo sc refiere a flexion alrededor del eje de
menor momento de incrcia.
¢ = ¢. = Factor de resistencia para teasion (véase la Scecion D1).
$b = Factor de resistencia para flexién = 0.90.

Sc podra hacer un analisis mas detallado de la interaccion de flexion y tension, en lugar de usar
las formulas Hi-1a v Hl-1b. '

]
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2) Micembros simple v doblemente simétricos a flexidn v compresion.

La intcraccion de flexion v compresion en perfiles simétricos se limita mediante las formulas
Hl-la v H!-1b. en donde;

P. = Resistencia requenda ante compresion, en Kg

P, = Resistencia nominal a la compresién, determinada de acuerdo con lo indicado en ia
Seccion E2, en Kg. -

M, = Resistencia a la flexion requerida. determinada de acuerdo con lo dispuesto en la
Seccion Cl.en Kg — m.

M. = Resistencia a la flexion nominal, determinada de acuerdo con las disposiciones de
la Seccion Fl.en Kg — m.

X = Subindice que indica que un simbolo se refiere a flexion alrededor del cje de
mavor momento de increia.

v = Subindice que indica que un simbolo se reficre a flexion alrededor del cje menor
momento de increia.

Factor de resistencia para compresion. = (.85 {véasc la Scecion E2).

=
il

poa
|

db = Factor de resistencia para flexaon = 0.90.
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TABLA BS.1

RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR PARA ELEMENTOS EN COMPRESION

DESCRIPCION RELACION RELACIONES LIMITES ANCHO - ESPESOR
DEL ANCHO - AP Ar
ELEMENTO ESPESOR {scceion compacta) {seccién no compacta)
Patincs de perfiles | 545 1358 [f]
hibridas o vigas armadas b/h e
soldadas a flexion Fy, \/(FY:" -1 160)”":
Para Py/é,P,<0.125c]
Almas cn flexién v 5730 1- 2.75P, (gl
compresion axial combi- h/t, JFy o, P, 8150 p
nada Para P/gsP,>0.125c] = =074 5
1600 P, ). 2120 "
—|233- 2 —
vFy 6.P, vFy
Sin sismo Con sismo -
Patincs de perfiles | {in-
Cluvendo seccioncs hi- - bi 545 436
Bndas) v canales ¢n fle- Eir—
Xion [a] vFy, vFy:
" Para P/4uP.<0.125(c]
sm( 122780, )1 a360f  154p,
Almas en combinacion - g TToP, T e Ig)
Flexién v compresion - - h/t., — -

Axial

Para P./¢,P.>0.125[c]

'\
1600(233_ P, |, 2120

JFy &P, ) JFy

3‘50{1,0‘74 P, J

\/ﬁ ¢’h P)'

fa] Para vigas hibridas. usar el esfucrzo de fluencia del patin Fye en lugar de Fy.
{b}  Suponc cl arca neta de la placa ¢n ¢l agujero mas ancho.
lc] Supone una capacidad de rotacion ineslastica de 3. Para estructuras en zonas dc alta
sismicidad. una capacidad de rotacion mas grande dcbe ser requerida.
{d] Para disefio plastico usar 1300/Fy.
le] F. = Esfuerzo residual de compresion en ¢l patin.
' = 10 ksi para perfiles laminados.
= 16.5 ksi para perfiles armados soldados.
£}

A vy

le)

pero no menos que 0.35 < K. <0.763

fluencia especificado del tipo de acero qucsse usa.

Para miecmbros dc patines difercntes, ver apéndice B3.1, Fy es el esfuerzo minimo de
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REVISION COLUMNA (C:): CRITERIO AISC (LRFD).

1.- Columna seccion 1" de PLS soldadas de acero NOM-B-254 {ASTM A-36).
Altura de la columna L = 350 cm

2.- Elementos mecanicos.

ESTATICA SISMO X SISMO Y
P 299 7 Ton 4.90 Ton 21.90 Ton
M., cupenor 7.06 Ton - m 638 Ton-m —m————ee
M, intenor 11.18Ton-m B8 1Ton-m ————
M, supenor 0.03 Ton-m ——— 311 Ton-m
M, wfenar 0.19Ton - m ——— 109.60 Ton - m

3 - Propiedades geométricas de la seccion,

PRI D | by | e | & | A ] L | S | Z | ] L | S |2 |~
cm cm cm cm cm? cm" Cl'l'l3 cm3 cm ClTIJ cm“ cm“ cm
C-2 80 Gl 254 | 44 TO6 | BINT6 | 20762 | 23127 [ 34 31 { 158493 | 5283 [ RO | 150

4 .- Compresion por carga axial.
Pv=Afv
Pyv =706 x 2330 = 1786180 Kg = 178618 Tm
6Py = 0.9 x 1786.18 = 1607.56 Ton
W= 2997 +49+03(21.9y=311.7Ton (CV+ S, + 0.33Y)

5 - Condiciones dc seccion compacta para miembros ¢n compresion segun tabla B1.5.

a) Patings,

bf < 436

2tf  fFy

bf 60 436

—= =68< = 8.67 ; Cumple la seccion en sus patines ¢s compacta.
uf 2«44 V2530
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b) Alma
Para P, <0.125 -E—54360 1—1'54P“
b5 t“ FY d)bP}
”
Para P, >0.125 —11—51600 2.33- P, 221"0
¢, P, t.  yFy ¢.P, ) Fy

h=d-24=80-24.4)=712cm

P
o 3117 =0.19>0.125

6, P, 1607.56

b T2 g0
2.54

Ll

"

1600

253

(2.33-0.19)=68.07

g

2120
2530

=42.14

2803 <4218 <68.07 . EL ALMA ES COMPACTA.
6.- Pandco flexionante.

- KLy

A,
L1 E

(LRFD E2-4)

Ky = 0.97 (caso a) K, =090 (casoa) *
Kx = 3.48 (caso b) K, =188 (casob) **

*  Desplazamicento lateral impedido.
** Desplazamiento lateral no impedido.

DISENAMOS PARA DESPLAZA+MIENTO LATERAL NO IMPEDIDO.
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7.~ Calculo ¢. P,
¥ f 5
}\'n:348 350 2530 - 0.398
3431w ¥ 2040000
A = 1 88x350 ’ 2530 —0.492
° 15.0xm ¥ 2040000

El esfuerzo critico de pandco sera:

Sir <15 F, :(0.658’-") Fy: Pandeo inclastico.
0.877
Sia>15 | :{ % J Fv: Pandco clastico.

Sc toma ¢l valor mavor de A,

F., = (0.638 “*""") x 2330 = 2286.23 Kg/em?

6. P, = . Fo A = 0.85 x 2286.23 x 706 = 1371966 6 Kg = 1371.97 Ton.
%.- Compresion por flexion M, v M,.

P 1.7 . ) .
L =0.227 > 0.2 Sc aplica la siguiente formula.
¢.P 1371.97

con

P 8( M 8{ M,
L — S+ — <1.0
¢cpn 9 d)th_\ 9 ¢hMm

Condicion Sismo X: P,=2997+49+03 (219 =311.7Ton-m

SISMO X SISMO Y
Moupe =706+ 63.8=7086Ton-m Mipe [=]005+0331.1)=938Ton-m
M. [={1118+ 88.1=99.28 Ton - m My, [=]0.19+0.3(109.6)=33.07 Ton—m
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Condicton Sismo Y: P,=299.74+03 (4.9)+219=323.07Ton-m

SISMO X SISMO Y
Mop. | =17.06 + 0.3 (63.8) = 26.2 Ton-m |[M.. |=]0.05+3L.1=31.15 Ton-m
Mur. |= 11118+ 0.3 (88.1) = 37.6] Ton-m | My 1= 0.19+ 109.6 = 109.79 Ton — m
9.- Calculo de los momentos My v My, -
M, = B, M,, + B My, (LRFD HI-2)
C
B, = —2-=210 (LRFD H1-3)
]_
P
SISMO X SISMO Y
C _l06-04 1986}, c. |=]06-04 = 26201432
s 99 28 o~ 37.61
. |- 06-04(938]= e los—0d 2115 ) 048
m : , m 109.79
Calculode P, .
706 x 25
) 2 796%2330 _11276104.14 Kg: Carga critica de Euler.
~ (0.398)
706 » 25
19622330 _ 519895763 Kg: Carea critica de Euler
~ o (0.492)
10.-Calculo de B,
SISMO X SISMO Y
0.31 0.31
B, =———=031>10 B, = —————=032.10
SREEIT; N 32307 0321
11276104 11276104
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0.48 0.48
e =048 =10 B =————=048-10
By, - 311.7 0 2 - 32307
7378957 7378957
11 -Calculo de B-. B- = 1.0 en un marco amostrado.
S M, Yy P.,/
et / Yl
i B
' ]
/ / b - SOV
1
/ 2

B. = (C14)
Anh
1-ZP
"IZHL

1 i .

B.=——— (C1-3)
i 1 TP,
[Z Pe, }
Dondec:
Aoy = Desplazamiento relativo.
L = Altura columna.
%P, = La suma de la resistencia axial necesaria para todas las columnas del piso en
cucstion.

ZH = La suma dc todas las fuerzas horizontales del piso que producen Ag,.



FLORES RUIZ

INGENIERO CONSULTOR

AY, PEDRQ ANTONIO DE LOS SANTOS NO 84 2
COL SAN MIGUEL CraPULTEPEC

CP 11B50MENCO OF

TELS/FAX 5515-7256 ¥ 5516 0815

Datos:

0.0110: ver tabla 4.

N

= |gf>

~—
Il

TP, = 4800 Ton.
ZH = 579.2 Ton, ver tabla 4.
1
8: = ooio] ¥
1 -4800 ———
579.2

SISMO X

DIRECCION X

DIRECCION Y

w | =] 7.06(1.0)+63.8(1.09)=76.60 Ton-m M. |=10.05(1.0)~03(31.1}1.09=10.22 Ton-m

Z|1Z

[*hY

=11 18(1.0)+88.1(1.09)=107.20 Ton-m [M,, |=[0.19%(1.0)+0.3{109.6)(1.09)=36.09 Ton-m

SISMO Y

DIRECCION X

DIRECCION Y

M., |=]7.06(1.00+0.3(63.8)(1.09)=2792 Ton-m [M,,

=10.05(1.0)+31.1(1.09)=33 95 Ton-m

My =11 I18(1.0+0.3(88.1)1.09)=39 99 Ton-m |M,, |=

0.19(1.0)+109.6(1.09)=119.65 Ton-m

12 -Flexion.

Longitud sin arriostrar del patin de compresion (Ly) = 350 cm

?.SISF) _25]5>’-]5_75001 cm > 350

Lp =
Y =N T

Sc tiene un flexion plastica.

M =0 Mp: =09

Mp=FvZ<15M,=78792

My, = Fy S, = 2530 x 20762 = 52527860 Kg - cm = 525.28 Ton - m

Mp. = 2530 x 23127 = 58511310 Kg -cm = 585.11 Ton -

6. Mn, =09 x585.11 =526.60 Ton- m

My, = Fy Sy = 2530 x 5283 = 13365990 = 13;3.66 Ton-~m

m <1.5My
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1.5 My, =1.5x 133.66 = 200.49 Ton - m
Mp, Fv Zy = 2530 x 8031 = 20318430 = 203.18 .. Tomamos 200.49 Ton - m
$Mn, = 0.9 x 200.49 = 180.44 Ton—m
13 -Interaccion,
Sismo X

3117 | 8 ‘0720000\4-8fMJ=o.zz7+o.18|+o_13=0.583<1.o.-. EB

137197 9152660000 9 \ 18044000

Sismo Y

323.07 .\ 8( 3399000] 8 (11965000

— - ]-:0.235+0.057+0_589=0.88I <1.0.. EB.
137197 91 52660000 18044000

9

- P '~

Fue mas desfavorable la dircecion Y. trabaja ia columna al 88.1% en cficiencia. es decir. esta
correcta.

10



FLORES RU Iz AV PEDRO ANTONIG DE LOS SANTOS NO 62 4
COL SAN MIGUEL CHAPULTEPEC
C P 11850 MEXICO DF

INGENIERO CONSULTOR TELSIFAK 5515-7256 Y 5516-0835

FLEXION SEGUN AISC (LFRD)

M“_ Fy L-__F_‘,..|..FY_. e Fy e F,

[ /M 7%

C

"

[ ) ] |
(n) ®) (<) (d)

Figura Distnibucton del esfucrzo normal debido a flexion cn los rangos elastico ¢ inelastico

¢» M,; RESISTENCIA A LA FLEXION: ¢, = 0.90

MIFMBROS EN FLEXION

Mp|
N‘[ll % Mn

M

O EE= 3///

Lp L,
L
F1-4) b (Fl-8)

Zona M
Momento Piastico M,

Zona M, =C M -BFL, -L )]s™M

Momento Inelastico P

11
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Zona & 5
Pandco Elasticopor | v M =c¢ |-~ JEI GI+ nE L c l<Mm
Torsion Lateral " o v L, ; L, L
M -M
BF=|———| M,=5 ( -F)
L, -L,
F, = 703 Kg/cm?®; Vigas laminadas F, = 1160 Kg/cm?: Vigas soldadas |
Z, = Modulo de la seccion plastica con respecto al gje centroide menor (o v}, cm?
Z. = Modulo de la scccion plastica con respecto al eje centroide mayor (o x), cm?
S = Moddulo de la scceion clistica con respecto al eje centroide mavor (o x), cm®

Las longitudes L, v L, s¢ definen en la sec.F1.2 de la especificacion AISC LRFD como sigue:
Para sccciones de perfiles | v canales sometidos a flexion alrededor de su €je mavor
25161,

L. _H,/E

Parra vigas dc barras rectangulares sohidas v cajones

(Fi-4)

264000,
Lr' :-—!\4_1”/\ (F]-S)
dondec:
I, = Radio de giro con respecto al ¢je centroide menor (0 y), cm.
A = Arca de la seccion transversal. em?.
J = Constante dc torsion. cm”

La longitud limite latcralmente no arriostrada L, v el momento de pandeo M, correspondiente se
dcterminan como sigue.

12



FLORES RUIZ

AV PEDRO ANTONIO DE LOS SANTOS WO €4 3
COL SANMIGUEL CHAPULTEPEC
CP NasoMENCO DF

INGENIERO CONSULTOR TELS FAX 5515.7256 ¥ 5516-0835
$.A8,
C.’ ."" o —— e ————
' ™~ ~ M pra O, > 50
M, e
Cl‘b‘“a T
+.M, - "J

o

lfomoa:.ta I

Ho cncma:‘.zq

| Esvata |

A

P

A,

Figura Clasificacion de sccciones transversales por pandeo local de placa.
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O ES R AV PEDAD ANTONIO DE LOS SANTOS RO 64-2
COL SAN MIGUEL CHAPULTEPEC

INGENIERQ CONSULTOR S ';.‘:Elx;-c'.'gSGDYFSSI&OBSS
Si A<, M, =M,
Si Ay <A <A, A— A
M, =M, -(M -M, ileM,
A R
Si A > A M, =M, =SF, s M,
CORTANTE SEGUN AISC (LRFD).
i i N
1 z - ....I ........ 1
1, {a) )
UG | IS i
g -1, (D) l
i
h e |, (&) — "3
|
f
) A
{ ) . {

vV
{(a) f. = dt (Vigas laminadas).
¢ V
(b) T ht {Trabes armadas. capitulo 7).
vQ
(c) f, = It (Detalles dependientes del cortante o perfiles no cstandar).

DISENO POR CORTANTE.

Excepto en ¢l caso de claros muy cortos, las vigas sc seleccionan usualmentc con base en su
capacidad por flexion v lucgo se revisan por si capacidad a cortante. La capacidad de discio por
cortantc es ¢ V,. donde $ =09 v

V.=06F, A,
16



FL RES RUIZ AV PEDRQ ANTONIQ DE LOS SANTOS MO 64 4
GOL 5AN MIGUEL CHAPULTEPEG
C P 11B50 MEXICO DF

INGENIERC CONSULTOPR TELS /FAX 5515-7256 ¥ 5516-0825

Para las sccciones de perfiles en I, doble o uni-simétricas con ¢l ala de compresion mavor que o
igual al ala de traccion, v canales cargados en ¢l plano del alma.

r X S
L, == \/1+ 1+ X,(F, -F Fl-6
N e R K
M, =(F, -F)S, (F1-7)
EG
donde X, = S —i {F1-8)
S, 2
C, (S.Y
X,=4—1= (F1-9)
) I, LGl
dondc
E = Moadulo de clasticidad del acero = 2040000 Kg/cm?
G = Moddulo de clasticidad al corte del acero = 780000 Kg/cm?
IR = Momento dc nercia alrededor del ¢je centroide (o v, em®)
C. = Constante de alabeo, cm®.
. Mn
’bMP /ObMu pata C, =10
M,
' $, My para Cp= 1.0
| Diseiio ! Resistencta
Plastico ! basica
1
: t L
Lpd -LP L, b

Figura Dectcrminacion de la resistencia de disefio a la flexion ¢, M, (Cy = 1,0)
13



FLORES RUIZ

INGENIERO CONSULTOR

AV PEDRC ANTONID DE LOS SANTDS NO B4 4
COL, SAN MiGUEL CHAPULTEPEC

CP 1850 MEXICO CF

TELSFAX 5515-7256 ¥ 5516-0835

COEFICIENTE DE FLECION C,.

El coeficiente de flexién sc define como:

M M
C,=[175+105 Ml +03] —

- -~

1A
b2
(W]

En donde M, v M: son los momentos de los segmentos no arriostrados de la viga ¢n consideracion,
correspondicntes_al extremo mas pequefio v al mas grande respectivamente. Si las rotaciones
debidas a los momentos de los extremos M, v M- ¢stan en direccion opuesta M/M: ¢s ncgativa; de
otra forma. Mi/M. es positiva. El cocficiente C,, ¢s = 1.0 para ménsulas no arriostradas v miembros
cn donde el momento dentro de parte del segmento no asegurado ¢s mayor que o igual al momento
dcl extremo del segmento mas grandc (p.e). vigas sobre dos apovos, donde M; = M. =0).

El cocficiente C,, da cuenta del cfecto del gradiente de momento sobre ¢l pandeo por torsion lateral.

Las ecuaciones de capacidad de momento LRFD.

C - 125M_,
*25M__ +3M, +4M, +3M,

max

Ly/

4

vV
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FLORES RUIZ

INGENIERO CONSULTOR

AV, PEDRC ANTONIO DE LOS SANTOS NO 643
COL. SAN MIGUEL CHAPULTEPEC

C P.11BSO MEXICO DF.

TELS /FAX 5515 7256 ¥ 5516 0835

Excepto para sccciones transversales con almas muy esbeltas Los términos Fio v A son,

respectivamente, ¢l esfuerzo de fluencia del alma v ¢l area del alma.
AISC DISENO FACTOR DE CARGA Y RESISTENCIA
EJEMPLO 2.

Trabe Sccundana

T-S: El patin csta soportado latcralmente por ¢! sistema de piso Ly, = 0.

2.1 CARGAS EN LA TRABE.
Wis = 650 Kg/m*: Grupo B.  Acero A-36
Ar=3x12=36m?

W =36x0635=234Ton

3V
2

MOMENTO FLEXIONANTE Y CORTANTE.

WL 23412
8

M =351Ton

5
= '3'4=ll.7 Ton, V, =16.38 Ton

V=— =222
2

M|$_

M,=14x351=4914 Ton—-m

2.3 DISENOQ POR FLEXION.
Resistencia de disciio por flexion.
b Mi=n Z, F,=09ZF,
Maddulo de scecion plastico requenido.

M, 49
7. =2 o 2000 500 10 cm?
5.F. 092530

W=18x65 (IR457x96.7Kgm) Z,=2179 cm’
17



FL RE RUIZ AV PEDAC ANTONIO DE LOS SANTOS NO &4.4
COL SAN MIGUEL CHAPULTEPEC
CP 1NB50MEXICO, DF

INGENIERO CONSULTOR TELSJFAX 5515-7256 ¥ 5516-0835

Aumentamos ¢l pp de la viga.

Wy =W+ W, =234 +0.0967 x 12 = 24.56 Ton

M:M:24'S§M2=36.84

8

M,=14x3684=51576 Ton-m

$o M, =0.9x2179x 2530 =49.61 Ton - m

Aumentamos la seccion.

W=18x 7L (IR457x1053) Z,=2373 em’. 1, = 48699 cm®

REVISION ANCHO GRUESO.

a) Patincs.
bf 282 ., .
— = = 7.16 <10 83 .". La scccion por los patines es compacta.
2t,  2x1.96
545 545
kp = = = 1083 '
JE V2530
b) Alma
h 4278 .
—— = =3506 <106.16 .. La seccion por ¢l alma es compacta.
tw .22
5140 5340

=106.16

J—, J2530

¢ M, =0.9x 2376 x 2530 = 5410152 Kg - cm =54.10 Ton - m > 49.61 .. EB.

18



FLORES RUIZ

INGENIERO CONSULTOR

AV PEDRQ ANTONIO DE LOS SANTOS NQ 63 +
COL SAN MIGUEL CHAPULTEPEL

CP NES0OMEXICO DF

TELS/FAX §515-7256 ¥ 5516-0835

[y
il

REVISION DE LA FLECHA: CON CARGAS DE SERVICIO.

5.58 cm

_5 WL' 5 (ML) 5x3699000x(1200)° _
384 EI 48{ EI | 48x 2040000 x 48699
Wi =W+ W, =234+01053x 12 = 24.66 Ton

WL 24.66x12

M =36.99
8 8
1200
i = —— + = 200 +05¢c=55cm

REVISION DEL CORTANTE.

{
V= -“— = ﬂ =12.33Ton
2 2

V,.=14x1233=17262Ton <71 30 .. Esta Bicn.
oV, =09(0.6F, A,)

h=3467-2(1.96)=42.78

A.=ht, =4278x1.22=5219 cm?

6Va = 09 (0.6 x 2530 x 52.19) = 71304.16 Kg =

=19 __— " _— —1

>
2
1
[

71.30 Ton [

d=46.7 cm

19
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F. 1. UNAM.
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V.-FALLAS TIPICAS EN ESTRUCTURAS DE ACERO.

Las estructuras como bodegas y edificios metdlicos en México D, F. cuando se colapsan es por lo siguiente;

1) GRANIZO.

Que es una accidn ambiental accidental, que es una sobrecarga que cuando no se considera en el proyecto
estructural causa pandeos en los elementos y por tanto fallas o inclusive colapsos. .
Las causas que provocan las fallas pueden ser:

a) Generalmente es porque se tapan las bajadas de aguas pluviales.
b) Porque no se considera el peso del granizo en el disefio estructural.
¢)  Poca pendiente lo cual hace que no resbale el granizo y entonces se acumula en la techumbre.

2) VIENTO.

En zonas costeras las estructuras ligeras se colapsan o daflan por huracanes. De acuerdo con la clasificacion de
ciclones SAFFIR-SIMPSON, la depresién tropical tiene vientos menores a 63 kilémetros por hora; la tormenta
tropical entre 63 y 118 y los huracanes mayores a 119 kilémetros por hora.
CATEGORIA DE HURACANES.

Los huracanes se dividen en cinco categorias, segun la intensidad de sus vientos:

1 11 In v \%
Van de Van de Van de Van de Van de
P18.1 Km/hr 154.1 Km/hr 178.1 Km/hr 201.1 Km/hr 250.1 Km/hr
- a a a en
154.0 Km/hr 178 Km/hr 201.0 Km/hr 250.0 Km/hr Adelante

El viento causa en techumbres succion (sub-presion), es decir, levanta a las estructuras venciendo el peso propio,
por lo que es importante que el estructurista considere ia inversion de esfuerzos y en zonas costeras de
formacién de huracanes, se puede pensar en hacer techumbres més pesadas, para equilibrar la succion y posibles
presiones interiores que prevoquen las fallas (como losas tipo contec o losacero con una capa de concreto ligero

de 3.5 ¢cm).
Las causas comunes en las fallas pueden ser:

a)  Separaciones grandes de largueros lo que hace que fallen o vuelen las laminas,
b}  Un disefio equivocado de las barras o elementos al provocar pandeos y ocurran fallas o colapsos parciales

o totales.
3) LETREROS ESPECTACULARES (VIENTO).
Los letreros espectaculares pueden fallar también por viento (rafaga).
Las causas pueden ser:

a} Un disefio estructural deficiente.
b) Secciones demasiado econdmicas.

4) TORNADOS.

Los tornados se hallan entre los fendémenos naturales més violentos del planeta; cerca de mil tocan tierra en
Estados Unidos, cada afto mds que en cualquier otro pais, algunos son débiles y duran solo unos segundos, otros
se precipitan por el paisaje durante mas de una hora; pero pocos son destructivos. Por definicién los tornados son
columnas de aire que giran y se extienden desde las protuberantes nubes camulonimbos nadie a entendido por

.
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completo la dinamica de los tomados, pero algunos ingredientes parecen escenciales para el brebaje del cual
emergen estos torbellinos: aire calido y hamedo cerca del suelo, aire més frio arriba y vientos cortantes (o cizalla)
que cambian de direccién y velocidad con la altura. Los tornados mas destructivos se forman debajo de las
entrafias de superceldas que son grandes tormentas eléctricas de larga duracién cuyos vientos ya estan en
rotacion.

Los tornados se clasifican de la siguiente manera:

ESCALA FUJITA
Escala Kph Escala Kph
F5 Increible 420-512 F2 Importante 182-253
F4 Devastador 333-419 F1 Moderado 117-181
F3 Severo 254-332 F0O Vendaval 64-116

Los dafios que generan los tornados a su paso son mayisculos por las grandes velocidades de viento, pero sobre
todo, por los objetos pesados que levanta como animales o automoviles, objetos sueltos que se convierten en
mortiferos proyectiles de alta velocidad.

En México practicamente no se presentan tornados.
5) CAMBIOS DE LA ESTRUCTURA METALICA.

Al fabricar la estructura en ocasiones ocurre lo siguiente:

a) Se llega a cambiar la geomertria © secciones en obra contra las de proyecto de manera arbitraria en
secciones menores.

b)  Se cambian las cargas colecando por ejemplo aire acondicionado o cambio de techumbre mas pesada.

¢)  Es comin cambiar las conexiones buscando el fabricante la facilidad constructiva y esto no siempre es
conveniente ya que no es posible sustituir el mismo trabajo estructural proyectado originalmente.

6) SISMOS.
En sismos arriba de 6.5 Richter ocurren dafios en elementos no estructurales y estructurales.

Los colapsos de estructuras rigidas en general cuando fallan o se colapsan son por sismos intensos y es debido a
falta de rigidez o resistencia o ambas de la estructura; las causas mas comunes en las fallas o colapsos son por
pandeos generales o locales .Muchas veces por el efecto de columna corta que provocan muros de pretiles o
muros parciales no desligados correctamente de la estructura causan pandeos importantes y por tanto dafios o
hasta colapsos de las estructuras.

7y INCENDIOS.

También el fuego es causa de fallas en estructuras, las cuales causan dafios y en algunas ocasiones son isclusive
consideradas como pérdida total. El dano depende del material que esta contenido, como muebles, cortinas,
papel, telas cembustibles, pintura, etc, es decir, que tan flamables o inflamables y en que cantidad estan, también
incide en et dafo. el tiempo de duracién del incendio o sea que el cuerpo de bomberos llegue a tiempo y sea
eficiente. También es importante la disipaciéon de! calor en base a la rotura de ventanas, asi como también al
enfriar bruscamente a los materiales con el agua estos sufren esfuerzos residuales importantes.

Como acciones preventivas los edificios deben tener extintores, censores de humo y calor y ademds las
estructuras metalicas se deben recubrir o pintar con materiales gue retardan el dafio por calor (2a4 h).

En caso de requerir una proteccion antifuego a base de pintura esta deberd ser “ESMALTE INTUMESCENTE
EPOXICO™de 12 a 16 mls que da una proteccion para 4 horas de fuego. En México lo surte SAFE GUARD FIRE,
S.A.DEC.V.

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 3
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Existen otros productos para proteger a las estructuras metdlicas ante el fuego y esto es a base de recubrimientos
como son:

a) Fibras rociadas.

b)  Listones de yeso.

<) Concreto ligero {vermiculita o perlita).
d)  Tableros de yeso (tabla roca).

8} TERRORISMO.

Terrorismo €s otra causa de falla por impacto, explosién o implosién, este tipo de fallas es muy dificil de orever.
9) MONTAJE. '

Cuando No hay un plan y proyecto de montaje adecuado , pero sobretodo, cuando se descuidan los contra-

venieos provisionales puede haber hasta colapsos o accidentes de trabajadores, lo anterior lo pueden generar
asimetrias de cargas de montaje, lluvia, vientos o sismos , fallas de gruas por mal manejo, etc.

10)ERROR DE CALCULO.

En proyectos estructurales los errores pueden ser muitiples y algunas veces muy trascendentes como el mal
manejo de cargas o solicitaciones(considerar coeficientes s{smicos o vientos erréneos) , secciones erroneas .el
modelaje inapropiado de la estructura, la no interpretacion correcta de los resultados, cambios de parte del
dibujante (auto-cad) en planos respecto a datos proporcionados por el estructurista.

PROGRAMA DE CERTIFICACION DE
CALIDAD

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 4
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CERTIFICACION DE CALIDAD
INPECCION - EVALUACION CHECK LIST

No CONCEPTO

MEMORIA
PLANOS ESTRUCTURALES
PLANOS DE TALLER
FABRICACION

COLUMNAS

TRABES

CONEXIONES

SOLDADURA

TORNILLOS

10

MONTAJE

11 PINTURA ANTIFUEGO

V0000000000

CEDULA DE INSPECCION Y EVALUACION CHECK LIST

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 5
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CEDULA DE INSPECCION
Y EVALUACION
CHECK LIST

CATEGORIA : ACERO ESTRUCTURAL '

TIPO : EDIFICACION

OBRA
UBICACION
SUPERVISOR :
SUP . EXTERNO:
FECHA :

PROGRAMA DE CERTIFICACION DE CALIDAD

INFORMACTION GENERAL

EDIFICIO :
UNIDAD :

PROYECTISTA :
" DIRECCION : TEL :

CONTRATISTA :
DIRECCION : TEL :

CLIENTE :

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 6
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DIRECC : TEL :

INFORMACION DISPONIBLE
CONCEPTOQ ) COMENTARIOS sI

PLANOS ARQUITECTONICQS,

PLANOS ESTRUCTURALES

PLANQOS DE TALLER

ESTUDIO MEC. DE SUELOS

ESPECIFICACIONES DE
CONSTRUCCION

MEMORIA DE CALCULO

OBSERVACIONES

b
O

.
-u
.. v o
ﬂ

H
l

O 0O O o
Ol

O 0O O

CONCEPTO : - MEMORIA

No ARTICULO COMENTARIOS

Aprovl; Se incluye memoria descriptiva?

(E)

Aprov2 ; Se inciuye indice, y contenido
(E) de la memoria ?

Aprov3 ; Las hojas vienen numeradas ?

(E)

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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Aprov4 ; Contiene quien elaboro.
(E) revisd y aprobo ?

Aprov5 ; Contiene fechas de elaboracion,
(E) revision y aprobacion ?

Aprov6 ; Contiene bibliografia , indicande
(E) elolosregtamentos de apoyo ?

Aprov7; Se incluyen datos de resistencia—

(E)  yrigidez de materiales usados ™ D D
f'c.E, Clase, etc.. especifique. ~

Tipo de acero A-36 u otro.

Aprov8 ( Se incluyen factores de carga y-
(E) resistencia ? para fines de disefio D D

Aprov9,, Se incluyen datos de la estructusa—

(E) grupo , especifique. D D

No. ARTICULO COMENTARIOS si NO
Aprov10; Se incluye datos del suelo como
(E) tipo . Ftu , F.S . etc.. especifiqUe: E] D

Aprovlt; Los datos de cargas son claras? D

(E) cargas nominales y de diseiiq

Aprov12 ; incluyen esquemas de dreas .
(E) tributarias ? D
Aprov13; Los parametros utilizados para D D

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 8
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(E) sismo, estan indicados y son
correctos ? especifique

Aprovl4 ; El analisis se realizé empleartdo.

(E)  algln programa reconocido ?
especifique

Aprovt5, Eldisefio se realizd empleando

(E) algun programa reconocido ?

especifique

Aprovi6 ; Se incluyen las corridas de affftisis

{E) y disefio, para su cabal

comprension ?

Aprov17 Las fzas sismicas , rigideces?

(E) centros de torsion, etc...

se calcularon a través de un
programa ? especifique

Aprovi8 ;. De no ser asi. se encuentrarf

(E) los calculos correspondientes 7

Aprov19; En términos generales , se

{(E) considera completa la memoria?
CONCEPTO : PLANOS
No ARTICULO COMENTARIOS

Aprovl ; Estan di‘bujados amano ?

(E)

Aprov2 ; Estan dibujados en Autocad ?

(E) especifique version.

Aprov3 ; Son de 60cm x 90cm de tamaie-2

(E) especifique.

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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Aprov4 ; Son planos en albanene ?

(E) especifique

Aprov5 ; Se entregaron con respaldo en—
(E) diskett de 3 %",

Aprové ; El cuadro de referencia, contiene-

(E) titulo , obra , No de plano,
direcc. de obra y propietario ?

Aprov7 ; Asi mismo datos como: quien dibuje
(E) diseiio, reviso y aprobd ?

Aprov8 ; Fecha, escala, revisiones, No de—
(E) obra. Node archivo ?

Aprov9 ; Incluyen las notas necesarias y—

(E) especificaciones correspondientes2

especifique

No ARTICULO " COMENTARIOS

[

Aprov10 ; Son las anteriores . claras y Sim

(E) ambigiiedades ? especifique.

Aprovl1 ; Se encuentran a escala los dibujos?

(E)

Aprovl2 ¢ Se indico la escala en cada dibufo?

Aprovl3 ; La calidad de dibujo es del tipa

(E) estructurai especifique?

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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Aprovl4; El acomodo de cortes y detaltes™

(E) es claro v 1dgico ? D D

Aprovl15 ; Existe correspondencia claray D D
(E) logica en la nomenclatura de
cortes y detalles ?

Aprovl6 ; Los planos contienen los coTTes g
y detalles necesarios para, la D D
cabal comprension de lo que
se pide 7 especifique.

+ Aprovl7 Tales cortes y detalles ; se D D
encuentran compietos y bien

definidos ? especifique

Aprov18 En términos generales se

considera la calidad de dibujo D D
¢, buena ? especifique

Aprov19 ; En términos generales se
consideran los planos completos D D

y legibles ? especifique.

PROGRAMA DE CERTIFICACION DE CALIDAD

'RESULTADO DE EVALUACION

I.- SATISFACTORIO O INSATISFACTORIO O

OBSERVACIONES
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e ]

- V1 SUPERVISION DEL TIPO DE SUJETADORES

Caracteristicas e identificacién para tornillos estructurales.

IDENTIFICACION
CALIDAD Torhiuos Tornillos Tuercas MATERIAL

Acero ] 7N Acero bajo en
A.S.T.M A-307 Wy @ carbén.
S.AE2 -
Acero -~ q s Acero medio en
AST.MA-449 @ WLl carbéon o biﬂ'l,
S.AES a7 - baja  aleacion

ST ANDAR

= .
(D [ A-S5.T.M A-354BB A~ S tratamiento tér-
Py 5 AS.TAM. A-325 @ i mico.
P A s .
j ; Acero (] - Acero medio en
7 AS.T.M N JET | 7 @ @ carbén y con
= TR h J aleacién
=~ A-490 & ® e ETEyaY = templa-do ¥
S.A.E. 8 7 SRR R ok revenido. .

* Alternativas de marcas de tuercas 2", “D" 6 “2HP"
** Alternativas de marcas de tuercas “2H" é “DH”

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 12
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Los tornillos de alta resistencia basan su capacidad en la accién de apriete producida al ajustar el tomnillo o la werca
hasta producir una fuerza de tension predeterminada, segin se indica en la Tabla 6-1.Esta tensién se desarrolla al
apretar la tuerca con llaves de torsion calibradas, o bien por el método del giro de la tuerca. Pueden usarse también
llaves de impacto, las cuales deben ser de capacidad adecuada y con el suministro de aire suficiente para llevar a
cabo el apriete requerido de cada tornillo en aproximadamente 10 seg. La especificacion para Juntas Estructurales a
base de Tornillos ASTM A325 o A490 fija los siguientes requisitos para los procedimientos de apriete:

Tabla 6-1 Tension minima en tornillos (T}), (Tabla J3.1 segiin AISC — LRFD)

DIAMETRO DEL TORNILLO | TENSION MINIMA DEL TORNILLO? EN TONELADAS METRICAS
PLGS. mm Tornillos A-325 Tornillos A-490

Y 13 5.43 6.80

5/8 16 ) 8.62 10.90

Ya 19 12.70 15.90

7’8 22 17.65 2225

1 25 23.15 29.10
11/8 29 25.40 36.30

[ 32 32.20 47.30
1 3/8 35 38.60 54.90
1172 38 46.80 67.10

*lgual 2 0.7 de la resistencia minima a ia tension de los tomillos, redondeadas a Ton como se determina en las
especificaciones ASTM para A325 Y A490.

Apriete con llaves calibradas. Cuando se usan llaves calibradas para suministrar al tornillo la tension especificada

en la tabla 2-1. deben ajustarse de manera tal que la tensién inducida en el tomillo sea de 5 a 10% mayor que ¢l valor
en cuestién. Estas deben calibrarse cuando menos una vez por cada dia de trabajo, apretando no menos de tres

tornillos tipicos de cada diametro por instalar en un dispositivo capaz de indicar la tensién real del tornillo. Las llaves
" operadas mecanicamente deben ajustarse para que se detengan o dejen de funcionar al llegar a la tensién
seleccionada; si se usan llaves manuales, debe anotarse la indicacién de ia torsion correspondiente a la tension
calibrada. para usarse en la instalacion de todos los tomillos det fote probado. Cuando se mide la torsion las tuercas
deben estar en movimiento de apriete. Cuando se usan llaves calibradas para instalar varios tornillos en una misma
junta, deben volverse a apretar los que se colocaron inicialmente, ya que pueden aflojarse durante la colocacion de
los siguientes hasta lograr que todos queden apretados a la tensién especificada.

Apriete por el método del giro de la tuerca. Cuando se usa este métode para suministrar la tension especificada en
{a tabla 6-1, primeramente debe tenerse en condicién de “apriete ajustado™ una cantidad suficiente de tornillos para
asegurar que todas las partes de la junta estdn en pleno contacto unas con otras. La condicion de apriete ajustado se
definird como la que se obtiene con unos cuantos golpes de una llave de impacto o con el esfuerzo tota! de un
hombre que use una ilave de tuercas ordinaria. Enseguida de esta operacién inicial, se colocaran tomillos en cada
uno de los agujeros restantes, apretindolos hasta la condicién de apriete ajustado. Deben entonces apretarse
adicionalmente todos los tornillos de la junta, haciende girar a la tuerca la cantidad especificada en la tabla 6-2,
empezando a apretar los tormillos que estén colocados en la parte mas rigida de la junta y progresando
sistematicamente,

Tabla 6-2 Rotscion de la tuerca” a partir de la condicién de apriete ajustado.
DISPOSICION DE LAS CARAS EXTERIORES DE LAS PARTES ATORNILLADAS

Ambas caras inclinadas 1:20 con respecto a
la normal al eje del tomillo (sin usar
rondanas achaflanadas)

Ambas caras normales al eje del torniilo, 0 una cara normal al
eje v la otra inclinada 1:20 (sin usar rondanas achaflanadas)

Longitud del tomillo® no mayor | Longitud del tornillo® mayor
de 8 diametros u 8 plgs. de 8 didmetros u 8 plgs.

Para todas las longitudes de tornillos % de

¥ vuelta 2/3 de vuelta vuelta

"La rotacion de la tuerca es la rotacion relativa con respecto al torniilo, sin que importe a cual de los dos (tuerca o
tornilto) se le aplica el giro. La tolerancia en la rotacién es de 1/6 de giro (60°) en mds, ¥ nada en menos. Para

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 13
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tornillos pesados estructuralmente de cabeza hexagonal y rosca estdndar de todos los tamafios y longitudes, y para
tuercas hexagonales pesadas semiterminadas,
®La jongitud del tornillo se mide desde la parte inferior

Al c % ¥ v ‘J] Ext. B L9} u—l
Cabeza F Alt. Excentricidad
C Al Cabeza
(a) Llave acodada (b) Llave de mango recto

Fig. 6.2 LLAVES PARA TRABAJO PESADO/GOLPETEO

6.1 SUJETADORES AUTO CONTROLABLES DE APRIETE.

Existen en la actuatidad dos tipos de dispositivos para auto-controlar el apriete de tornillos y asi garantizar la tensidn
minima en las tuercas y tomillos y son los siguientes:

1) INDICADOR DE TENSION DIRECTA (ITD}

Es una rondana simple con capacidad de carga mecanica. Son manufacturadas con protuberancias en una cara, la
cual se aplastan en una forma pronosticable de tensién en el tornillo. Se para de apretar al tomnille cuando las
protuberancias se aplanan al punto donde un calibrador metalico de prueba no puede ser insertado en el hueco entre
Ia cabeza del tornillo y la superficie supericr de el ITD, en ese momento se garantiza que el tornillo tiene la tensién
requerida para un buen funcionamiento.

El sistema consiste solamente en comprimir las protuberancias y ya esta hecho, asi se mide tinicamente la TENSION
EN EL TORNILLO. Este tipo de rondanas ITD ya se consiguen en México.

Abertura
grande

- ‘.5 Abertura -}
pequelia 107y Ponei la ITD bajo la

cabeza del tornille Abestura

grande .
: Abertura {* %
Poner 1a ITD sobre la pequena
rondana en la tuerca ,
final de! tornillo
—

Fig. 6.5

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 14
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ITD Metrica, squivalente

Recorte didmetro exterior
para identificaclén

(b)

Oreja, paraidentficacién

Fig. 6.6 (a)

(©)

2) TORNILLOS CON CONTROL DE TENSION (TCT).

Se sabe que la tension especificada ha sido alcanzada cuando 1a punta especial del tomillo se corta en el surco por lo
que se tiene una inspeccion visual sencilla ya que cuando la punta se rompe la tension en el tomnillo es la correcta.
Este tipo de tornillos ya se puede conseguir en México.

[ r (Surco TCT} )10 ounillo

w

vl v ’

TCT = Tomillo control de torque.
]1 l ' Fig. 6.7 TORNILLOS CON TORQUE - CONTROL

Determinacion de la longitud apropiada del tornillo

g Didametro tornillo L, = agarre + valores
i e s (pg) (mm) (pg) (mm)
1.1 Lo £ 5/8 16 7/8 22
] [?\ L\{? 2 34 19 i 35
Ty AR &g 7/8 22 1-1/8 28.6
. > 1 25 1-1/4 32

Fig. 6.8

El costo de estos tornilios en ¢l 2002 considerando a $10.00 el délar es el siguiente para tornillos ASTM A-325

y ANSI B18. 2.1

MEDIDA PRECIO MEDIDA PRECIO MEDIDA PRECIO
P/PIEZA P/PIEZA P/PIEZ4
34X 1 34 $19.27 718 X 2" §27.38 1X 2" $40.23
34X 2” 519.89 78X ” 147 $28.53 1X 2" 14" $41.19
INX - 14" $20.51 T8 X 2" 127 §$29.67 X i 12" $42.14
34X 2" 2" §21.39 8X 2" 34 $31.07 11X A 3 $43.41
34N r 34" $22.01 T8 X 3" §32.24 1X I S44.44
34X 3 §22.84 78 X 3 114" $33.47 1X 3 1/4” $45.66
4N 3" /4™ §23.78 18X ¥ 12" $34.66 1X 3" 12" $46.97
4N 3" 1727 $14.57 T8 X 3" 314" §35.62 1X 3~ 347 §47.99
34N 3~ 314> $25.44 18X 4o §36.80 11X 47 §45.09
34N 4" 526.49 T8 X 4" I §39.30 1X L 12" 551.41
34X 4" 172" §28.26

Otros didmetros y largos, solicitar cotizacidn, precios no incluyen IVA, precios lab. D.F. la mercancia viaja

por cuenta y riesgo del comprador.

ING. JOSE LUIS FLORES RUI1Z
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Socket interier
Socket exterior
Punta tornlllo

Fuerza reazeién

Surce TCT

i Tuerca %
. b o ———Rondana
%// /‘ E:;;’;:W ™

] 1
4 ! : Lt ——Parte conwctady . /
ES;:\\\\\“ | N\ T——Parte conectada t f

(a) Forma de trabajo para el apriete

(b} El apriete esta garantizado al separarse
del tornillo la parte desprendible

N7 77T A
R R RN

Fig. 6.9

VIl CONEXIONES SOLDADAS, TIPOS DE SOLDADURA, ELECTRODOS, TIPOS DE JUNTAS

La soldadura eléctrica al arco se hace a base de calor fundiendo un metal de aportacion llamado electrodo, el cual va
a unir elementos llamados material base. Los tipos mas comunes de soldadura son los siguientes:
Soldadurs ds-

penatracien
ontops ()

Soldaduia

. da tapon

- Seidadura O
deranuin

Soldadura
da fllere
Cordén o bisal

Figura 2.30 Tipos de soldadura

{*) Eltipo de preparacién de las placas *‘no aumenta la resistencia”, del tipo penetracion sélo es para obtener
una mejor calidad de soldadura. ’ '

{m) Plana [P} @
% i 9 (b} Horizonta! {H)
4
{c) Vertical [V}

{d) Sobre cebeza (SC)

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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Figura 2.31 Posiciones para soldar

PROCESOS DE SOLDADURA . ’
I.- Soldadura de arco (AW). Arc Weld.
L1.- Soldadura con arco metélico y gas. GMAW
Electrogas. GMAW-EG
Soldadura de arco con plasma. PAW
Soldadura de arco metélico protegido (*) el mas usado SMAW
Soldadura de arco de esparragos SW
Soldadura de arco sumergido SAW
En serie SAW-B
' 12.- Soldadura de arco con nicleo de fundente FCAW
I1.-  Procesos de soldadura.

I.1.-  Soldadura por resistencia (RW)

Soldadura por arco con presién Fw
Soldadura por percusion PEW
Soldadura de costura por resistencia RSEW
Soldadura de puntos por resistencia RSW

[11.- Corte térmico {TC).
[11.1.-  Corte con oxigeno (OC)
Corte con gas combustible v oxigeno OFC
Corte oxiacetilénico OFC-A

in.2- Corte con arco (AC)

Corte con arco metalico MAC
Corte con arco y plasma PAC
Corte con arco metdlico protegido SMAC '

IV.-  Otros tipos de corte

iV.1.-  Corte con haz de electrones ’ EBC
Corte con haz de rayos laser LBC

TIPOS DE CORRIENTE EN SOLDADURA DE ARCO ELECTRICO

Qereracdoer

Poriselecirong

Polangad girecta ICOPD) .
(a) (Electrodo negativo)

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 17
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Generador

Portaslectroda

j:‘é[}:Diﬂi. -

Ploza ae trabajo +
b

=) +
=0

A P,

Polaridad inveriida {COPN
(b) (Electrodo positivo)
Figura 2.32 )
MARCAS DE IDENTIFICACION DE LOS ELECTRODOS DE ACERO AL CARBONO

&

Figura 2.33
Tabla 2-10 Sistema AWS de dosificacién de electrodos

DIGITO SIGNIFICADO EJEMPLO
Primeros dos 6 primeros tres Resistencia minima a la tensién (alivip | E-60XX = 60,000 1b/pulg? (min.)
P de esfuerzos) E-110XX =110,000 Ib/pulg? (min.)
E-XX1X = todas las posiciones
. e . L E-XX2X = horizontal
Anterior al dltimo Posicién de aplicacion y
. E-XX3X = plana
Tipo de energia, tipo de escoria, tipo de
- arco, magnitud de la penetracién, pre-
Ultimo . . . .
sencia de poivo de hierro en el recubri-
miento
' Tabla 2-11 Interpretacion del dltimo digito en la clasificacién de electrodos AWS
ULTIMOQ DIGITO
0 1 2 3 4 5 6 7 8
Tino de CAoCD Cb CAoCD CAoCD
anc’rom a Polanidad | CAoCD | CAoCD | CAoCD | Polandad | Polandad | CAoCD | Polandad
= mvertida invertida invertida invertida
Tipo de . - Bajo Bajo . Bajo
estoria b Organtca Rutilo Rutilo Rutilo hidrogeno | hidrogeno Mineral Hidrépeno
T'J:S‘:jc Excavadora | Excavadora | Reguiar Blando Biando Regular Regular Blando Regular
Penetractén c Profunda Reguiar Ligera Ligera Regular Regular Regular Regular
Polvo de
hierro en el 0-10% Nada 0-10% 0-10% | 30-50% Nada Nada 50% 30-50%
recuhrimiento

a E-6010 es de CD, polaridad invertida: E-6020 es de CA o CD

b E-6010 es organica; E-6020 es mineral

¢ E-6010 es de penetracién profunda; E-6020 es de penetracién mediana o regular

Origen: Metals and How to Weld Them (Cleveland, Ohio: James F. Lincoln Arc Welding Foundation), p. 94
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Nota: El prefijo “E” (a la izquierda de un nimero de 4 o 5 digites) significa electrodo para soldadura de arco.
Origen: Metals and How to Weld Them (Cleveland, Ohio: James F. Lincoln Arc Welding Foundation), p. 94

TABLA 2-12
CLASIFICACION DE LOS ELECTRODOS.
POSICIONES PARA
CLASIFICACION TIPO DE PRODUCIR TIPO DE CORRIENTE
AWS-ASTM RECUBRIMIENTO SOLDADURAS
SATISFACTORIAS
E-6010 Celulosa - Sodio P.VH.SC Conunua. Polaridad. Inversa, (Polo Posi-uvo)
E-6011 Celulosa - Sodio P.VH.SC Alterna o continua polaridad inversa
E-6012 Titanio - Polasio P.VH.SC Alterna o continua polaridad directa (polo -)
E-6013 Titanio - Potasio P.VH.SC Alterna o continua cualquier polaridad
E-6020 Oxido de hierro P.H-Filetes Alterna o continua polaridad directa
E-6027 Polvo de hierro ox. hierro P.H-Filetes Alterna o continua polaridad directa
E-7014 Polvo de hiemmo v titania P.V.H.SC Alterna o continua cualquier polaridad
E-7015 _Bajo hidrogeno y sodio P.V.H.SC Continua polaridad inversa
E-7018 Polvo de hierro, bajo hidr. P.V.H.SC Alterna o continua polaridad inversa
E-7024 Polvo de hierro H. Filetes. P Alterna o continua cualgquier polaridad
TABLA 2-13

ELECTRODOS QUE FIJA LA NORMA SMAW SOLDADURA DE
ACERO METALICO PROTEGIDO

ACERO ASTM ELECTRODO PROPIEDADES DEL Fy MINIMO®
Fy (Kg/iem®) - Fy (Fevy) (Kg/em?) ELECTRODO Fu (Kg/em?) | Lb/pg® | Kg/em?
e To2530) |LE-GOXX_60.000. (228) | 72.8005131) 50000 | (3.522)
- E-70XX_70.000: (4933) | 76,000(5356) 60000 | (.227)

E-7015.16. (4933) Alargamiento | 60.000 | (4.227)

A-572 ] 303500) E-7018.28. (4933) | [0:000(5356) 30% 60000 | (4.227)
] E-7015.16; (4933) 60,000 | (4.227)
A-588 30(3500) E-7018.28: (4933) | /6-:000(5356) 60,000 | (4.227)

Cuando se abre un paquete de electrodos habra que terminarlos de usar de no ser asi los sobrantes deberin meterse a
un homo. hasta su nuevo uso.

_ TABLA 2-14, AISC J2.3
TAMANO MiNIMO EFECTIVO DE LA GARGANTA EN SOLDADURAS
DE _PENETRACION PARCIAL (SOLDADURA A TOPE)

ESPESOR MAS GRUESO DE LAS PARTES ESPESOR MINIMO EFECTIVO DE
UNIDAS EN MM, GARGANTA EN MM,
Hasta 6 inclusive 1/4" 3 1/8” B
Masde6a 1l 1/4"a |/27 5 3/16"
Masde 13a 19 1/2" a 3/4” 6 1/4”
Mas de 19 a 38 3/4”a 1 1/27 8 516
Mais de 38 a 57 11/27a21/4” 10 3/8”
I . Mdsde57als50 21/47a6" 13 1727
L Mas de 150 >6” 16 5/8"

. TABLA 2-15, AISC J2.4
TAMARNO MIE\IIMO EFECTIVO DE LA SOLDADURA DE FILETE.
ESPESOR MAS GRUESO DE TAMANO MINIMO DE LAS
LAS PARTES UNIDAS EN mm. | SOLDADURAS DE FILETE EN mm.

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 19
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hasta 6 inclusive t< Ve 3 1/8”
misdeball i<t 5 e
masde 13a19 B<ts Y 6 1 /47

mas de 19 1> % 8 5/16"

INSPECCION DE LAS SOLDADURAS.

Para asegurarse de una buena soldadura en un trabajo determinado. deben seguirse tres pasos: 1) establecer buenos
procedimientos de soldadura, 2) usar soldadores calificados, y 3) emplear inspectores competentes en el taller y en el
campo. ' )

Cuando se siguen los procedimientos establecidos por la AWS vy la AISC para buenas soldaduras y cuando se
utilizan los servicios de buenos soldadores (calificados), es seguro que se obtendran buenos resultados; sin embargo,
la seguridad absoluta s6lo se tendra cuando se utilicen inspectores capaces y calificados.

Para lograr una buena soldadura existe una serte de factores entre los que pueden mencionarse la seleccion apropiada
de electrodos. corriente v valtaje; propiedades del metal base y de aportacién; posicién de la soldadura.

INSPECCION VISUAL.

Un factor que ayudara a los soldadores a realizar un mejor trabajo, es justamente la presencia de un inspector que
ellos consideren que sabrd apreciar un buen trabajo cuando lo vea. Para hacer de un hombre un buen inspector, es
conveniente que €] mismo haya soldado y que haya dedicado bastante tiempo a observar ¢l trabajo de buenos
soldadores. A partir de esta experiencia, é| serd capaz de saber si un soldador estd logrando la fusién y penetracién
satisfactoria. También debe reconocer buenas soldaduras en su forma, dimensiones y apariencia. Por ejemplo, el
metal en una buena soladura se aproximara a su color original después de enfriarse. Si se ha calentado demasiado,
tendréd un tono mohoso o apariencia rojiza. Puede utilizar diversas escalas y escantillones para verificar las
dimensiones y formas de la soldadura.

La inspeccidn visual de un hombre capaz, probablemente dard una buena indicacién de la calidad de las sol 4aduras,
pero no es una fuente de.informacidn perfecta por lo que hace a la condicion interior de la soldadura. Existen
diversos métodos para determinar la calidad interna o sanidad de una soldadura. Estos métodos incluyen: tinturas
penetrantes y particulas magnéticas, ensayos con ultrasonido y procedimientos radiograficos, los cuales permiten
descubrir defectos internos tales como porosidades, faltas de fusién o présencia de escorias.

LIQUIDOS PENETRANTES.

Diversos tipos de unturas pueden extenderse sobre las superficies de soldadura; estos liquidos penetraran en
cuaiquier defecto como grietas que se encuentren en la superficie y sean visibles; después de que la tintura ha
penetrado en las grietas. se limpia el exceso de ésta y se aplica un polvo absorbente, el cual hara que la tintura salga a
la superficie y revelara la existencia de la grieta, delinedndola en forma visible al ojo humano. Una variante de este
método consiste en usar un liguido fluorescente, que una vez absorbido se hace brillantemente visible bajo el examen
con luz negra. :

PARTICULAS MAGNETICAS.

En este proceso. la soldadura por inspeccionar se magnetiza eléctricamente, los bordes de las grietas superficiales o
cercanas a la superficie se vuelven polos magnéticos (norte y sur a cada lado de la grieta) y si se esparce polvo seco
de hierro o un liquido con polvo en suspension. el fantasma magnético es tal que queda detectada la ubicacion, forma
y aun tamafio de la grieta. La desventaja del método es que en caso de una soldadura realizada con cordones
multiples. el método debe aplicarse para cada cordon.

PRUEBA ULTRASONICA.
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En aiios recientes. la industria del acero ha aplicade el ultrasonide a la manufactura del acero; si bien e equipo es
costoso. el método es bastante util también en la inspeccion de soldadura. Las ondas sonicas se envian a través del
material que va a probarse y se reflejan desde el lado opuesto de éste; la onda reflejada se detecta en un tubo de rayos
catddicos: los defectos en la soldadura afectan el tiempo de transmision del sonido y el operador puede leer el cuadro
del tubo, localizar las fallas y conocer qué tan importantes son. Es necesario pedir interpretacién de resultados.

PROCEDIMIENTOS RADIOGRAFICOS.

Los métodos radiograficos, que son mds costosos, pueden utilizarse para verificar soldaduras ocasionales en
estructuras importantes. Mediante estas pruebas es posible realizar una buena estimacién del porcentaje de
soldaduras malas en una estructura. El uso de maquinas de rayos-X portatiles, donde el acceso no s un problema v
el uso de radio o cobalto radioactivo para tomar fotografias, son métodos de prueba excelentes pero costosos.
Resultan satisfactorios en soldaduras a tope (por ejemplo; soldadura de tuberias importantes de acero inoxidable en
los proyectos de energia atdmica) pero no son satisfactorios para soldaduras de filete, va que las fotografias son
dificiles de interpretar. Una desventaja adicional de estos métodos es el peligro de la radiactividad. Deben nfilizarse
procedimientos cuidadosos para proteger tanto a los técnicos como a los trabajadores cercanos. En el trabajo de las
construcciones normales, este peligro posiblemente requiera la inspecciéon nocturna cuande s6lo unos pocos
trabajadores se encuentren cerca del 4rea de inspeccion. (Por lo general se requerira una estriuctura muy grande o
importante antes de que el uso extremadamente costoso del material radiactivo puede justificarse).

Una conexion soldada, bien hecha, puede resuitar mucho mds resistente (tal vez 1% ¢ 2 veces) que las partes
conectadas. Como consecuencia, LA RESISTENCIA REAL ES MUCHO MAYOR QUE LA REQUERIDA
POR LAS ESPECIFICACIONES.

FALLAS COMUNES EN LAS SOLDADURAS
Fallas en soldaduras debidas a procedimientos o técnicas inadecuadas para la colocacion del material de aportacién

(electrodo) o debidas a una limpieza incorrecta de la escoria que recubre cada cordon de soldadura antes de depositar
la siguiente. i

b+ 8— [—C—
T max. Calibrador de oonnxldad\ L

8

] i Broca de un ' .L

Cailitrador de
o [Tamato  Troquelar ambos
de = lados concmdad
“calibrador : NO mﬂu de
A ‘
1 min,

l—A t1A -l i-—o_.J

m

.....-a—-i

Figura 2.34 Calibrador de soldaduras de filete, inicamente
CAUSAS Y REMEDIOS DE SOLDADURAS FALLADAS.

Pueden aceptarse soldaduras que contengan pequefias cantidades de poro o inclusiones de escoria de tamaflo
reducido, las que ocasionan reducciones tolerables en la resistencia estética y en la resistencia a la fatiga de las
Juntas, pero las inclusiones grandes y angulosas y las concentraciones de escorias o bolsas de gas en 4reas reducidas
constituyen defectos importantes.
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FALLAS EN CUANTO Al SOLDADOR

Fusidn Folla de peneiratan

Grieto &n ot matol

Grista de
pensiratién  boss ooyocente

Figura 2.35
Tamaiio Tamano Inmano Tamano Iamano
| ————]
Gargama Convexldad Socmcion Trastape Plema
insuficiente excesiva excesiva insuficiente

PERFILES DEFECTUOSQS DE SOLDADURAS DE FILETE

l

e

" El refuerzo, R, no debe
sel mayor de 3mm

T

PERFIL ACEPTABLE EN SOLDADURA A TOPE DE PENETRACION COMPLETA

F—\—-f—-'i b ™—A el e
Gargama Convexidad Socavacion Trasl
insuficiente excesiva excesiva raslape

PERFILES DEFECTUOSOS EN SOLDADURAS A TOPE DE PENETRACION COMPLETA

Figura 2.36

Las causas de la porosidad (P) pueden ser: Remedios:
1.-  Revisar las impurezas en el metal base

l.-  Arco corto
2.-  Charco insuficiente 2.- Mantener el charco lo suficiente para
eliminar los gases

3.- Metal base defectuoso 3.- Usar corriente apropiada
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4 - Electrodo inadecuado

Penetracion incompleta (F.P.) falta de penetracién
causas:
1.-  Mucha velocidad

2.- Electrodo muy grande
3.- Corriente muy baja
4.-  Preparacion inadecuada

Soldadura agrietada causas:

1.- Electrodo erréneo
2.- Tamaifio de la soldadura en desbalance de las piezas

3.- Cordones defectuosos
4.-  Preparacion ineficiente
5.- Unidnrigida

Fusion incompleta (FF) falta de fusién causas:
1.-  Velocidad errénea

2.-  Preparacidn defectuosa

3.- Electrodo inapropiado’
4.- Seleccion de corriente errénea
Otros posibles defectos en soldaduras
1.-  (CB) Corona baja

2.-  {CR) Concavidad en la raiz
3.- (DEL) Doble linea de escoria

4.- (DP) Desalineamiento de las placas
3.-  (DS) Desalineamiento de la soldadura
6.- (DT) Desalineamiento de los tubos
7.-  (lE) Inclusiones de escoria

8.- (LE)Linea de escoria

9.-  (PC)Poro cilindrico

10.- (PE) Penetracion excesiva

11.- (Q) Quemada a través de la raiz

1) MEMORIA.

4.- Mover ¢l electrodo en zig — zag

5.-  Usar el electrodo apropiado

6..- Mantener un arco mas largo

Remedios

1.- Usar suficiente corriente para asegurar
penetracidn

2.- Mover el arco mas despacio

3.- Seleccionar el electrodo apropiado

4.-  Dejar espacio libre en el fondo

Remedios

1.-  Precalentar las piezas antes de soldar

2.- Evitar los cordones en cadena

3.- El tamafio de la soldadura debe ser ajustado
al tamafio de las piezas

Remedios

.-  Escoger cuidadosamente el tamaiio y tipo de
electrodo

2.- El zig-zag debe ser suficiente para fusionar
ambos lados de la punta

3.- La corriente apropiada asegura buen
deposito del metal y penetracion adecuada,
No permitir que el metal depositado sobre
salga de los bordes.

12.- (RC) Rotura de crater

13.- (RD) Rotura diagonal "

14.- (RE) Refuerzo excesivo

15.- (RL}) Rotura longitudinal

16.- (RP)Rotura de placa

17.- (RT) Rotura transversal

18.- (S) Socavado en la orilla de la soldadura

19.- (8C) Socavadura entre cordones

20.- (S1) Socavado interno en uno o ambos lados

del primer cordén
21.- (SP) Socavadura en la placa

En un proyecto estructural generalmente se elabora una memoria descriptiva y una memoria de calculo.

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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LA MEMORIA DESCRIPTIVA su nombre lo indica en general se da una descripcion del proyecto
arquitecténico, una descripcion del proyecto estructural, las solicitaciones consideradas en el proyecto
estructural como son: Cargas muertas v vivas. sismo con su respectivo coeficiente sismico C en funcion del tipo
de suelo donde va a estar edificada la obra y el factor de comportamiento sismico Q, viento, granizo,
asentamientos diferenciales, etc. El tipo de analisis el cual actualmente se hace con paquete de computo como ¢l
SAP-2000, STAAD III, STAAD-PRO, RAM ANALYSIS, etc. Estos paquetes pueden realizar analisis eldsticos,
analisis P-A y analisis no lineal.

En !a memoria descriptiva también se introducen las formulas de disefio basicas en flexidn. cortante, torsidn y
fuerza axial tanto para concreto reforzado como para acero estructural en base a las Normas Técnicas
Complementarias de Concreto y Acero o bien con ACI, el AISC y el AISI vigentes.

Es necesario se indiquen los desplazamientos tanto verticales como horizontales obtenidos en el andlisis de la
estructura y que estos sean menores a los permitidos en el Reglamento de Construccion vigente.

LA MEMORIA DE CALCULO es en realidad todo e! trabajo de gabinete que se debe de hacer para poder
realizar el andlisis. el disefio estructural v por consiguiente las conexiones y todos los detalles necesarios
constructivos que se utilizaron para elaborar el proyecto estructural ejecutivo.

2)  PLANOS ESTRUCTURALES.

Los planos estructurales son los que nos van a servir de base para que en estructuras metilicas se puedan realizar
los planos de taller, por lo tanto, deben de tener claridad en la indicacién de los elementos, el tipo de secciones y
las conexiones apropiadas para el trabajo estructural que fue contemplado en el andlisis y diseiio estructural.

3) PLANOS DE TALLER. '

Los planos de taller son los dibujos que sirven para la fabricacion de los elementos estructurales mostrados en
los planos estructurales de disefio, sobretodo cuando su construccién en campo requiere de una adecuada
precision.

Los planos de taller deben incluir la informacidn necesaria para la fabricacion de cada parte componente de
una estructura. elementos estructurales, placas. anclas (si se especifica). tipo y tamafo de tornillos o remaches
(si se especifica). tipo de electrodos ¥ dimensiones de soldadura.

Los planos de taller al elaborarse deben de contener lo siguiente:

>  Los detalles de las piezas por fabricar, transportar y montar.

» La lista de materiales correspondiente a cada elemento estructural indicado convenientemente el
elemento, pieza. dimensiones, peso unitario, peso parcial y peso total,

aj Unidades, tipo de materiales y especificaciones.

b)  Nuimeroy tituie del plano de disefo generador.

¢} Nimero del plano de montaje con el que deben ensamblarse y elegirse las piezas detalladas.

d}  Numero del plano o de la lista donde aparezcan tomillos, electrodos, etc.

e) Numero del plano o taller, fecha de elaboracion, nombre y firma del diseflador v del revisor, titulo
del plano.

f) Un sello de aprobacién para fabricacién y montaje.

4) FABRICACION.

El objetivo es que sea logica, segura'y econdémica y depende de los recursos como son personal, instalaciones,
equipo. herramienta, herramental (cables, polipastos, mesas de trabajo), maierial de consumo y equipo de
seguridad. .
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3)

Trabajos preliminares: plano de proyecto, planos de fabricacion o taller, planos de montar, programacion.
suministro de materiales, sustitucion de perfiles (si se requiere) y elaboracién de plantilias.

Los pasos de un sistema de fabricacion son:

Enderezado, se puede hacer con una prensa que trabaje ¢! material a temperatura ambiente o bien calentar con
soplete v golpear con marro, aunque esta forma no se recomienda, porque origina esfuerzos residuales en el
elemento.

La segunda operacion que se efectia es el del trazo y se marca cualquier instruccion especial diferente al
proceso de fabricacién.

La tercera operacion es el corte que se puede hacer con discos abrasivos, soldadura eléctrica o autdgena o bien
pamografo electronico para cortes de alta precision.

La cuarta es el punzado si es que se requieren taladros.

La quinta es el armado de elementos con puntos de soldadura o con tornillos.

f.a sexta, soldado definitivo de elementos.

La séptima es limpieza (cepillo de alambre, cincel y chiflén de arena).

La octava, pintura generalmente anticorrosiva a base de oxido de hierro.

La novena. almacenamiento, embarque e inspeccién.

COLUMNAS
En la fabricacion de columnas a base de placas o también en el suministro de perfiles léminados que se usan
como columnas se tienen tolerancias de desviaciones del material asl como tolerancias en la colocacidy de las

columnas en el campo, dichas tolerancias las limitan las NTC-Estructuras Metélicas o el AISC.

TRABES.

En la fabricacion de trabes a base de placas o también en el suministro de perfiles laminados que se usan como
columnas se tienen tolerancias de desviaciones del material asi como tolerancias en Ja cologacién de las trabes
en el campo. dichas tolerancias las limitan las NTC-Estructuras Metélicas o el AISC. e
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7)  CONEXIONES.

2.1 CLASIFICACION DE LAS CONEXIONES RESISTENTES A MOMENTO.

ASD (DVA) LRFD (DFCR)
Rigida Tipo 1 Totalmente Restringida TR
Simple Tipo 11 Parcialmente Restringida PR
Semi-Rigida Tipo 111 Parcialmente Restringida PR
A
Conexiones Restringidas
Semi-Rigida
Momento
Simple .
—>
FIG. 2.1
2.1.1 CONEXIONES TIPICAS
]
Sotuena "/ ooy
{ i ofo
o0 Luabe, B )—( < )T
o 8] T ﬁ \Aesadsr iy olo
6 ! ) Traka
ELEVAGION Z5TE | Priacipe!
ELEVACION NORTE
Atlesador
o j o (k3 oje
oo 3 ofo
T kil _ /T =
Columna /] 1 olo
{1) CONEXION A MOMENTO (TR} =t
2} CONEXION A CORTANTE (PR)
ELEVACION OESTE
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[16) CONEXION A CORTANTE (PR)

{18) CONEXION A CORTANTE
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DISENO DE COLUMNAS SEGUN (LRFD)
MIEMBROS SIMETRICOS SUJETOS A FLEXION Y FUERZA AXIAL.
Miembros simpie y doblemente simétricos con flexién y torsion,

La interaccion de flexion y tension en perfiles simétricos se limita mediante las férmulas H1-1a y H1-1b.

P
a) Para ——2=0.2
P

n

P 8| M M
Lot — =+ ——1<1.0 (Hi-12)
¢Pn 9 ¢me ¢any
P
by Para — < 0.2
P,
P M M
e w oy ——2|<1.0 (Hl-1a)
2¢Pn d)an\c ¢'an)'
En donde:
P, Resistencia de tensidn requerida, en Kg.
P, Resistencia de tension nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la Seccion D1, «n Kg.
M, Resistencia de flexion requerida, determinada de acuerdo con las disposiciones de la Seccién C2,
en Kg —m. .
M, = Resistencia de flexion nominal. determinada de acuerdo con lo indicado en la Seccion F1, en Kg - .
: m.
X = Subindice que indica un simbolo se refiere a flexion alrededor del eje de mayor momento de
inercia.
y = Subindice que indica que un simbolo se refiere a flexién alrededor del eje de menor momento de
inercia. : .
¢=4¢, = Factorde resistencia para tension = 0.90 (véase la Seccién D1).
dy = Factor de resistencia para flexién = 0.90.

Se podra hacer un andlisis mas detallado de la interaccién de flexion y tension, en lugar de usar las formulas H1-
lay Hl-1b.

2} Mieiabros simple y doblemente simétricos a flexidén y compresion.
La interaccién de flexidn y compresion en perfiles simétricos se limita mediante las formulas Hl-1ay H1-1b, en
donde:
P, = Resistencia requerida ante compresién, en Kg.
P, =  Resistencia nominal a la compresion, determinada de acuerdo con lo indicado en la Seccién E2,
en Kg.
M, = Resistencia a la flexién requerida, determinada de acuerdo con lo dispuesto en la Seccién Ct, en
Kg-m.
M, = Resistencia a la flexion nominal, determinada de acuerdo con las disposiciones de la Seccién
Fl.enKg—m.
X = Subindice que indica que un simbolo se refiere a flexion alrededor del eje de mayor momento
de inercia.
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 1
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m

= Subindice que indica que un simbolo se refiere a flexién alrededor del eje de menor momento

y =
de inercia.
b= o, = Factor de resistencia para compresion, = 0.85 (véase la Seccion E2).
e = Factor de resistencia para flexion = 0.90.

I1- DISENO DE ELEMENTOS A COMPRESION AXIAL.
1) ELEMENTOS DE LA TEORIA DE LA INESTABILIDAD ELASTICA E INELASTICA.

A diferencia de los elementos en tensién el problema de las estructuras metalicas es que debido a su esbeltez los
miembros pueden pandearse. que es un fendmeno de estabilidad v no de resistencia, es un fenémeno que cuando

ocurre generalmente causa colapsos en la estructura.

KL
El AISC limita a que la relacion de esbeltez — (200

\\\.\\\\\\\\\
by

A LPSILP LS,

{c) (@ (o)

ALY

A .
Ry .
*\\\\\\\\\‘\\\\\

M @ ) @
FIGURA 1.1 SECCIONES TiPICAS DE COLUMNAS O ELEMENTOS EN COMPRESION

2) ECUACION DE EULER

En la férmula de Euler para una columna larga, recta, cargada axialmente, homogénea y con extremos redondeados.
Los ejes x y y se localizan segin la figura como el momento flexionante en cualquier punto de la columna esta dado
por - Py.laecuacion de la curva eléstica se escribe de la siguiente manera:

Et d'v/dx’=-Py . (N
Multiplicando ambos miembros de la ecuacién (1) por 2 dy e integrando se obtiene
El 2dy/dxddy/dx=-2Pydy: El(dy/dxy =Py +Cl )

Cuando y=5. dy / dx = 0, v el valor Ci es igual a P8 por lo que

El ( dy /dx )* = Py* + P§’ (3)

La expresion anterior se puede escribir de ia siguiente manera: .
(dy/dx ¥ =P/ El (¥ +P8)) (4)
(dy/dx)= ¥ P/ El v (y*+P&%) (5

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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dy/ N (y?+P5) =~ (P/ El) dx 6)

Integrando la expresion se obtiene:

arc seny _ £)+C2
b)) El

)

Cuandox = 0 y v = 0, C2 = (. La curva elastica de la columna tiene la forma de una sencide expresada por la

ecuacion.
arc seny _ ( ﬁ_]x ®
o Y\ ES
Cuando x = L/ 2, y = 4 se obtiene:
. ;"fj ®
2 24 [ EI

En esta expresion P es la carga critica de pandeo que es la carga maxima que la columna puede soportar antes de
volverse inestable. Despejando a P se obtiene;

7 El (10)

P= 7

La carga inicial de Euler, Pe, es una carga que mantendrd justamente a la columna en la forma deformada que se
muestra en la figura 1.2. En cualquier punto a lo largo de la columna el momento extremo aplicado Py, es igual al
momento resistente intemo., Efg, en donde ¢ es la curvatura de la columna en el punto correspendiente.

Y
6 \
X P y - P X

) L J L
2 v 2

L 'I

FIGURA 1.2 PERFIL PANDEADO DE UNA COLUMNA CON EXTREMOS ARTICULADOS
.. . : I » 1 .
Dividiendo los dos lados de la ecuacion (10) entre A y sustituyendo I = X; r° = X S 1= A7, siendor el

radio de giro de la seccidn transversal, se expresa la carga de pandeo en términos del esfuerzo de pandeo, Fe:

2 2 (n
F =F P ﬂEI_TtE7

or C_X':ALl —[LJ-
r
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La ecuacion anterior para ser aplicada a otras condiciones de extremo, como los libres o los empotrados, es necesario
utilizar el factor de longitud efectiva K

x'E 12)

Al término (KL/ r) se le denomina relacién de esbeltez y es usado generalmente como un pardmetro en cuyos
términos se pueden expresar en forma grafica ¢ analitica

En el diseilo de factor de carga y resistencia LRFD se normaliza el parametro de esbeitez con respecto a la
resistencia de fluencia del material,

Fer ' E . Fy
——= Por definicion  Fer = —
Fy  FyKLIrY Ac
., Fv (KLY F L Fy
Ac= Y = (—] —;}-fv /1(. = K— \ :—Z Parametro de esbeltez
Ier r n E a \E
Graficando el esfuerzo critico
F= PJ’A‘\_1 T Regidn ineldstica | Region elastica
i Columnas| Columnas largas
cortas
Fy/2 22
4 Fer =[o.ssa ‘]Fy
Fy .
0.877
Fyf2 Fer [ Y ]Fy
= l L | 1 . | 'y
i 1 I [ I T l'
0.5 10 15 20 25 3.0 C

La resistencia a compresion sera:
dc Pn = ¢c Fer Ag

En una columna se debe revisar que no existan ni pandeo general de Ia barra ni pandeo local de los eiementos que
componen la seccidn.
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TABLA BS.1

U.N.AM.

RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR PARA ELEMENTOS EN COMPRESION

; RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR
DESCRIPCION DEL | RECACION. Ap AT
o ANCHO- . .
Z o ELEMENTO ESPESOR (seccidon compacta) (seccidon no
no compacta)
E 2 Patines de vigas laminadas °E [c] E [e]
uZ_l & | de perfiles de seccion | v b/t 038 & 083 ’
s :’—_J canales en flex1on VE ih
ud'l < | Patines de vigas soldadas o SIN SISMO CON SlS_MO [f}. [e]
hibrl_cfas de perﬁlcj:sde b/t 038 '_— 031 IE 095 FI. “\
seccion [ en flextén, \ F, P,
Para P/¢pP, 5 0.125[c], [g]
SIN SISMO CON SISMO
Almas con flexién y 376 I_ 1- 275, 305 ':E 1_1-54"’. E (h)
compresion axial h/t, VF, &P, \(F, &F, || 50— (1- 074
combinadas E ¢"P‘
) Para P, /¢uP, >0.125(c], [g]
E P, E
1 IZJ; [13 N")ZHQ\]’;\
Todos los otros clementos r_E“'
» alic&.;ados en comprt?sién b/t NA 1.49 | —
s uniforme 1. ¢.. apoyados a lo hit, v F
=] largo de dos bordes. i
< Qe 5 {
n Szcciones circulares huecas
w
E 0.1V E/F
En compresién axial, D/t NA - Y
8 | Ennesion 0.07 E/Fy[d] 0.31 E/Fy
E [2] Para vigas hibridas, usar el esfuerzo de fluencia del patin F,; en lugar de F, .
L'EJ [b} Supone el drea neta de la placa en el agujero mas ancho.
w {c] Supone una capacidad de rotacion inetastica de 3 radianes. Para estructuras en zonas de alta
w sismicidad, una capacidad de rotacién méas grande debe ser requerida.
{d] Para disefio plastico usar 0.045 E/F,
e} FL = El mayorde (F oy~ F, )o F, ,kg/cm
F, = Esfuerzo residual de compresién en et patin
= 700 kg/cm® para perfiles laminados.
= 1160 kg/cm™ para perfiles armados soldados.
f] & - . perono menos que 035<k 50763
' ‘?1_.'{_
[g] Para miembros con patines diferentes, usar &, en lugar de h al comparar a Ap.
[h] Para miembros con patines diferentes, ver Apéndice B5.1 F,

b

= b _ancho
It Y " orueso
h tw
[ r:—l - Si dan valores mayores
P caen en perfiles delgados

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ




DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.1. UNAM.

FORMULAS DE DISENO RELACIONES ANCHO ESPESOR.

FLEXION COMPRESION
AXIAL
(E E 'E
A =0381L A, = 0.33”.£ A =056 15
r .\‘*‘ F‘y \IF} 1\:- 1
2, =375 £ 1 =570 £ o149 £
e VF, VE,
E 'E
A,=1861— 1 =186 —
Perforada - JF, VF,
: , 112 i E E =
b PTUNE 4 =140 0= 4 _140 L
L p' | o VE, ’ \ F,
l l l B
= =pul E —F E
"‘L t A,=038 ;—, 1, ,=095|—"—— A =064 —
-~ - 1“,’ Ft' \I L/ kc \; F ) ,;kc
h LA A =0.56 |E A =064 -t
e \ F, \ F, /k,
~—— T = T
- — A, =376 E 1 zs70E A =149 L

, —_ — o

" A, =3 76.‘5-, A, =5.70 ;EE A, =140 E

b i F;- \r Fy N

| : | [E E

2, =149 i— A =149 ,L

\,! v | ¥

h —r—— ,—-E-_" .._E_-_

b 2,=570 5 41497

VF, \ F,
Silarelacién A <), La seccién es compacta A= ancho
grueso

Silarelacion A, <A <A, Laseccion no es compacta.
Silarelacion A >A; Es un elemento esbelto en compresién, puede tener un pandeo local.

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 6
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.1.  UNAM,

CONSTANTES RELACION DE ELEMENTOS ANCHO GRUESO, EN FUNCION DE Fy

Fy Ksi (Kg/cm®)

Relacion ™5 1533) | 4202956) | 48237 | 50(3519) | 60(422D) | 65 (4574)

E
0.31 | —- 8.81 8.14 7.78 7.46 6.81 6.55
VF, .
|E
0-38\:F— 10.80 9.99 9.54 9.15 8.35 8.03
4
‘E
0'45‘«17 12.80 11.8 11.3 10.8 9.89 9.51
Y
.. E
0.56 - 15.90 14.7 14.1 13.5 12.3 118
y
'E
0.75‘:F_ 21.30 19.7 18.8 18.1 16.5 15.8
Ly
'E
0.83‘.}— 23.56 21.8 20.84 19.99 18.25 17.53
V Oy
i E
HE.‘.F- 31.80 29.4 28.1 27 246 23.7
v Fy
E
1-40.fF— 39.70 36.8 35.2 33.7 30.8 29.6
“Fy
E
1.49 S 42.30 39.2 37.4 35.9 328 315
\|r y
"E
1-86A.—F— 52.80 48.9 46.7 44.8 40.9 39.3
Ty =
- ,
3.76 . 107 98.8 94.4 90.6 82.7 79.4
y
\—‘E“““
570 —— 162 150 143 137 125 120
‘F
= 4
.. E ‘
0-045-; 36.3 31.0 28.4 26.1 218 20
y ' :
E
0.07 E 56 4 48.3 44.1 ¢ 406 33.8 31.2
y
E
0.11 -~ 88.6 76.0 69.3 63.8 53.2 49.1
y
E
0.31 — 250 214 195 180 150 138

Fy

Nota: Los valores calculados son basados en unidades habituales americanas. Las unidades métricas dan los
valor dentro de 1 por ciento de aquellos listados.
E = 2.040.730 kg/cm’

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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i

LLONGITUDES EFECTIVAS DE PANDEO EN COLUMNAS AISLADAS Y FORMANDO PARTE

3)
DE MARCOS.
/ *El E
r = Radio de giro = \/: Per = 4 ; Fer =—-—-§——-—2-
A (KLY’ (KL/r)
A |
Empotramiento Libre —_-
.[m =05
Empotramiento » Wel
@ ;
PO
()

La forma pandesda de {a) ®) (c) (o (o) i

Ia columna se muestrs { . ‘ ‘ @ ‘ ‘ ' {

tinea ¥ -
coa linea de rayus. % ) ? S f "p ? 1.?.-
¢ t t ¢ %

Valor tedrico de X 0s 0.7 1.0 10 0 20

Valor recomendado para Valores reco-
K cuando se esth ceres 043 0.80 12 10 2.10 20 4—mendabies --

para diseho

de las condiciones idenles

qfd Rotxcién impedids Traslacién impedida
7
Simbolos pers las ? - Rotscide libre Truslacida impedida
condicioncs d¢ extremo ce
77 Rotacidn impedida Traslacitm libre
t Rotacién libre Traslacibe litwe

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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PR p—

Gp

©
50.0 4
10.0

6.0 -
4.0
3.0

2.0

K Gpg
©
T 1.0 _éso.o
1 5'10.0
- 5.0
-+ 09 t 30
.I- ~ 20
-+- 0.8
- 1.0
- 09
T - 03
- 0.7
4 0.7 - 0.6
- 05
1 L 04
- 03
—+ 0.6
- 02
T - 0.1
-~ 0.5 “ 0

{a) Movimientos laterales impedidos

]
o

L {1l

1.0

L

T

1

4

G

COLUMNA
CRITICA

Gg

EN NUDOS

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. UNAM,

" III- FLEXION SIMPLE, MOMENTO ELASTICO Y PLASTICO.

La resistencia de las vigas a flexién depende de manera muy importante del soporte lateral del patin de compresion
distingui¢ndose basicamente 3 clases de soporte.

1.- Se supondra que las vigas tienen soporte lateral continuo en sus patines de compresién.

2.- Luego se supondra que las vigas estdn soporiadas lateraimente en sus patines de compresi6n a intervalos cortos.

3.- Por tltimo se supondra que las vigas estin soportadas en sus patines de compresién intervalos cada vez mas
grandes.

FLEXION SEGUN AISC (LFRD)

Segun el AISC al ir incrementando la carga a una viga se van presentando distribuciones de esfuerzos como se
muestra en la figura 6.5

g m— L Sy

a) Seccion y cargas Viga "l
Deformacsdn urvtang ¢ ! t 6 f
Q@ @kld el s I Ve
/ / ®/ * ® ® ®
s /L _
- . . . . _ ~ ] gm0
C’ ——.
b} Deformacion unitaria* c}Elastice d)Egfuerzo o} Esfuerzo f) Esfuerzo
y esfuerzo inelastico inetastico plastico
M
Mp{—
My -~
L. i 1 | 1

& 2, 3¢, &,
Detormacidn de a Gibva sxtrema
g) Deformacion unitaria con respecto al momento
Figura Illa Plastificacion de una seccion transversal con aumentos sucesivos del momento M
y deformacién € resultante
PANDEO LOCAL, ELEMENTOS ATIESADOS Y NO ATIESADOS.
Para evitar el pandeo local es necesario cumplir con que la relacion ancho-grueso A < Ay, seccién compacta.

Ap < A < A, seccidn no compacta y si A > A, la seccion es esbeita vease tabla B5.1

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 10
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e e —— e ———————— ]

ECUACIONES DE FLEXION DEPENDIENDO DEL TRABAJO DE LA VIGA, MOMENTO
PLASTICO, MOMENTOQ INELASTICO Y PANDEO ELASTICO POR TORSION LATERAL

MIEMBROS EN FLEXION

M, | My

O BEE= D%
Lp Ly

L
F1-49) P (Fl1-6)

&, M, RESISTENCIA A LA FLEXION: ¢, = 0.90
(F1-5) (F-10)
Figura IIIb

RESISTENCIA NOMINAL A FLEXION M,

Zona ® M,=M,=Z,F,<1.5M, (Ft.lﬂ
Momento Pldstico M, =F, 5 .
Ly < Lp ¢1, =0.9
M, =C,|M -(M_-M Lol llom F1-2
Zona @ n T Bl e P "L -L = (F1-2)
Momento [nelastico ' Pl
Ly <Ly<L, M,=F, S, F, = 705 Kg/cm"; vigas laminadas
op =09 F, = 1160 Kg/cm?; para secciones soldadas

FL= (th'" F)o Fr
a) Para secciones | doblemente simétricas y canales.

M, =M_=C, (F1-13}
Zona @ Mn = Mcr = CbS
Pandeo Elastico por
Torsion Lateral
Ly > L,
b) Para placas y secciones cajén stmétricas,
4007,670 C, \ JA
M = o (F1-14)

or ’L‘_h
r_,,

| I
Z, Modulo de la seccién pléstica con respecto al eje centroide menor (o y), cm®
Z, Madulo de 1a seccion plastica con respecto al eje centroide mayor (o x), cm’
S, Méduto de la seccién elastica con respecto al eje centroide mayor (o x), cm’
C. = Constante de alabeo cm®

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ




DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.1L. UNAM.

J = Constante de torsion cm®

Ix
Maédulo de seccion elastico Sx = -E e _IC

Moédulo de seccion plastico (Z)

El mddulo de seccion plastico divide a la seccion en 2 partes de areas iguales siendo entonces la suma de los
momentos estaticos de estas areas respecto al centro de dreas de la seccion el module de seccién plastico.
Aq

Ay ?i AN Yc.ca A =4, Z=AY.  +A4Y,.

" FYC_G_Z 144G {62
. h/2 bh’
h/4 L ,
" L s-..li_@_i Z—[@xh} _bh”
h2 h 2 4
— 2

Las longitudes L, y L, se definen en la seccién F1.2 de la especificacion AISC LRFD como sigue:
Para secciones de perfiles 1y canales sometidos a flexién alrededor de su eje mayor

Lp =1.76 r},\/i:?— (F1-4)
ur .

A\

Parra vigas de barras rectangulares sélidas y cajones:;

0.13r E —
Lp =—-—'-MJJA {F1-5)
M, .
donde:
r, = Radio de giro con respecto al eje centroide menor (0 y), cm.
A = Area de la seccion transversal, ¢m?,
] = Constante de torsién, cm’.

La longitud limite lateralmente no arriostrada L, v el momento de pandeo M, correspondiente se determinan como
sigue.

a) Para las secciones de perfiles en I, doble o uni-simétricas con el ala de compresién mayor que o igual al ala de
tension, y canales cargados en el plano delalma.

r, X B g
L' = '\F I\/]'{'\“"‘X:,FLb . (F1-6)

. ' (F1-7)

donde X, =S£1’—1§%Jfi (F1-8)

X

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 12
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L e ——————————————— e i}

X, = 4C“ (i) (F1-9)
LAl

donde

S, = Modulo de seccion alrededor del €je mayor, en cm’

E = Modulo de elasticidad del acero = 2040000 (Kg/cm?)

G = Mddulo de elasticidad al corte del acero = 787054 (Kg/cm?)

I, = Momento de inercia alrededor del eje centroide (0 y, cm*)

C. = Constante de alabeo, cm®.

Fo = (Fy—F,) 6 F,. se toma el menor (Kg/cm?), F, = 705 I(g/‘:m2 vigas laminadas, 1160

Kg/cm® para secciones soldadas.
Fu = Esfuerzo de fluencia en el patin (Kg/cm?)
Fou = Esfuerzo de fluencia en el alma (Kg/cm?)

b) Para placas y secciones cajon.

2rEJTA
p = (Fl-lO)
M!
M; = F,¢ 5, (F1-11)
My
QbM Qth parnC, =10

' 4

’er

$, M, para Cy=10

\ .

| Disedio ! / Revistencia
Plastico ! bastica

b

\

Lpa Ly oo b

Ly
Figura 2 Determinacitn de la resistencia de disefio a la flexién ¢y, M, (C, = 1,0)
COEFICIENTE DE FLEXION C,,.

El coeficiente de flexién se define como:

C, = 1754105 M3 M) f<as
M1 M

2

En donde M, ¥ M. son los momentos de los segmentos no arriostrados de la viga en consideracién, correspondientes
al extremo mas pequefio y al mas grande respectivamente, Si las rotaciones debidas a los momentos de los extremos
M, y M; estan en direccion opuesta M,/M; es negativa; de otra forma, M,/M; es positiva. El coeficiente C, es = 1,0
para ménsulas no arriostradas y miembros en donde el momento dentro de parte del segmento no asegurado es mayor
que o igual al momento de! extremo del segmento mas grande (p.ej. vigas sobre dos apoyos, donde M, = M, = 0).

El coeficiente C, da cuenta del efecto del gradiente de momento sobre el pandeo por torsion lateral. Las ecuaciones
de capacidad de momento LRFD

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 13




DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. UNAM.

o 125M,
" T 25M,, +3M, +4M, +3M,

mas,

M max

Ma
Lb/4 Lbl4 Lb/ 4
< PPE——DE——>
P Lh .
Figura 3

N

— ' " }
5 Cp=132 3

Sin arriostramiento latersl imermedio Arriosttamiento en puntos cargados

—
EAY

Cp=167 - 167 T

—»X

{ ¢ ' ¢ .

f Cp=1.14 T ?cb-wr 00 A

1.67 T

Sin arriestramiento lateral Imermediom Asriostramiento en puntos calgado:m

i

SR R S N

§ o118 ff ?f?b-msv:: K TR A ¥ A’f
Sin arriostiamiento fateral intermediof!) Artlostramienta en punios cargadmm
S LI TTTIITTIINITINIINNIN} SENRENEIRAIVESRARREANEN
T Cp=1.14 Py T Cp=1.30 , Cp=1.30 T
Sin arriostramiento lateral intermedio Attostiamiento en el centrio de a luz
{1} Las caigas estan igualmente espaciadas
VALORES DE C, PARA YARIOS CASOS
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 14
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P e — ]

.M.

ChM f— o — .
M, [~ $M_para G, > 1.0

"M, o |
CoboM, 1~ ™~ -

M, A

HY.para O, = 1.0

WM. paraC, > 1.0

¥

L, M,
Figura 4 Determinacion de la resistencia de disefio a la flexién ¢, M, (C, > 1.0)

ELEMENTOS ESBELTOS EN COMPRESION.

, LComw:uJ [ No compacta I LEsbolta ]

0 A.D Ar

Figura 5 Clasificacién de secciones transversales por pandeo local de piaca.

Cuando A excede de A, es una seccién esbelia, entonces el M, se calcula de la siguiente
manera:

a) Para A <A, M, =M, (A-F1-1)
b) Para A, <A <A, para e! estado limite de pandeo laterai - torsional
h-h,

—||sM A-Fi-2
lr—lj . (AF12)

M, =C, Mp—(Mp—M,{

Para A, <A <A para el estado limite de pandeo local del patin

A=A,
M, =M, -(M, -M, o (A-F1-3)

r~%p
c) Para & > A, paraelestado limite de pandeo lateral — torsional y pandeo focal del patin.
M, =M, =SF,<M, (A-F14)

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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MOMENTOS DE PRIMER Y SEGUNDO ORDEN

Si un elemento esta sometido a momentos y carga axial de compresion, aparecerén en el momentos flexionantes y
deflexiones laterales adicionales a las iniciales. Cuando analizamos un marco con alguno de los métodos elasticos
comunes, los resultados se denominan momentos y fuerzas primarias o de primer orden. Aun si el marco esta
soportado lateralmente, se presentardn algunos momentos secundarios debidos a la flexidn lateral en las columnas.
Un efecto de segundo orden puede ser determinado por un andlisis P-A, o bien las especificaciones LFRD. Proponen
una amplificacion para las cargas de gravedad y una amplificacion para las cargas laterales.

Para disefiar las columnas Mu = resistencia a flexion requerida (basado en cargas factorizadas) incluyendo efectos de
segundo orden.

Estos efectos se pueden obtener con un paquete de computo como el SAP-2000 o STAAD IlI considerando que et
analisis se realice considerando el efecto PA y asi va se tienen a los momentos amplificados, es decir, en este caso ya
se considera que B, = 1.0.

Otro camino es amplificar los momentos en analisis convencionales eldsticos seglin el AISC-LRFD es de la siguiente
manera.
Mu = B| Mn. + Bz Mlt

P Columna con marco Columna con marco no
arriostrado lateralmente A arriostrado lateralmente
H
Mn, + P& = B, Mn, Ml 5PA = B; M), '
P}
L
L
s

B, = Magnifica el momento (Mn,) para incluir el momento secundario. El momentos secundario P-A se incluye al
multiplicar ¢! momento primario (M1} x B..

v P v, R, R
V, v, R, R,
Vi vy R, R,
Estructura Qriginal = Para Mn, estructura con + M|, para estructura con
carrimiento lateral impedido movimiento lateral no
impedido
Cm ) M
B =z 210 [C1-2] Cm=06-04—" [C1-3]
i Pu M,
Pe,
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 16
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. UNAM

_ AgFy  n'El KL [Fy

Pe, it (KLY rz\ E

B, = ! [C1-4] B, = [C1-5]

-3 p,| L 1| 25
THL S Pe,

El provectista puede usar cualquiera de las 2 expresiones proporcionadas por LRFD para B,, la primera contiene el
indice de corrimiento lateral, por tanto, es mas conveniente para el disefio préctico.

¥ Pu = Representa la resistencia axial necesaria de todas las columnas del piso en cuestién.
Ah
—L— = Representa el indice de corrimiento lateral del piso, en México se limitaa 0.006 y 0.012.
En Canada se acepta hasta 0.0018.
>H = Es la suma de todas las fuerzas horizontales del piso que producen A, h.
Cm=0.85 = Para membros con extremos restringidos y 1.0 para miembros no restringidos.
Pe, = Resistencia al pandeo de Euler, con en factor K de longitud efectivo en el plano de flexion

<El

determinado de acuerdo con la seccién C2.1 para con marco arriostrado Pe; = 5 .
(KLY

EJEMPLOS DE APLICACION

Ejemplo (1) Disefiar una columna de un marco metalico usando acero ASTM A-36, en donde ademas el analisis de

tlos marcos se hicieron considerando el efecto P-A. es decir, B, = 1.0. Se consideraron movimientos laterales no
impedidos.
1.- Elementos mecanicos de la barra “altimos™ carga vertical + sismo son los siguientes:
i —— M,;=17.91 Ton-m
== =1  M,=18.55 Ton-m |/
; '-7 ).
<] o
i \ | M;=17.83 Ton-m
e =V M =15.49 Ton-m
2.- Para cuando no se conoce la seccion de la columna se propone utilizar la carga equivalente, y suponiendo un
K\ L . ) - KVL -
valor de -~ entre 60 v 100. posteriormente se despeja r,, y con el valor propuesto de —-—, se obtiene de la

F, r}, .

tabla del AISC para acero A-36 o A-50 el valor $F,,, v conocida la carga equivalente se puede obtener el area

: Peq , .
necesaria de la columna A4 = —— ; entonces se busca una seccién que tenga un ry y una A en cualquier manual de
er
perfiles metalicos, es indispensable que sean similares los dos valores a los necesarios, de no ser asi se debe proponer
otro valor entre 60 y 100 y volver a despejar r, y A, hasta que en el manual se encuentren valores similares.

Para obtener la carga equivalente en una seccidn I en la tablia 7. |podemos obtener €] valor de la siguiente manera: P
en Ton; M en Ton-cm

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 17
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.L.  UNAM.

Sustituyendo valores:

Peq = P + 0.045 M, + 0.14 M,; (Carga equivalente para secciones 1) TABLA 7.1 propuesta por el Ing. José Luis
Flores Ruiz.

Peq =85+ 0.045x 1855 +0.14 x 1791 =419.215 Ton

KL

—— =60 aprox., conviene entre 60 y 100 en estructuras de edificios, en nuestro caso en el ejemplo supondremos

rlr‘

el valor de 60.

’a

KL .
Para — =60, el ¢ F,, = 1782.45. obtenido de la tabla 3-36 del AISC-LRFD

r.

r. = —__1.16x352 =6.76 cm

: 60

A= Peq = 419.215 =235.19 cm?; Area necesaria.
¢F, 178245

Conocidor, ¥ €l A se busca en el manual IMCA una seccion que proporcione r, = 6.76 cmy A = 235.19 cm’
3.- En base a lo anterior la seccion propuesta W =18 X 119 (IR 457 x 177.8 Kg/m) a revisar.

Datos obtenidos del Manual IMCA

A = 2265 cm* Iy = 10,531 cm* d = 4820 cm J = 441 cm!
Ix = 91154 cm* Sy = 736 cm* tw = .66 cm Cw = 5451278 cm®
Sx = 378 em* Zy = 1,132 o’ bf = 286 cm- F,=F,. = 2530 Kg/em®
Zxn = 4277 com’? ry = 68 em  t; = 269 cm

rx = 20 cm

Considerando movimienios laterales no impedidos, se tiene:
Kx =2.06 Ky=1.16

4.- Compresion por carga axial

Py = Afy =226.5x 2,530 =573,045 Kg

¢Py = 0.9 x 573,045 = 515,740.5 Kg

5.- Revisamos si la seccion es o no compacta de la Tabla B5.1.

PATIN

b 2
l=—L = 86 = 5.32 < 8.80 .. Laseccion es compacta por el patin

2, 2x2.69
TABLA BS5.1
038 £ 21080 vs 031 £ -g30

Fy v Fy

NN SISO CON SINMO
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F. 1 U.N.A.M,

TE (E
1.12, ?£(2.33—£¥~) > ].49_{—‘?— =42.30

v Fy gy Y Fy
ALMA
aohe 4282 o0

m 1,66
Pu 0.125 = 85000 _ 0.165> 0.125
Py 515,740 5

31.80(2.33 —0.165) = 68.84 > 4230, entonces tomamos 68.84 y como
68.84 > 258 .. Laseccion es compacta por ¢l alma

6.- Calculo de ?-c____
M_(g@) Fy _206x350 2530
rm )V E 20x7  Y,2040,000

= = (.67 ; éste es el mas desfavorable

E  68xz 12040000

kyz(g) 1‘ Fy _1.16x350 2,530

rT

Ac < 15 Fcrz(O.GSSkI)Fy

Por lo tanto

Fer, =(0.658°" £.530=2366.12 Kgen’

dFer, = 0.85 x 2,366.12 = 2.011.2 Kg/em®

Fer, = (0.658067: )2.530 =2.097 Kg/em®’: se toma el menor esfuerzo
dFcr, =0.85 x 2,097 = 1,782.45 Kg/em®

¢Pn = A Fer=226.5 x 1,782.45 = 403.724 Ton

COMPRESION POR FLEXION Mx y My.

Pu _ 85.000
#Pn 403,724

=0.211)0.20 .. usamos la ecuaciéon Hl.la

+ -t ] <1.0 Mu = B, Mn, + B, M], Encontramos B,

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 19




DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.1.  UN.AM.

T e — e — e ]

17.83

2
1791) 0202

1549
- 04( ) . Cm, =06 04(
Crmy =06~ 04 70— | = 0266 m,

CALCULAMOS LA CARGA CRITICA DE EULER

AF
pe— A8EY pe, = xls J2265x2330 _5g) 531 95 g
Ac” R 0.40
AF,. 226
pe, = ety 226:3% 2330 _ 1376 553 80 kg
T A 0.67°
G
1=~
Pe
B, = 0.266 =0.272..= 1.0 ; como d4 menor que uno, tomamos como base 1
’ 85,000
3'581,531.25
202
B, =& 0.202 =0.214..1.0

[,_ 85000 1
1'276,553. 8

B;. ¥ B;, =1, ya que se considers en el andlisis el efecto P-A

Tomando el momento mas grande en la columna

Mux = 1.0 ( 18.55) = 18.55 Ton-m Muy = L0 (17.91)=17.91 Ton-m
Requisitos de seccidn compacta para flexién

b) Patines unidos continuamente al aima con soldadura.
1 ] Soldadura corrida si puede ser compacta
Si cumpleh<ip

Soldadura interrumpida, no es compacta
Aunque cumplax<\p

l— -I n oER SR G aE - s )

¢) Pandeo del patin elementos no atiesados

. E _ 286
A=— <038 .= =" =5.32(10.80 .. cumple y la secci6n es compacta
2, Fy 2x2.69
¢} Pandeo del alma, elementos atiesados
h, 4282 E
A=—=—-=2580<149 :— =42.30.. cumpley la seccién es compacta.
f, 1.66 ' Fy
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 20
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA | Fila  UNAM.

e —— e e ]
D e e e e e e e ——————— e et

. - . . , i
d) Longitud libre sin arriostrar el patin en compresién.

E
o [E (2040000
o Lp=1.76r, |— =1.76x6.8 ,‘ =339.84 cm=340cm
9 \ Fy \
fl .
ﬁ Como Lb > Lp  Calculamos Lr
350 340
J =441 cm® G =04E=0.4 X 2'040,000 = 816,000
Cw =5,451278 cm®
Fr =706 Kg/cm? Fyw = 2530 Kg/cm?

7 EGJA 7 12'040.000x816,000x 441x226.5

Xy = = =239,321.96 Kg/cm?
ScVo2 0 37851 2
2 \ 2
X, = A‘C—w(ﬁ) J4x3DLI78 3785 =0.00000022962.29x 107" em* / Kg*
Ty \GJ 10,531 [ 816,000x 441
X, TR T e
Lr="70 e Av X (FY = 68x239321 K, Ay X,(1824)" =1,361.16 cm 13.61m
(F)* ° ' 1824 ¢

Lp<Lb<Lr =34<35<13.61

ZONAII

$Mn = Cb{gﬁMp — gb(Mp - Mr{%{)———ﬁ@ ﬂ < ¢, Mp
r—Lp

2 2

2
. Cb=1.75+1.05[ﬁ']+0.3[M') <23

18.55

N

<

>
\ M, =1549

Cb, =1.75+1 .05(1—5-'-4—9 ) + 03(1—5—3—9] =284 = se—pasa.. 2.3
- 18.55 18.55
M, =1791
[
T M, =1783

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ o




DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. UNAM.

S —————

Chy = 1_7s+1.os@+o.3[@
17.91

= ] =3.09 = se — pasa .. 2.3 ; no puede ser mas grande

o Mp = ¢y Fy Zx

b, Mpx = 0.9 x 2,530 x 4,277 = 9°738,729 Kg-cm
o, Mpy =09 x 2,530 x 1,132 = 2°577,564 Kg-cm
oy Mr = ¢, Sx F_

FL.=F, - F, =2530 - 705 = 1824 Kg/em’

dp Mrx = 0,9 x 3,785(1824) = 6°213,456 Kg-cm
¢, Mry =09 x 736(1824) = 1°208,217.60 Kg-cm

SUSTITUYENDO

350-340

PMnx =23 9'738.729—(9'738.729—6'213.456 R
1,361-340

ﬂ =22'319,663 Kg-cm

Como es mayor ¢Mnx va a ser igual a 9°738.729 Kg-cm

350-340

¢Mny = 2.3 2'577,564 — (2'577,564 —1'208.217.60
1,361 -340

Jj‘ =5'897,550 Kg-cm

dy, Mny =2°577,564 Kg-cm
Como es mayor tomamos (¢, Mpy) quedando.

5 - Revision de la ecuacion de interaccion

Pu 8 Mux 8 Muy
¢, Pn 9@ Mn_ 9 gMny

+ p—
403724 9

9'738,729

85.000 8 [_1‘355.000 J+ s[ 1'791,000
9

et ) =0211+0.169+0.617=0.997 <1;
2'577,564

99.7 % de eficiencia
POR LO TANTO PASA

Ejemplo (2) Revision columna (c,); criterio AISC (LRFD), estructura del Grupo A, F. = 1.5, la seccién ya esta
propuesta.

1.- Columna seccion *I” de PLS soldadas de acero NOM-B-254 (ASTM A-36),

Alwra de la columna, L = 350 cm

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 22
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. UNAM,

2.- Elementos mecénicos “NO ULTIMOS”.

ESTATICA SISMO X SISMO Y
P 299.70 Ton 4.90 Ton 21.90 Ton
M, supenor 7.06 Ton -m 63.8 Ton-m e
M., nfenor 11.18 Ton - m 881Ton-m = ;e
My superior 0.05 Ton-m B ! 31.1 Ton-m
M, infenor 0.19Ton-m  ——mereee- 109.60 Ton - m

3.- Propiedades geométricas de la seccion propuesta.

PERFI | D b ] W G A I 5. A n I 5, Z, 3
L cm cm cm cm cm? cm' cm’ cm’ cm cm* cm’ cm’ cm
C-2 80 60 254 44 706 830476 | 20762 23127 | 3431 | 158493 5283 8031 150

4.- Compresion por carga axial. Y3 L ]
Py=A fy . h L D
Py =706 x 2530 = 1786180 Kg = 1786.18 Ton ,

i ]
¢Py=0.9 x 1786.18 = 1607.56 Ton b N
L bf
Condicion estatica + sismo X
P,=1.1x[299.7+4.9+0.3(21.9)] =(311.7) x 1.1 =342.87 Ton (CV + S, + 0.3 §,)
5.- Condiciones de seccién compacta para miembros en compresidn segin tabla B1.5.
a) Patines. L
A= —l?f < 0.3}M—E—
2f T Fy
b 6 20400
—£ = —Q— =6.8<0. 31 M =8.80;, Cumple la seccibn en sus patines es
2f  2x4 | 2530
“COMPACTA”.
by Alma.
Sin j:\mn ('rmlnmﬂ
P E 5P FE(, 1
para L' <0125 a=1 <376 E[1-2A0 5 505 )£ - LA
¢!1 P] rh ‘;; Fy ¢b ¥ \1' Fy ¢b Py
P E 'E
Para - —- > 0.125 /1—1115].12 £ . i >]49)E
¢hP\ Iw \1' Fy bty \Fy
P 342.8
S 28T 601350125
8P, 1607.56
h=d-24=80-2(4.4)=71.2cm
A= —h— = 12- =28.03
1, 2.54
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.1. UNAM.

1.12 'M(2.33—0.213)=66.37

1l

Y 2530
149 £ 4230
¥ Fy

28.03 <42.30 <66.37 .. el alma es “COMPACTA™.
6.- Pandeo flexionante.

_KL [iy

)L c
IT E

(LRFD E2-4)

Kx=097(casoa) =~ K;=0.90 (casoa) *
K, = 3.48 (caso b) K,=1.88 (casob}) **
*  Desplazamiento lateral impedido, caso a.

** Desplazamiento lateral no impedide, caso b.

DISENAMOS PARA DESPLAZAMIENTO LATERAL NO IMPEDIDO, CASO b,

7.- Calculo ¢.P,.

2
h = 22830 | D030 KL _355 o9
34.31xm V2040000 r.
Ac\=1'88"3501f 29 _ga9; AL _43.86 <200
* 7 15.0xn V2040000 r,

El esfuerzo critico de pandeo sera:

2
Sik. <13 F, = (0.658“ )F)‘; Pandes inelastico.

SiA>1.5 F = [M]F}. : Pandeo elastico.

cr 2

3
Se toma el valor mayor de A, por lo ianto se tiene un pandeo inelastico.
Feo = (0.658 47y x 2530 = 2286.23 Kg/em?
¢ Po= . F,, A=0.85x2286.23 x 706 = 1371966.6 Kg = 1371.97 Ton.
§.- Compresion por flexiéon M, y M,.

P, 34287
6P 1371.97

P s( M ] g M,
4 — 2 — |<1.0
¢cpn 9 ¢anx 9 ¢any
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. UNAM.

En esencia la columna se debiera revisar para carga vertical unicamente, carga vertical y sismo en X v carga
vertical y sismo en Y., es decir se deben disefiar tres columnas. y la condicion que gobierna el disefio sera la mas
desfavorable de las 3 que en este caso por lo obtenido en la carga equivalente sera la condicion estatica mas
sismoen Y.

CONDICION SISMO X; P, =1.1x(299.7+49+0.3 (21.9)=311.7x 1.1 = 342.87 Ton

DIRECCION X DIRECCION Y
Mo 1= ] 7.06 +63.8 =70.86 Ton - m Myupy [ =[0.05+0.3(31.1)=9.38 Ton - m
Mo | = [11.18 +88.1=99.28 Ton - m Mg | =]0.19+0.3 (109.6) = 33.07 Ton —m

CONDICION SISMO Y; P, = 1.1 x[299.7 + 0.3 (4.9)+21.9]=323.07 x 1.1 = 355.38 Ton

DIRECCION X DIRECCION Y
Mg |=[7.06 0.3 (63.8)=262Ton-m Mype |=]005+31.1=31.15Ton-m |
Mpoe 1=]11.18+0.3(88.1)=37.61 Ton-m Mui  1=10.19+109.6 = 109.79 Ton —m

9.- Calculo de los momentos M,, y M,,.

M, = B, M,, + B: Mg, (LRFD Ht-2)
B, = Co =>1.0 (LRFD H1-3}
] — —v
el
SISMO X SISMOY
Crmne =|0.6-0. 4[ 70. 86} 0.31 Cax =]0.6-0. 4[26 20) =0.32
99.28 37.61
Ceny =10.6- 04[938]-—0.48 Coy |=]0.6-04 —— 31.15 =0.48
33.07 109.79
Cilculode P, . = Ag Fy
I A,c-
. M =11276104.14 Kg: Carga critica de Euler.
~ {0.398)
. = _ J06x2530 =7378957.63 Kg; Carga critica de Euler.
" (0.492)
10.- Calculo de B,
SISMO X SISMO Y
0.31 0.31
= —-—— =031, = ——fczag =Yl L
x - - 342.87 31 1.0 B - 355.38 0.32..1.0
11276104 . 11276104
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 25




DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.1. UNAM,

0.48 0.48
=270 048 -1 B =— ' =048..1.
v 34287 04819 v 35538 04810

7378957 7378957

1i.- Calculo de B, : B; = 1.0 en un marco arriostrado cuando se analiza considerando el efecto P-A. En este ejemplo
si calculamos B,

S————-
1
L
1 .
B, = (C1-4)
i A
1-ZP,
z H L
1
B, =————r (C1-5)
[ R,
Z Pe,
Donde:
Aoy = Desplazamiento relativo del entrepiso.
L = Altura columna.
P, = La suma de la resistencia axial necesaria para todas las columnas del piso en cuestion.
ZH = La suma de todas las fuerzas horizontales del piso que producen Ay,
Datos:
th
—L— = 0.0110 < Aadm = 0.012 h, segin RC-DF
TP, = 4800 Ton.
TH = 579.2 Ten. cortante sismico en el edificio en el nivel considerado.
1
B, =--- o1~
1 - 4800| ———
579.2
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ ) ) 26
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. UNAM.

MOMENTOS ULTIMOS DE DISENO (Ton-m)

SISMO X
DIRECCION X DIRECCION Y
My |= [[7.06(1.0)+63.8(1.09)Ix1.1=84.26 Ton-m |M,, |={[0.05(1.0)+0.3(31.1)(1.09)]x1.1=11.24 Ton-
m
w | = [ [11.18(1.0)+88.1(1.09)]x1.1=117.92 Ton- [ M,, [= [[0.19(1.0)+0.3(109.6)(1.09)]x}.1=39.63 Ton-
m m
SISMO Y
DIRECCION X DIRECCION Y
Mu | = [[7.06(1.0)+0.3(63.8)(1.09)]x1.1=30.71 Ton-|M,, |=][0.05(1.0)+31.1(1.09)]x1.1=37.34 Ton-m
m
. M |={111.18(1.0)+0.3(88.1)(1.09)]x1.1=43.98 Ton- | M,, |=[(0.19(1.0)+109.6(1.09)}x1.1=131.61 Ton-
m m
12.- Flexion.

Longitud sin arriostrar del patin de compre51on {(Ly)=350cm

Lp=1.76r —£~=1.76x15 2£)fﬁz?-’—{—)—-7497’8 em > 350 cm
’ 2530

'\';Fy y

Se tiene una flexion plastica, Zona 1.

DIRECCION X

o Ma=¢y Mp; ¢, =09

Mp,=FyZ,<1.5M,=787.92 Ton-m

My, = Fy 5, =2530 x 20762 = 52527860 Kg — cm = 525.28 Ton - m

1.5 My, = 1.5 x 525.28 = 787.92 Ton-m

Mp, =2530x23127 = 58511310 Kg —cm=585.11 Ton-m < 1.5 My, = 787.92 Ton-m
by, Mn, = 0.9 x 585.11 —52660Ton m

DIRECCION Y

My, = Fy Sy = 2530 x 5283 = 13365990 = 133.66 Ton - m

1.5 My, = 1.5 x 133.66 = 200.49 Ton - m

Mp, = Fy Zy = 2530 x 8031 = 203]8430 203, 18 > 200.49 Ton—m .. Tomamos 200.49
duMn, = 0.9 x 200.49 = 180.44 Ton - ;

153.- Interaccidn, ecuacidon (H1.1a).
Estético + Sismo X

Pu=342.87 Ton; Mux=117.92 Ton-m; Muy=39.63 Ton-m; $,Mn,=526.60 Ton-m; ¢Mn,=180.44 Ton-m

342.87 8 1_17797000)+ 8 [ 3963000
1371.97 9

: o e j =(0.249+0.195+0.196 = 0.643 <1.0..E.B.
52660000 /9 { 18044000

64.3% DE EFICIENCIA
Estatico + Sismo Y

‘Pu=355.38 Ton; Mux = 43.98Ton-m; Muy = 131.61 Ton-m; $;Mn, = 526.60 Ton-m ; ¢pMn, = 180.44 Ton-m

33538 8 ( 4398000 )+g (I-MJ = 0259 +0.074 + 0.648 = 0.981 < 1.0~E. B.

1371.97 9 18044000

52660000

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ 27
m




DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. UNAM.

Fue mas desfavorable la direccién Y, trabaja la columna al 98.1% en eficiencia, es decir, estd correcta y optima
la seccion propuesta,

14.- Revisaremos la condicion estatica Gnicamente,

Pu=1.5x2997=449.55 Ton

[ ESTATICA

| DIRECCION X DIRECCION Y

(M, [= [[7.06(1.0)}x1.5 = 10.59 Ton-m M | =110.05(1.0)x1.5 = 0.075 Ton-m
My | = [[11.18(1.0)]x1.5 = 16.77 Ton-m M, | =][0.19(1.0)]x1.5 = 0.285 Ton-m

Pu=449.55 Ton; M,=16.77 Ton-m; M,;=0.285 Ton-m; ¢,Mn,=526.60 Ton-m ; $,Mn,=180.44 Ton-m

+ -
1371.97 9

449.55 8(1677002_} 81 28500
52660000

9 | 18044000

5 j= 0.327+0.032+0.0015=0.3605 <1.0..EB.

Para esta condicion se tiene el 36% de eficiencia, por lo tanto dominé la condicion esttica + sismo en Y.

Ejemplo (3)

I.- Disefiar una columna “SECCION CAJON™, con relacion b/t = 0.75 a base de placas soldadas de Acero (ASTM
A-50). estructura del Grupo B, 26.27 x 35.56 cm.

2.- Alwrade la columna H =250 cm
5.- Los movimientos laterales no son impedidos.

4.- Elementos mecanicos no ultimos™.

ESTATICA SISMO X SISMO Y
P 76 Ton 10 Ton 6 Ton
Mx supeTior 15 TUn -m 20 TO[] -m ———————
Mx mfcnor § Ton-m 30 Ton-m R
My supenor 10 Ton - m et 5Ton-m
My infertor 8 Ton-m Teesmm——— 11 Ton-m
5.- Delatabla 7.1 aplicamos la carga equivalente para la seccion cajon con relacién b/h =0.75 tf
Peq =P +0.055 M, +0.067 M, }F :
PenTon. Men Ton-cm o _T
0
a) Condicidn estatica. g
u
Peq =76 +0.055 (1500) + 0.067 (1000) =76 + 82.5 + 67 =2255Ton L) tw
e
Peq, = 1.4 x 225.5 = 315.7 Ton v i
. A O —
b) Condicidn estatica mas sismo X, L‘—-—---ﬁ-
) be= 26 67

Peq = (76 + 10 + 0.3(6)) + 0.055 (800 + 3000) + 0.067 (800 + 0.3(1100))
Peq= 87.8+209 +75.71 = 372.51 Ton
Peq, = 1.1 x 372.51 = 409.761 Ton
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e et S —

¢) Condicién estatica mas sismo Y.
Peq= (76 + 0.3 (10) + 6) + 0.055 (800 + 0.3 (3000)) + 0.067 (800 + 1100)
Peq= 85+93.5+127.3=505.8 Ton
Peq, = 1.1 x 305.8 =336.38 Ton
Domina Peq, = 409.761 Ton Condicion (E + 5y)

6.- Seleccion de columna definitiva.

Valores DE Movimientos laterales no impedidos.

K, =171

K,=1.85

De la pagina 183, tabla A-|

Maprox = 0.4 X 35.56 = 14.22 cm

Fyaprox = 0.4 X 26.67 = 10.66 cm

EJ _ 185250 _ o5 ano
; 14.22
EL_J _ 171250 4610 <200
r ) T 1066
o =KL _4010 0 3500 ;g

oz x 2040000

Fer = (0658 §500 = 3113.56 Kerems®
@Fcr = 0.85 x 3113.56 = 2646.52 Kg/em®

- 209761 _ 154.83 cm®
2646.52

. < x 2
Buscamos una secei6n cajén conunr, = 14,224 em, r, = 10.66 emy A = 155 cm

7.- Propiedades geométricas de la seccidon propuesta, 355.60, CA 175.15 Kg/m.

d br L I A I\ S\ Z\ I\ l\ S‘\ Z-, I" J
cm em | em {em cm? cm’ cm’ cm’ cm cm’ cm’ em’ cm cm’

33.56 | 26,67 [ 1.91 1,91 | 22313 | 39050 | 2196 29 | 2676 21 1323 24658 49 | 184916 | 218032 | 1051 | 39088 89

C. = 0 en secciones cajon.
8.- Compresion por carga axial.

Py=A fy
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.1. UNAM.
W

Py =223.13 x 3500 = 780955 Kg = 780.955 Ton

$Py = 0.9 x 780.955 = 702.86 Ton
P,=[76+10+03(6)]x 1.1 =96.58 Ton (CE+5,+0.3§,)
9.- Condiciones de seccion compacta para miembros en compreston segin tabla B1.5.

a). Patines A, N.A.

A= o <4, =149 £ =35.90
tf L Fy
A= b% = gl—ﬁaqlz =13.96 £35.90: Cumple la seccién en sus patines no es “COMPACTA™.
{ .
b) Almai, N.A.
A= L = 33.36 _ 18.61 < A, =1.49 £ =35.90; La seccién en el alma no es “COMPACTA”™.
r, 191 . Fy
10.- Pandeo flexionante.
A= KL ¥y (LRFD E2-4)
m VE

DISENAMOS PARA DESPLAZAMIENTO LATERAL NO IMPEDIDO.
Ky = 1.85 K, = L7

1}.- Caiculo ¢, P,

_185x250 3500 _ ., KL

= . =046, == =34.96 <200
' 13.23x 7z 2040000 r,
CSLTES0 TI0 oo KL g
10.51x 7 - 2040000 r,
E! esfuerzo critico de pandeo sera:
SiA < 1.5 F = (0.658""2 )F_\, : Pandeo inelastico.
Sia> 1.5 F, = {M}F‘ Pandeo eldstico.

Se toma el valor mayor de X, por lo tanto se tiene un pandeo ineldstico.

For = (0.658 “***) x 3500 = 3103.45 Kg/em?
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$c Pp=0.F, A=085x3103.45x223.13=588602.87 Kg = 588.60 Ton.

12.- Compresidn por flexion M, y M,.

P 5
LI 96.58 =0.164 <0.2; Se aplica la siguiente férmula.
¢. P, 588.60 '
P Mu.r Mu'.‘
¥4 + — | <1.0 (H1 - 1b)
2¢(: }Dn ¢b Mn-\' ¢b Aln-‘

En esencia la columna se debiera revisar para carga vertical (tnicamente, carga vertical y sismo en X y carga
vertical v sismo en Y. Es decir se deben disefiar tres columnas, en nuestro caso no revisaremos la conriicién de

carga vertical.

CONDICION SISMO X; P,=1.1x (76 + 10 + 0.3 (6)) = 96.58 Ton

DIRECCION X DIRECCION Y
Map | = |15+20=35Ton-m Mye [=110+03(5)=11.5Ton-m
Minie 1= 18+30=38Ton-m My [=[8+03(013=113Ton—-m

CONDICION SISMO Y; P,=1.1 x {76+ 0.3 (10)+ 6]=93.5 Ton

DIRECCION X DIRECCION Y
Moo 1=115+03(20)=2] Ton-m Moo 1=110+5=15Ton-m
M. |=[8+03(30)=17 Ton-m Muw |=18+11=19Ton-m

13.- Célculo de los momentos M, y M.

Mu = Bl Mm + BZ Ml'l (LRFD H}-2)
C
B] =_ -2 =210 (LRFD H1-3)
£
[ Fa }
E + SISMO X E+SISMO Y
35 17
Con =:106-04 — =023 o =[06-04 — =028
38 21
Cov |=10.6- 0.4(ﬂ'§J =0.20 Coy |=106- 0.4(1—5 =028
’ 11.5 19
Célculode P, = fig*{j’ﬂ
1 /‘ll-
223.13%x3500

P, 7— =3690713 Kg=3690.71 Ton; Carga critica de Euler.
" (0.46)

223.13x 3500
= - Z——— = 2718294 Kg=2718.29 Ton; Carga critica de Euler.

a
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F. L UNAM.
m
14.- Calculo de B,.
E + SISMO X E+SISMOY
0.23 0.28
B, . 56,58 0.236 1.0 B, . 3350 8
3690.71 3690.71
0.20 0.28
= =), So=1. B =———— =029 =10
b 1— 96.58 0.207 1.0 ¥ - 93.50
2718.29 2718.29

15.- Cateulo de Ba.

2 H

——.

1
B, = (C1-4)
) A .
TP, |2
ZHL
]
B, = (Ci-5)
[ ZP,
Z Pe,
Donde:
Agn Desplazamiento relativo = 2.75 cm del anélisis del edificio
L = Alwra columna = 250 cm
TP, = La suma de la resistencia axial necesaria para todas las columnas del piso en cuestion.
TH = Lasuma de todas las fuerzas horizomales del piso que producen Ag,.
Datos:
A 2.75 .
—oh = ——=0.0110 < Aadm = 0.012 k, segun RC-GDF-93
L 250
ZP, = 1016 Ton.
TH = 384 Ton, cortante sismico en el edificio en el nivel considerado segin analisis.
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

F.I. UNAM.

B, = oo 03
1-1016] ——
384
MOMENTOS ULTIMOS DE DISENQ (Ton-m)
E + SISMO X
DIRECCION X DIRECCION Y
My, [ = H{15(1.0)+20(1.03)]x1.1=39 16 Ton-m M, 1= 1[10(1.0)+0.3(5)(1.03}]x1.1=12.6% Ton-m
M,. [=[18(1.0)+30(1.03)]x1.1=42.79 Ton-m M, 1= [[8(1.0)+0.3(11)(1.03)]x1.1=12.54 Ton-m
E + SISMO Y
, DIRECCION X DIRECCION Y
M, [15(1.0)+0.3(20%(1.03)]x1.1=2329 Ton-m _{M,, [=[[10(1.0)+5(1.03)]x1.1=16.66 Ton-m
M, [8(1.0)+0.3(30)(1.03)}x1.1=18.47 Ton-m M,, [={8(1.0)+11(1.03}]x1.1=21.26 Ton-m
16.- Flexion.

Longitud sin arriostrar del patin de compresion (Ly} = 250 cm

_0.13,E

Lp=— =4

r

_0.13x10.51x 2040000
5139318.6

V'39088.89x223.13 =1601.68 cm

M, = F Sx: FL = (Fyr - F)) 6 Fyo = 3500 Kgfem®; F, = 1160 Kg/em?; F = (3500 — 1160) = 2340 Kg/cm’
M, = FiSx; FL = 2340 x 2196.29 = 5139318.6 Kg-m = SV S% PA&MR v

Como: L, <Lp .. Se tiene flexion plastica, por o tanto cae en las férmulas de zona 1.

Mp,=Fy Z, 3500 x 2676.21 = 9366735 Kg-cm = 93.67 Ton-m < 115.30 Ton-m
My, =Fy S, =3500x 2196.29 = 7687015 Kg-cm
1.5 My, = 11530522.5 Kg-cm = 115.3 Ton-m

¢sMn, =09x93.67=8430Tan—-m

My, =Fy §, = 3500 x 1849.16 = 6472060 Kg-cm = 64.72 Ton-m
1.5 My, = 1.5 x 64.72 = 97.08 Ton-m
Mp, Fy Zy = 3500 x 2180.32 = 7631120 Kg-cm = 76.31 Ton-m < 97.08 Ton-m
$:Mn, =09 x 76.31 = 68.679 Ton - m

17.- Interaccion, ecuacién (H1-1b).

E+ Sismo X

Pu=95.58 Ton: M,,=42.79 Ton-m: M,,=12.54 Ton-m; ¢;Mn,=84.30 Ton-m ; $,Mn,~68.679 Ton-m

+
2x588.60

ING.

96.58 [4279000}( 1254000

8430000 68679000

JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F. L U.N.AM,
P — T ———

E+SismoY

Pu  93.50

E = 388.60 = 0.159 < 0.2 ; usamos la ecuacién (H1-1b)
1 0 )

Pu=93.50 Ton; Mux=18.47 Ton-m: Muy=21.26 Ton-m; ¢,Mn,=84.30 Ton-m ; ¢,Mn,=68.67% Ton-m

93.5 (]847000] (2126000
+ +

=0.079+0.219+0.309=0.608 <1.0 ..E.B.
2x588.6 1\ 8430000 68679000

60.8% Eficiencia

Fue mas desfavorable {a direccion X, trabaja la columna al 77.2% en eficiencia, es decir, esta correcta la seccién
propuesta.

18.- Revisaremos la condicion estatica dnicamente.
Pu=14x76=1064 Ton

MOMENTOS ULTIMOS DE DISENO (TON - M)

ESTATICA
DIRECCION X DIRECCION Y
M,. |=][15(1.0)Jx1.4 =21.0 Ton-m M. |=1[10(1.0)x1.4 =14 Ton-m
™,, T=T18(1.0)}x1.4 = 11.2 Ton-m M, |=][8(1.0))x1.4 =112 Ton-m
—}E = lpii =0.18 < 0.2 ; usamos (Hi-1b)
¢.Pn  388.6

Pu=106.4 Ton; M,=21.0 Ton-m: M,,=14 Ton-m: ¢,Mn,=84.3 Ton-m ; ¢an3.=68.\679 Ton-m

9

106.4 8(2100000) 8[1400000
6867900

+ - S ] =0.09+0.25+020=054 <1.0.E.B.
2x588.6 9\ 8430000 :

Para esta condicion se tiene el 54% de eficiencia. "SOBRADA" en esta condicion.

b
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. UNAM,

TABLA A-36
ESFUERZO DE DISENO PARA MOEMBROS EN COMPRESION DE ACERO CON UN ESFUERZO DE
FLUENCIA ESPECIFICADO DE 2533Kg/em?.,

9. =085 "
ﬂ QCF;‘-" _k_l G)CF(.-T _k_l (D('F;'r _k“_]' (DCF;r E (DCF‘C"
kg ro| kg’ ro| ks r ky ro| kg
S em?® Zem? S em? cm® Fem?

2153.32 41 1971.06 81 1524.21 121 | 996.44 161 579.15
2152.69 42 1962.62 82 1511.55 122 | 983.72 162 572.11
2252.62 43 1953.47 83 1498.18 | 123 | 971.11 163 565.07
2151.21 44 1945.03 84 1485.51 124 | 958.44 164 558.03
2150.51 45 1935.88 85 1472.14 [ 125 | 945.77 165 551.70
2149.10 46 1926.03 86 1458.77 126 | 933.8] 166 544.66
2147.69 47 1916.88 87 144540 1 127 | 921.14 167 538.33
2146.29 48 1907.73 88 1432.73 128 | 509.18 168 532.00
214417 4% 1897.88 89 1419.36 | 129 | 896.51 169 525.66 |
10 2142.06 50 1888.03 90 140599 | 130 | 884.55 170 519.33
11 2139.95 51 1877.47 91 1392.62 | 131 | 872.59 171 513.70
12 2137.14 52 1867.62 92 1379.25 132 | 860.63 172 507.37
13 213432 53 1857.06 93 1365.88 | 133 | 848.66 173 501.74
14 2131.51 54 1847.21 94 1352.51 134 | 836.00 174 496.11
15 2127.99 55 1836.66 95 1339.14 135 | 82403 175 490.48
16 212447 56 1825.40 96 1325.77 | 136 | 812.07 176 484.85
17 212095 57 1814.84 97 131240 | 137 | 800.11 177 479.22
18 2116.73 58 1803.58 98 1299.03 138 | 788.14 178 473.59
19 2112.51 59 1793.03 99 128566 | 139 | 776.88 179 468.66
20 2108.29 60 1781.77 100 127229 1 140 | 77633 180 463.74
21 2104.06 61 1770.51 101 1258.92 | 141 | 755.07 181 458.11
22 2099.14 62 1758.55 102 1245.55 | 142 | 744.51 182 ' 453.18
23 2094.21 63 1747.29 103 1232.18 | 143 | 733.96 183 448.26
24 1878.18 64 1736.03 104 1218.8] 144 | 724.11 184 443.33
25 2083.66 65 1724.07 105 120544 | 145 | 714.26 185 438.41
26 2078.03 66 1712.10 106 - 119207 [ 146 | 70440 | 186 -| 434.18
27 2072.40 67 1700.14 107 1178.70 | 147 | 694.55 187 429.26
28 2066.06 68 1688.18 108 1165.33 148 | 685.40 188 425.03
29 2060.43 69 1676.21 109 115196 | 149 | 676.26 189 420.11
30 2(:53.40 il 1663.55 110 113929 [ 150 | 667.11 190 415.89
31 2047.06 71 1651.58 i1 112592 | 151 | 658.66 191 411.66
32 2040.03 72 1638.92 112 1112.55 | 152 | 649.52 192 407.44
33 2033.69 73 1626.93 113 1099.88 | 153 | 641.07 | 193 403.22
34 202595 74 1614.29 114 1086.51 I54 | 633.33 194 369.00
35 2018.92 75 1601.62 115 1073.85 155 | 624.89 195 394.78
36 2011.17 76 1588.95 116 106048 | 156 | 617.14 196 390.55
37 2003.43 77 1576.29 117 1047.81 157 | 60940 197 387.04
38 1995.69 78 1563.62 118 1034.44 | 158 | 601.66 198 332.81
39 1987.95 79 1550.25 119 102177 | 159 | 59392 199 379.29
40 1979.51 80 1537.58 120 1009.11 i160 | 586.18 200 375.07 |

NGO | ~a O |t e [ [N e

v
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DIVISHON DE EDUCACION CONTINUA F.1.  UNAM,

TABLA A-50
ESFUERZO DE DISENO PARA MIEMBROS EN COMPRESION DE ACERO CON UN ESFUERZO DE
FLUENCIA ESPECIFICADO DE 3519 kg/cm2, ¢¢ = 0.85

r | kglem?® | r | kglcm?

kl ‘Pc Fcr k[ (pC Fcr 57_! ‘Pc Fcr kl q)C Fcr k! ‘pc Fl:l'
r | kglem® | r | kglem?* | r | kglem?

2976.65 48 2526.99 88 1698.03 128 916.22 168 532.00
2973.13 49 2509.39 89 1676.21 129 902.14 169 525.66
10 2963.91 50 2491.10 90 1654.40 130 888.07 170 519.33

11 2964.69 | 51 2472.80 91 1632.58 131 874.70 171 513.70
12 2959.06 52 2454 .51 92 1610.77 132 862.03 172 507.37
13 2954.13 53 2435.51 93 1588.95 133 848.66 173 501.74
14 2948.50 54 2416.51 94 1567.84 134 836.00 174 496.11
15 | 2942.17 55 2397.51 95 1546.03 135 824.03 175 49048

16 2935.13 56 2377.80 96 1524.92 136 812.07 176 484.85
17 2928.10 57 2358.10 97 1503.10 137 800.11 177 479.22
18 2921.06 58 2338.40 98 1481.99 138 788.14 178 473.59

1 2990.73 41 2645.21 81 1851.43 121 1025.29 161 579.15
2 2990.02 42 2629.02 82 1829.62 122 1008.40 162 57211
3 2988.61 43 2612.84 83 1807.10 123 99222 163 565.07
4 2987.21 44 259595 84 1785.29 124 976.74 164 558.03
5 2985.10 45 2579.06 85 1763.47 125 961.25 165 551.70
6 2982.98 46 256217 86 1741.66 126 945.77 166 544.66
7 2980.17 47 2544.58 87 1719.84 127 931.00 167 53833
8

%

19 2612.61 59 2318.69 99 1460.88 139 776.88' 179 468.66
20 2604.87 60 2298.99 100 1439.77 140 766.33 180 463.74
P3| 2895.73 61 2278.58 101 1418.66 141 755.07 181 458.11
22 2886.58 62 2258.17 102 1397.55 142 744.51 182 453.18

23 2877.43 63 23177 103 1377.14 143 733.96 183 448.26
24 ©2867.58 64 2216.66 104 1356.73 144 724.11 184 44333
25 2857.02 65 2196.25 105 |. 133562 145 714.26 185 43841

26 2846.47 66 2175.14 106 131522 146 704.40 186 434,18
27 2835.21 67 2154.03 107 1294.81 147 694.55 187 429.26
28 282395 68 2132.9] 108 1275.10 148 685.40 188 425.03
29 2812.69 69 2111.80 109 1254.70 149 676.26 189 420.11
30 2800.02 70 2089.99 110 1234.99 150 667.11 1906 415.89

31 2788.06 1 2068.88 111 1215.29 151 658.66 191 411.66
32 2774.69 72 1413.73 112 1195.59 152 649.52 192 407.44
33 2762.02 73 2025.95 113 1175.88 153 641.07 193 403.22
34 2748.65 74 2004.14 114 1155.48 154 633.33 194 399.00

35 2734.58 75 1982.32 115 1135.07 155 624.89 195 39478
36 2734.58 76 1960.51 116 1116.07 156 617.14 196 390.55
k¥ 2705.73. 77 1938.69 117 1097.07 157 609.40 197 387.04
38 2690.95 78 1916.88 118 1078.07 158 601.66 198 382.81
39 2676.17 79 1895.06 119 1060.48 159 593.92 199 379.29
40 2660.69 80 1873.25 120 1042.88 160 -586.18 200 375.07

fa] Cuando la relacion ancho — espesor del elemento exceda A,, ver Apéndice BS.3.
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

F.L

U.N.A.M.

TABLA A -1 RADIOS DE GIRO APROXIMADOS
Y Y
x jh [,o= 0280 _[-:_l._____ r, =042 -L ..r_T 7, = Q3h
r,o= 0290 L_ _J__l ‘, =042 _r -L_! r 2048y
[y —p b )
[+ ——
I ]h fn ™ 0400 ‘[%Lg‘ r, * same as FE'D _-F-I r, 2037
T T h = meanh for2 L X r, » 0.28s
; | J oL
i 0™ - |
W] — r, = 0.42n - T
‘ h rl' '025” —j_-......_,*, f: = L3me 3% H[ h r, ‘031"’
AR i forze |< ) b
0= e
'—f H{ +h | -
H 16 _-Il —-} r, =0.3% [,_..II_.{ A s o=031n
Lt T b, f, 021 P d1
L__J L |
Z b by e — ) —
'f—r =031
o [ S e | TF T row
L ;‘ fwonemn .| T % v ouse ] woaw
f= L] f‘ lozgh - -
f' r, » 0326 —_ r, £ 03N - r, = 0.38n
_L pooT T, ¢ =045 h © 1022
v g, 2018058 L__o__,—’ ‘ -
o - 1
T 2/ c0am T - T
*—i' l_—_ . | , = 0.364 | r o+ 203
5 | h ., 20215 -: !.) ’, * 0600 : \ . .
s ¥ 002140020 = ! b= 2=l=—
-1_1 r, = 0320 NIICTT e =03 ‘
1 A T~ 7 w052 M 7 o
NL—-—-; «5i0.19+0020 | I 1 UL | S |
IR R
. hr® r o055 ., =025
5 el « 0(0.23-0.021 | )} ‘ —4
—— —'-D-—-!
“'—-b—-‘ r. = 0,300 —-s——__| e, s 042n .
p =T . M [ ,, r, v 0420
Ar, =017 “C_5 o3 .
_!_ ————
S il Rt i P ]I[ b0
e ] * _.l
P 7 LJlL :
v O — L
ll-i r, v Q.20 =F 71, - 050 gl B n ¢, + 02850
.?I,_.. Ar 20210 —-#:,_—_ v 028 oo h— o, 03
L ] 1 ———— ; R . .
;_._._lr 0194 F 5 e £ e
r——b- poe O 039 oy =l )
t s oaw‘ -—-!— ;‘ s —" f' x 04 n
—l r'=0190 —-E—- hr Q210 ‘.‘-"F-'.— Ar =023
I | ] [
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TEMA:
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ESTRUCTURACION

Definicion:

Etapa inicial del disefo estructural, mediante la cual se definen,
con base en el proyecto arquitecténico, las dimensiones
generales de una edificacion, tanto en planta como en
elevacién, los miembros constitutivos para formar la estructura
basica de la construccion, las conexiones para unir los
elementos entre si, el sistema estructural resistente a las
cargas verticales y accidentales (sismo principalmente) y el
tipo de cimentacion mas conveniente.

En este proceso el disefador pone en juego sus conocimientos
acerca del comportamiento de estructuras y materiales, su
ingenio y experiencia.

La estructuracion consiste en los siguientes pasos:

Informacion general del inmueble

1.
2. Definicién de las caracteristicas generales de la
estructura

Clasificacion del subsuelo del predio en el que se
ubicara el edificio

(%

Definicion del grupo al que pertenece el edificio

Definicion de los materiales estructurales

L
|
|
!
{
!
|
i
i

Definicion de los elementos estructurales portantes

Definicién de los sistemas de piso

Definicion de los claros y alturas de entrepiso

Definicion del sistema estructural

—
oL (R NP>

Definicion de las secciones transversales y
dimensiones de los elementos estructurales

11. | Definicion de las uniones entre elementos
estructurales

12. Definicion de elementos no estructurales

13. | Fijacion de los elementos no estructurales

14. Revision cualitativa de la estructura

15. | Definicion de la cimentaciéon




DESARROLLO DE UN PROYECTO EJECUTIVO EN ACERO

1. ESTUDIO DE MECANICA DE SUELOS.
NTC-CIMENTACIONES

2. ANTEPROYECTO.
CARACTERISTICAS DEL EDIFICIO: USO, UBICACION
DIMENSIONES Y GEOMETRIA PARA ANALISIS

3. ESTRUCTURACION Y MODELAJE
DEFINICION DE MATERIALES
SECCIONES PARA VIGAS, COLUMNAS, SISTEMAS DE PISO,
ARMADURAS, CONTRAVENTEOS, PLACAS BASE
CLAROS OPTIMOS
ALTURAS DE ENTREPISO

4. ANALISIS ESTRUCTURAL
PROGRAMA DE CON.PUTADORA CONFIABLE

5. DISENO ESTRUCTURAL
NTC-RDF-2003
ESPECIFICACIONES AISC-ASD-1989
ESPECIFICACIONES AISC-LRFD-1993

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES
VIGAS
COLUMNAS
ARMADURAS
CONEXIONES TRABE-COLUMNAS
ATORNILLADAS
SOLDADAS
PLACAS BASE DE COLUNMNAS
CONTRAVENTEOS
EMPALMES DE COLUMNAS
ANCLAS O PERNOS DE ANCLAJE
SISTEMAS DE PISO COMPUESTOS ACERO-CONCRETO

MEMORIA DE CALCULO
6. ELABORACION DE PLANOS ESTRUCTURALES
7. FABRICACION

ELABORACION DE PLANOS DE TALLER
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Estructuras de mediana y gran altura.




SRINCIPALES TIPOS DE ESTRUCTURAS INDUSTRIALES 54
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"ONEXIONES CONTINUAS VIGA — COLUMNA
—— " 3 —— j

RETALLE 23

PROPORGIONA UNA MAYOR RIGIDEZ A LA CONEXION'
CONTINUA DE TRABE A COLUMNA. LOS ATIESADORES
SON EXTERNOS AL TUBO.

DETALLE 29

EN ESTA CONEXION LAS PLACAS ATRAVIESAN

LA COLUMNA PARA UNA CONTINUIDAD TOTAL

SiN AFECTAR LAS PAREDES DE La COLUMNA.

LaS VIGAS LLEGAN A LAS PLACAS. LOS EX-—

TEMOS DE LAS MENSULAS ESTAN PERFORA—
S PARA LA CONEXION ATORNILLADA DE LA
SA.

IGUAL AL DETALLE 28 EXCEPTO QUE LA .VIGA
LLEGA A LA COLUMNA EN EL ALMA, EL PATIN
SUPERIOR LLEGA A TOPE CON LA PLAGA

SUPERIOR, EN TANTO QUE EL PATIN INFERIOR
MONTA SOBRE LA PALCA INFERIOR.

DETALLE 31

IGUAL AL DETALLE 28, EXCEPTQO QUE
EL ACARTELAMIENTO DEL MURON IN-—
CREMENTA LA RIGIDEZ DE LA UNION.




CRITERIOS GENERALES PARA LA
ESTRUCTURACION DE EDIFICIOS DE ACERO

ESTRUCTURACION

Etapa inicial de disefio estructural, mediante la cual se definen, con base en el proyecto
arquitectonico, las dimensiones generales de una estructura, tanto en planta como en
elevacién (claros, ailturas de entrepiso, etc.), los tipos de perfiles utilizados en trabes y
columnas para formar la estructura basica de la construccion (marcos rigidos, con
contraventeos conceéntricos, contraventeos excéntricos, marcos rigidos con muros de
cortante, o una combinacién de los sistemas anteriores). los sistemas de piso y las
conexiones entre miembros estructurales.

La estructura debe ser econdémica, confiable y responder a las condiciones que sirvieron
de base para su analisis y disefio.

Los criterios de estructuracién para edificios de acero son similares que para estructuras
construidas con otros materiales.

El sistema estructural elegido debe ser congruente con el tipo de suelo y zona sismica.

Pocas veces el proyecto arquitecténico se respeta, por lo que se recomienda orientar al
arquitecto para evitar cambios en la estructura, una vez definido el proyecto definitivo.

Los criterios de estructuracion no aparecen en los cédigos y regiamentos de construccion,
en éstos documentos unicamente se establecen recomendaciones generales para
garantizar que una estructura tenga una seguridad estructural razonable dentro de ciertos
limites.

Dependen del criterio del proyectista y el disefio definitivo puede variar.

Se deben tomar precauciones especiales en estructuras ubicadas en zonas de alta
sismicidad, suelos de baja capacidad de carga, zonas de vientos fuertes (costas), zonas
propensas a la corrosion y sitios donde se tengan incertidumbres con relacidon a las
acciones.

La estructura de acero puede ser demasiado flexible, ain cuando éste bien disefiada. Las
vibraciones y deflexiones un poco mayores que las permisibles, no afectan su capacidad
de carga

En edificios de mediana aitura y altos, se recomienda el uso de contraventeos verticales
para obtener estructuras mas econémicas (menos pesadas) y limitar los desplazamientos
laterales.

Se debe tener mucho cuidado en fa alimentacion de la informacién de las caracteristicas
de la estructura y en la interpretacion de los resultados de un programa de computadora,
estas herramientas de andlisis y disefio no corrigen los errores inducidos en la
estructuracion y modelaje de |la estructura.



Es deseable que la estructura cumpla los requisitos de regularidad estipulados en el Titulo
VI Seguridad estructural de las edificaciones: planta y elevaciones regulares, evitar pisos
suaves, cambios bruscos de rigidez, simetria en elementos rigidos tanto en planta y
elevacion, grandes entrantes y salientes, etc.. Con estas recomendaciones la estructura
“tendra un comportamiento adecuado durante sismos fuertes’.

Los sistemas de piso deben actuar como diafragmas, distribuyéndolas fuerzas de inercia
a los elementos vericales (columnas). Se deben evitar grandes aberturas o mdultiples
alturas en niveles intermedios. (Esto es dificil en edificios modernos).

Tratar de proyectar, siempre que sea posible, estructuras continuas a base de marcos
rigidos en dos direcciones ortegonales para lograr continuidad y redundancia.

COLUMNAS

Las separaciones convenientes de columnas de edificios ordinarios variade 9 a 12 m. La
estructura de acero suele ser competitiva cuando se usa para salvar grandes claros.

Las secciones de las columnas en un edificio de acero cambian cada tres o cuatro niveles
(tramos de 12 m, correspondienies a |a longitud de transporte admisible en México), usar
dos o tres tipos de elementos iguales para reducir el costo de fabricacién de ia estructura
de acero y errores en el montaje.

Utilizar perfiles laminados tipo W, IPR 6 IR, preferentemente de 14 Pulg (secciones H) o
perfiles armados hechas con tres placas soldadas equivalentes a las laminadas. Estas
secciones tienen caracteristicas geométricas favorables alrededor de sus ejes principales
y centroidales.

Secciones en cajén {fabricadas con cuatro placas soldadas). Tiene caracteristicas
geométricas favorables alrededor de sus ejes centroidales y principales, pero no es la
seccién mas conveniente como columna. Las conexiones suelen ser mas dificiles en las
secciones en cajén (secciones cerradas), que en perfiles tipo | (secciones abiertas).

Disefiar ios empalmes de columnas por encima det Nivel de Piso Terminado y en tramos
de columnas de tres o cuatro pisos. La longitud de transporte en elementos de acero es
de 12 m.

Proporcionar mayor rigidez que las vigas que conectan ( Filosofia de columna fuerte-viga
débii)

Usar perfiles que sean comerciales en el mercado mexicano. De lo contrario se tendrian
que importar o fabricarlos con placas soldadas y se requiere mayor supervision.

VIGAS O TRABES

Usar perfiles laminados tipo W, IPR o IR, o secciones armadas, que son las secciones
mas convenientes para miembros en flexion.



En sistemas de piso de edificios convencionales, se recomienda repetir perfiles iguales
para reducir errores y costo de fabricacion. En este tipo de edificios, la carga de disefio
en niveles intermedios es la misma.

Utilizar perfiles comerciales que sean disponibles en el medio. A veces ha sido necesario
redisenar estos elementos por falta de disponibilidad de material.

Donde sea posible, usar disefio compuesto. Conviene colocar conectores de cortante,
aungue las vigas no se disefien compuestas.

Colocar atiesadores cerca de las uniones o en puntos de aplicacion de cargas
concentradas

Colocar atiesadores en ambos lados dei alma de la viga
Proporcionar menor rigidez que la columna a la que se une (columna fuerte-viga débil).
Deben formar con las columnas marcos rigidos continuos con conexiones a momento.

Usar el mlsmo tipo de acero que en las columnas No es valido fabricar columnas con F,=
3 515 Kg/cm?y vigas con F, = 2530 Kg/cm?. (Estructuras hibridas).

Evitar siempre que sea posible empaimes entre vigas principales.

VIGAS SECUNDARIAS

Perfiles laminados tipo W, IPR & IR, secciones armadas en canal, armaduras a base de
angulos de lados iguales.

Secciones armadas hechas con tres placas soldadas. Cuando no hay disponibilidad de
perfiles en el mercado nacional. -

Vigas de a'ma abierta tipo joist (armaduras prefabricadas comercialmente). Estos
elementos permiten el paso de los ductos a través del alma (celosia). Su inconveniente es
su baja capacidad de carga, lo que obliga a colocar un gran numero de joist con
separaciones reducidas.

Cuando se emplean perfiles tipo W, IPR & IR, las separaciones convenientes varian de
2.2 a4 my sus claros son similares a los de las vigas principales.

En sistemas de piso compuestos, proporcionan soporte lateral a las trabes o vigas
principales, evitando con ello el pandeo lateral.

Revisar deflexiones y vibraciones
Utilizar disefio compuesto. El patin superior siempre esta sometido a compresion.
Cuidar los empalmes entre vigas

Repetir piezas idénticas para facilitar la fabricacién



SISTEMAS DE PISO

Emplear sistemas de piso compuestos acero-concreto compatibles con la estructura de
acero. Los sistemas de piso convenientes es el Galvadeck 25 (lamina de acero acanalada
calibre 22 o 24, malla electrosoldada, pernos conectores de cortante y capa de concreto
de 6 cm de gruesoc).

En obra se debera tener cuidado de no pisar los conectores

No usar calibres de lamina acanalada mas grandes (Iamina mas delgada), debido a que
la lamina puede deformarse demasiado durante su transporte e instalacién en obra y
puede oxidarse mas rapidamente en sitios propensos a la corrosion.

Se recomienda armar adecuadamente las zonas de momento negativo. La malla siempre
se instala en posicion horizontal y en ocasiones, si no se tiene cuidado el concreto puede

fisurarse.

Revisar vibraciones

CONEXIONES

La forma abierta de las secciones tipo W, IPR é IR utilizadas como columnas, facilita las
conexiones con ias vigas. (Se tiene acceso para depositar la soldadura y ios elementos
de union por varios lados).

Las secciones tipo cajén empleadas como columnas, dificulta las conexiones

con las vigas que unen, por su seccion cerrada Se deben colocar placas de continuidad
(atiesadores horizontales en la columna en conexiones a momento.

Conexiones que resistan mas que los elementos que unen

Eficiente el uso de conexiones soldadas y atornilladas. Se recomienda eficientar el

empleo de soldadura en taller y reducirla en obra. Las conexiones atornilladas presentan
mejores ventajas cuando se emplean en obra.
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CONEX|IONES SOLDADAS VERSUS ATORNILLADAS
Las conexiones remachadas estan en desuso actualmente

El uso de la soldadura estructural como principal medio de unién entre miembros
estructurales en México data mas de 50 anos Los tornillos de alta resistencia se han
utiizado a partir de hace 25 afios en conexiones estructurales trabe-columna

Con mucha frecuencia. el disefiador debe tomar la decisidon de emplear conexiones
soldadas y atorniliadas y en ocasiones esta decisién se basa en la experiencia practica.
costo de las juntas y rapidez constructiva.

CONEXIONES SOLDADAS

VENTAJAS

Rigidez. Se obtienen estructuras mas rigidas
Sencillez. Se eliminan elementos de unién
Economia Menor trabajo en taller

DESVENTAJAS

Se induce calor al acero durante la aplicacion de la soldadura
Mayor supervision en obra

Requiere mano de obra calificada

Condiciones chimaticas y sitio de la obra

CONEXIONES ATORNILLADAS

VENTAJAS

Rapidez en el atornillado y menor tiempo de ejecuciéon de una obra
No se requiere mano de obra especializada

Inspeccion visual sencilla y econoémica »

Facilidad para sustituir piezas dafadas

Mayor calidad en la obra

DESVENTAJAS

Mayor trabajo en taller

Mayor cuidado en la elaboracién de los planos de taller
Mayor precision en geometria

Mayor peso de la estructura

11



CONCEPTOS GENERALES DE SOLDADURA
SOLDADURA

Definicion:

Union localizada de dos piezas de metal conseguida mediante |la aplicacion de
calor, con o sin fusion, con o sin adi~ion de material de rellenc y con © sin
aplicacién de presion.

varillo de soldaduro

Meta! fundido

/- depositodo

Meiol de aporiocion
Metal base

Soldadurc de fusién

Las soldaduras mas comunes y las unicas gue reconocen las NTC-RCDF-2001
son las que se efectdan con FUSION y sin aplicar presion.

Procesos de soldadura

El tipo de soldadura aplicable en la construccion metalica es el de ARCO
ELECTRICO CON ELECTRODO METALICO, aplicado manual,
semiautomatica o automaticamente.

e Soldadura Manual de Arco Electrico con Eléctrico Recubierto (Shielded
Metal Arc Welding, SMAW )

« Soldadura Automatica de Arco Sumergido, (Submerged Arc Welding, SAW)

« Soldadura de Arco Eléctrico Protegida con Gases, (Gas Metal Arc Welding

,GMAW) :

Soldadura de Arco Eléctrico con Electrodo con Corazdn de Fundente (Flux

Cored Arc Welding, FCAW)

Existen otros procesos que se pueden calificar para los casos en que se vayan
a utilizar

Soldadura oxiacetiienica
Soldadura térmica
Soldadura laser

Etc.
12



CLASIFICACION DE LAS SOLDADURAS

Las soldaduras se clasifican de acuerdo con la posicion, forma y preparacién
de las juntas.

_ s | m— m— o
e Bisel sencillo
J Sin preparacién (a tope)
t 3 <_ } | . Y AR
p - . - -
one Horizontal verticol  con preparacién (a tope) Bisel doble

TIPOS DE JUNTAS

Existen 5 tipos basicos de juntas soldadas que se emplean en estructuras de
acero. Esta nomenclatura se refiere a la posicion relativa que guardan entre si
las piezas que se van a scldar.

1. Junta a tope

L

J"\J\/\/

« Unidn entre dos elementos de ejes colineales _

» Se utiliza principalmente para unir los extremos de placas que tienen
igual o aproximadamente el mismo grueso.

e Se usa para desarrollar la capacidad total del miembro que se soldara

» No reguiere la determinacion de esfuerzos debido a que el metal de
soldadura que se deposita ocupa la seccidon completa.

Ventajas:

Trabajan a esfuerzos simples tensién o compresion

Junta limpia y econdmica

Se eliminan las excentricidades que se presentan en juntas traslapadas
Cuando se usa con soldaduras de penetracion completa, reduce el tamafo de
{a conexion

Desventajas:

Los bordes se deben alinear cuidadosamente y preparar antes de aplicar la
soldadura

Se deben efectuar en talier para garantizar su eficiencia y control de calidad
Los defectos no se aprecian visualmente

13



Las juntas a tope se pueden hacer con soldaduras de penetracion completa o
parcial

2. Junta traslapada

T

LA

I }

» Union entre dos elementos superpuestos
o Trabajan a esfuerzo cortante, por lo que su capacidad es menor que las
juntas a tope.

Ventajas:

Los extremos de las piezas no necesitan de preparaciones especiales

Permite conectar facilmente placas de diferente grueso (placas de nudo de
armaduras)

Las soldaduras son aparentes, pudiendo se ver los defectos a simple vista

Desventaja: .
La unidén queda sometida a esfuerzos combinados, debido a que las cargas
aplicadas no son colineales (existe una excentricidad en la junta).

3. Junta en Te

* Union entre dos elementos gue se encuentran en planos
perpendiculares entre si
» Pude hacerse con soldadura de filete o de ranura.

Se emplea en |a fabricacion de vigas , trabes y columnas armadas, hechas con
tres placas soldadas, conexién de atiesadores, mensulas, etc.
14



4. Junta en esquina

« Unidn entre los bordes de dos elementos que formen un angulo recto.

* Se usa en la fabricacidn de secciones en cajon utilizadas como
columnas y en vigas que estaran sometidas a esfuerzos elevados de
torsion.

5. Junta de borde

LS

de porde

+ Unidn que se forma entre los elementos de dos placas colocados uno
junto al otro.

» No se considera una junta estructural, ya que se utiliza para obtener un
acabado adecuado, impedir el paso de liquidos entre dos placas o para
mantenerlas alineadas.

TIPOS DE JUNTAS SOLDADAS

USO DE JUNTAS SOLDADAS
El uso de una u otra junta depende de varias consideraciones practicas y de
diseno:

» Posicion de soldadura.

« Tamano y forma de los miembros estructurales que concurren en la junta
« Solicitaciones a que estan sometidos los miembros estructurales

« Costos relativos

» Proceso utilizado para depositar el metal de aportacion

+ Habilidad de los soldadores



Tabla. Empleo de juntas soldadas

Tipo de junta

Soldadura aplicable

lumo o tops

Junta a tope

Sin preparacién de bordes

De penetracién completa o parcial:
En V sencilla

En V doble

En Bisel sencillo

En Bisel doble

U sencilla

U doble

J sencilla

J doble

Jutita

Traslapada

De filete
De tapon
De ranura

De filete

| De penetracién

Sin preparacion de bordes
En J sencilla

et En J doble
En bisel sencilfo
En bise! doble
Junra T
En Te
De filete

thniu
De borde m

Sin preparacion de bordes

%‘tm
wmo de essquine

En esquina

De filete

De penetracion

Sin preparacion de bordes
En J sencilla

16



POSICIONES DE LA SOLDADURA

Desde el punto de vista que ocupa el soldador respecto a la junta, durante la

colocacion de ias soldaduras, la soldadura puede ser:

_Sobrecabeza

i_Hgﬁzontal

Vertical |
\ P ana}__

——

Plana. El metal de aportacién se deposita desde e! lado superior de la junta, y
la cara visible de la soldadura es aproximadamente horizontal.

Horizontal. El metal de aportacién se coloca sobre una superficie horizontal y
contra otra vertical. En una soldadura de filete de lados iguales la inclinacién
de la cara exterior es de 45° y en una soldadura de penetracion, su eje es una
recta horizontal, y la cara exterior ocupa un plano vertical.

Vertical. El eje de la soldadura es una recta vertical

Sobrecabeza. El metal de aportacidn se coloca desde la parte inferior de la
junta.

La importancia de la posicién en que se efectda la soldadura estriba en su
grado de dificultad.

Recomendacion:

La mayor parte de las soldaduras, tanto de taller y de campo, deben efectuarse
en posicion plana y se reduzcan a un minimo o aun se eliminen las soldaduras

sobrecabeza.

Rendimientos de soldaduras de acuerdo con su posicién

17
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Posicion de Soldadura

Rendimiento de talier

Kg/Tumo
EV plana 12 - 14
horizontal 8-10
vertical 6- 8
sobrecabeza 4. 6

Las posiciones de soldadura se indican de acuerdo con el orden de dificultad. Se recomienda dentro
de lo posible, eliminar las sokladuras sobrecabeza, por su alto grado de dificultad.

18



TIPOS DE SOLDADURA UTILIZADOS PARA CADA JUNTA

Los cuatro tipos principales de soldaduras estructurales son

Filete
Penetracion
Tapdn
Ranura

Soldadura de filete

Soldadura de seccion transversal triangular, que se forma entre dos superficies
intersectantes de dos miembros que se soldaran , en juntas en Te, o en juntas
traslapadas, depositando un corddn de soldadura en angulo diedro formado
por los bordes de los miembros .

donde: .

Las soldaduras de filete son los tipos mas comunes de soldaduras
estructurales. Se utilizan profusamente en juntas y conexiones
estructurales trabe-columna.

Generalmente no se requiere hacer una preparacion especial en los
extremos de las piezas que se van a unir.

En general, las piernas de la soldadura de filete son del mismo tamano.

-

LW

w = tamano de las piernas de la soldadura de filete.
L.os valores tipicos de w son: 3 mm (1/8 in), 5 mm (3/16 in), 6.4 mm (1/4 in), 8
mm (5/16 in), 10 mm (3/8 in}, 11 mm (7/16 in), 12.7 mm (1/2 in), etc

19



JUNTAS SOLDADAS PRECALIFICADAS
Definicion

Junta que ha demostrado su eficiencia en repetidas pruebas de laboratorio y
en su empleo durante muchos afos con éxito en estructuras reaies, por 1o que
se sabe que al utilizarlas se pueden obtener soldaduras de buena calidad,
siempre y cuando sean efectuadas por soldadores calificados y se utilicen los
electrodos, técnica y procedimientos de soldadura adecuados.

G Preparaciondela junta | Posiciones
PrOCes0ds |motal base, T et T .
(U=sinlimite) laraiz,R | doble bisel,a permitidas
1/4'(6 mm) 45° Todas
SMAW U v8{iomm)|  30° PV,SC
/2 13mm)| 20° PNVSC
GMAW 3/]6::'(5mm) 30° P V,SC
FCAW U 3/_?' (lomm)| 30° P,V,SC
 lr V4 (6mm ) 45° PV,SC
SAW U s/8'(lemm){ 20° P

% P.-Plana,V.~Versical,SC.-Sobre cabeza
SiIMBOLOS DE SOLDADURA

Conjunto de simbolos establecidos por la AWS para definir en los dibujos de
fabricacion o montaje las caracteristicas que deben tener las soldaduras.

Los planos de taller y de montaje deben mostrar-claramente:

Tipos de soldaduras {filete, de penetracién, tapon, etc.)
Tamanos de soldaduras

L.ongitud de soldaduras

Localizacion de soldaduras

Uso de los simbolos de soldadura estandar

El simboio basico que representa soldar es una linea de referencia con una
flecha en uno de sus extremos. Alrededor de esta linea se proporciona, por
medio de letras, cifras y simbolos, la informacién sobre la localizacion, el
tamario, el tipo de soldaduras, etc.

20



Junta en Te con soldaduras de filete de 5 mm (3/16 in)

e

Longitud competa de soldadura de filete para unir las dos placas

Simbolo de soldadura

i j/m,h
ETNZ

=

(1)Soldadura en el ilado opuesto de la junta
(2)Soldadura en el lado cercano de la junta

Junta en Te con soldaduras de filete de diferente tamaino

5
S Nle

i%

Se tienen dos posibilidades
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VOLUMENES DE SOLDADURA

Ejemplo. Dos placas de acero de 25 mm (2") de grueso se van a unir en una junta a tope
con soldadura de penetracién completa y con el proceso de soldadura de arco eléctrico
con electrodo recubierto (SMAW). De acuerdo con las recomendaciones de juntas
soldadas precalificadas para depositar soldadura en posicidn plana y horizontal, la
abertura de raiz debe ser de 2mm y el angulo del doble bisel 45°. Caicular el volumen de
soldadura, su peso y el tiempo requerido para depositarla.

t=25mm / f2:
1 50°

[ | — J

50°

25.3m
=

- J

—
—F

25 mm

2 mm

Detalle de la junta soldada a tope
Volumen teérico de la soldadura por metro lineal
V= (0.20 +2.53) 2.5/2x 100 = 341.3 cm*/m
Nota:
En el volumen de la junta no se incluye el material del refuerzo. En la tabla anexa para
esta junta se indica un volumen teérico de la unién de 341 cm®m y un volumen real de
313 cm®m.
Peso de la soldadura
Se considera que el peso volumétrico del metal de aportacion es de 7 850 Kg/m3 =
0.00785 Kg/em3.
Peso = 341.3 x 7.85X10° = 2.68 Kg
Si se toma el volumen real de la tabla, el peso del metal depositado para la junta es:

Peso = 313x7.85x10° = 2.46 Kg = 2.5 Kg
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La experiencia indica que un kilogramo de electrodos rinde 0.80 de material depositado, es
decir: :

1 Kg de electrodo = 0.60 Kg de metal depositado
Por lo tanto, los electrodos requeridos para depositar 2.5 Kg es:
Peso =2.5/0.60 = 4.2 Kg de electrodos

Supdnganos que un soldador deposita 3 Kg de soldadura por hora y que la mitad del
tiempo lo utilice en limpiar la soldadura, cambiar de electrodos, etc., por lo tanto se
requieren 1. 4 hrs (4.2/3 = 1.4 hrs) para depositar esta soldadura, es decir,
aproximadamente 85 minutos.

En las siguientes tablas se muestran los volimenes teéricos de soldadura vy kilogramos

del metal depositado en diferentes juntas soldadas, de acuerdo con las posiciones para
soldar y tipos ( a tope, en Te y de esquina).
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2. Soldaduras (de Ranura) de Penetracion Completa {(SRPC)

El metal de aportacidn debe tener acceso a todo el espesor de las piezas que
van a unirse, puesto que tienen que quedar ligadas entre si en toda el area de
la seccion transversal. Estas soldaduras desarrollan la resistencia total del
elemento conectado.

I N o
Soldaduras (de ranura) de penetracién parcial (SRPP)
El metal de aportaciéon no se extiende completamente a través del grueso de

las piezas que se uniran, y unicamente se obtiene un grado de penetracion
especificado.

Soldaduras de tapén

Conexidn entre dos placas traslapadas, depositando soldadura en un agujero
(circular o alargado) hecho en una de las placas. Toda el area del agujero se
rellena con metal de aportacién. -

( Py
Soidaduras de ranura

Soldadura hecha en una ranura entre los dos extremos de los dos miembros o
plezas que se esta uniendo.

L

) |

-

_}_/u\J

L
— L
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5/e he
j/“a 5/!;.:.

Columna tipo W, IPR 6 IR conectada a una placa base mediante soldadura
de filete de 13 mm (1/2 in)

. ( Placa base - I

sdldadura'de Y2 in

Celumna tipo W 6 IPR

E! simbolo  indica SOLDADURA TODO ALREDEDOR.

Conexion de un puntal formado por un par de angulos a una columna,
mediante placa de nudo
Soldadura de campo

Q/V
5/6 N\
l L
|
A |
— }
\
T El simbolo implica
2/ Proporcionar soldaduras

o iguales en los dos angulos. .




dibujarse horizontal en los planos. La direccion de la flecha no es esencial,
puede dibujarse de izquierda a derecha, de derecha a izquierda, de arriba
hacia abajo o viceversa.

/ ‘Notas
Especiales
p ) 1

/ Tamafio de Simbolo de  Longitud de \
/ la soldadura ‘la soldadura La soldadura
/ ~ ~

/

/

Il

p =—__ .Puntos para
Localizar soldaduras

Simbolo de soldadura de filete

El tamafno de una soldadura de filete debe indicarse en el lado izquierdo del
simbolo de soldadura. Ei cateto vertical del simbolo debe estar siempre a la
izquierda de la hipotenusa La longitud de |la soldadura se indica a la derecha
del simbolo en mm 6 in y representa la longitud requerida de! cordén continuo.
Es mas sencillo aprender 1os simbolos de soldadura mediante ejemplos.

_
' Simbolo de soldaduLa de filete

// V\\ "



Soldadura de penetracion completa
—

Se tienen varias alternativas para mostrar esta soldadura

T G

\ i Usar bisel sencille

Usa un bisel sencillo
Usar placa de respaido
Abertura de raiz de 10 mm (3/8 in)
Anguto de 30° para el bisel _
< * Usar placa de respaldo

T

’ / 2gY &~ Raiz
’a L~ . N
‘g' @ «— Angulo del bisel

b

Soldadura de ranura de penetracion parcial

r A

3/ b v v !
b >~ > 2% < Garganta efectiva de la soldadura
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Stmbole

FIGURA 10-6.

8
Soldodura que 18
deseo obtener

Los soldoduras  estén sl
tvadus on coda extremo,
con «l primer nimero indi-
cando lo longitud de

(>n) \/
(%) [\

- v

La garganta efectiva
Se muestra entreparentesis

Simbolo

Soldodura gue 3o desec cblener

FIGURA 10-7. €1 "3" indieo lo longltud
de la soldodura y e “97
d el paciade de
centto o centro, expresado

Idod y el segund en pulgades. Lo froccldn
mostrando e sspacicdo de {14) sefalo s! tomafo dal
los soldadyron de un ten- tado de o soldodura.

o ¢ otro. lo froccién
(3/8) indico o tamaRo del
costado del filate, expre-
sodo sn pulgadas.

[ ] I__EI:;_L1
[ R ) , = b3

Simbolo Soldoduro guo 30 doseo oblener

o) Ditmewro de la swidaduro de 1opon

Vs Y

Simbolo Soldadurg que se dewsa oblaner

b) Angulo de avellanado

|

Simbolo Soldadura que se d b

RH=

¢} Profundided de llenado e

FIGURA 10-%. Eiquema do simbelos de soldaduras de topén ¥ de loe
soldaduras correspondientes qua se deseo obtener.

N>
~§



>
A

1\
+

-
o

60°

Simbolo

1" prolundidad

4 BO°
del chalian \<

4
—

%"ubenuru de rai:»“«— %., panstracién de ralz

Scidoduro gque se desea obtener

FIGURA 10-12. Simbolo de soldadura de acanasladura ¥ y lo infor-
macién correspondiente,

1 e
B 5
32
B
-
P
Simboio Soldadura que 38 desea obtener
10. Simbolo de soldoduro de jodura cvadrada y lo

soldodura correspondiente que se desea obtener.

]

‘.‘g" oberturo Lo profundidea
de rorz 4
""I de
* peneiracion
|
Simbolo Soldodura gue se desea obtener

FIGURA 10-11. Simbolo de soidodura de atonaladura U y la selda-
dure correspondiente que se desea oblener.
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Fartes del stmbolo esrandar de soldadura 161

Rt ol

Unignes “T"

Sitmbolo Resultado

-

LH L




162 Partes del simbolo estandar de soldadura

Uniones traslapadas

Simbolo Resufltado

Uniones a tope

Simbolo

L i ]

1 |
.ll' l

—
.
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Partes del simbolo estindar de soldadura 163

Resuitado Simbalo

" Simbolo de la soldadura

25 lh de filete
£2CM ”  Chaflin doble

1.25cm D

g

R

La pieza vertical achaflanada



(b) Placas en linea (c) Conexion en ranura

(a) Placas Lraslapadas

(d) Junta en Te

[

(g) Placa de bage
de cohumna

(e) Ménsula

\I‘y .

(h) Conexién de tubo

(5 Micmbros armados

Usos lipicos de soldaduras de filele

(f} Placa de apoyo
de viga

i

(i) Nénsula de viga

T

‘_L':h_.]
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/— Socavacign

Falta de fusidn

(c)

|

inclusidn
de escorio
(¥
s,
-4

(@)

21 DEFECTOS PE SOLDADURAS

Caro de la raiz

/—Socovccio'n

(b)

(—Foltc de fusidn
7
L |

(d)

{J
f

t Penetracidn

incompleta

(f)

Burbujo de gqas

(h)
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CONSIDERACIONES DEL MATERIAL- SOLDADURA

METAL BASE
Piezas de acero que se van a soldar.

El acero debe ser “SOLDABLE", es decir, capaz de producir una soldadura
sana, sin defectos e imperfecciones, que sea conveniente para el trabajo
requerido. Se debe tener especial cuidado en aceros con ALTOS
CONTENIDOS DE CARNONO u otros elementos aleados indeseables.

Principales factores que afectan la soldabilidad
» Composicidn quimica
e Grueso

Composicion quimica
El contenido de carbono en el metal base es muy importante

Si C es aito, a soldabilidad disminuye

Otros elementos quimicos aleados del acero (azufre, fosforo, etc.) también
pueden afectar de manera adversa la soldabilidad. Esto es muy importante
para aceros de alta resistencia.El efecto de la composicién quimica en la
soldabilidad puede evaluarse mediante las formulas de “carbono
equivalente”. Véase el Codigo de Soldadura Estructural, AWS D1.1.

Grueso :

A medida que aumenta el grueso de! material, la velocidad de enfriamiento de
la soldadura aumenta. Un enfriamiento rapido del metal de soldadura puede
dar como resuitado una soldadura muy fragil. Generaimente, se evita un
enfriamiento rapido de la soldadura, mediante el precalentamiento de placas
gruesas Véase AWS D1.1.

Ejemplo. Acero NOM-B-254 (ASTM A36)

Grueso Precalentamiento
<19 mm (3/4 in) Ninguno
De19mma38mm(¥%a1'%in) |50°F
De38mma6dmm(1%ina2¥%in) |150 °F

>64 mm (2 Y2 in) 225°F

Precauciones generales:
Deben tomarse precauciones especiales cuando se sueldan:

« Aceros de alta resistencia (F, > 3 515 kg/cm? 6 50 ksi)

» Placas muy gruesas{(t>38mmod 1 74in)

34



DESIGNACION DE ELECTRODOS

Los electrodos para soldadura se identifican mediante las normas de la
American Welding Society, AWS (Sociedad Americana de Soldadura).

Para fines de disefio, |la propiedad del material mas importante es la
resistencia ultima a la tension del metal de soldadura Fexx). En las Normas
AISC-ASD-1989, AISC-LRFD-1993 y NTC-RCDF-2001, se establece:
' Fexx = 4 220 kgfem® (60 ksi)
4 920 kg- cm 2(70 ksi)
5 600 kg-cm?(80 ksi)

Fexx = esfuerzo minimo de ruptura en tensién del metal depositado, Kglcm

La designacion aer electrodo aepende del proceso dé soldadura empleado:

SMAW (Shielded Metal Arc Welding)s
FCAW (Flux Cored Arc Welding)
SAW (Submerged Arc Welding)
GMAW (Gas Metal Arc Welding)

Significado de la designacion de electrodos de acuerdo con el proceso SMAW:

EXXXX
XX Resistencia Ultima a la tensién del metal de soldadura, en ksi
X Codigo de posicién
1 = cualquier posicion; plana, horizontal, vertical y sobrecabeza
2 = unicamente posicién plana y horizontal
X Caracteristicas del fundente: corriente alterna, corriente directa e
informacién adicional.

Ejempio:
Cualquier posicidn para soldar

E7018e— Fundente de bao hidrogeno, soldadura AC 6 DC
Polaridad inversa

Fexx = 4 920 kgiom? (70 ksi)

Otros procesos (FCAW, SAW, etc.)

« Difiere la designacion de los electrodos
Vease Cddigo de Soldadura Estructural, AWS

Parea fines de diserio, el proceso de soldadura que se usara, en generai no
se conoce.
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Convencién para disefio:
Para Fexx = 4920 kg/cm? (80 ksi), especificar Electrodos de la serie E60

Para Fexx = 4 920 kg/cm’ (70 ksi), especificar electrodos de la serie E70

Seleccidn de la resistencia del metal de soldadura
Las Normas AWS recomiendan metal de soldadura compatible

Acero Metal de soldadura
’ compatible

NOM-B-252 (A36) E60 6 E70

AS572, Grados 42 y 50 E70

A572 Grados 60 y 65 EBC

En general. para el metal de soldadura compatible:

Fexx lien& aproximadameanic €l mismo valcr 6 85 un poco mas grande gue
el F, del metal base.

La seleccion mas comun de la resistencia del metal de soldadura para los
aceros NOM-B-254 (ASTM A36)y A572 Grado 50, es:

E7O

36



COMPORTAMIENTO Y DISENO DE SOLDADURAS DE FILETE
La mayoria de las especificaciones y normas mecdernas de disefo basan la
determinacion de la resistencia de |as soldaduras de filete en dos suposiciones

principales:

1. La falla se presenta siempre por cortante en la garganta cualquiera que sea
el tipo de solicitacion

2. Las fuerzas cortantes se distribuyen uniformemente en la superficie de falla,
en toda la longitud del cordén.

Falla de una soldadura = Fractura del metal de soldadura
(La fluencia del metal de soildadura no se considera un estado limite)

Ejemplos de falia:

; ( ></—\‘ Fractura a lo largo de la garganta de la soldadura
| —=
== 2
S

{ —s

Fractura a lo largo de la garganté de ia soldadura

El area efectiva de una soldadura de filete es igual al producto de su longitud
por el tamano efectivo de la garganta.

El tamafo efectivo de la garganta de una soldadura de filete es igual a la
distancia mas corta entre la raiz y la cara de la soldadura diagramatica.
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La resistencia de una soldadura, es decir, la carga gque causa la fractura, se
calcula multiplicando su area efectiva por un esfuerzo constante .

Resistencia de una soldadura ( es decir, carga que causa la fractura)=
Area efectiva de soldadura x Esfuerzo de fractura

Area efectiva = Tamaio efectivo de garganta (t)x Longitud de
soldadura(L.)

Area efectiva = tL,,
Tamano efectivo de la garganta {t)= Distancia minima de la raiz de la junta

VT a la cara de la soldadura
Cara de la soldadura

Wzl\\/ o W, (J,
T = \/’v\/‘z,_!r hjz,L

7 T , 5,

'
-

L— Raiz de la soldaura

Para el caso general de una soldadura de filete de piernas iguales:

b

4
»

t=0.707w

donde.
w= Tamano de ia soldadura de filete, en cm
t = Tamano efectivo de la garganta, en cm

Ejemplo. Para una soldadura de piernas iguales de 10 mm (3/8 in), el tamafio
efectivo de la garganta es:

t=0707x0.95 = cm

Excepcion:
Cuando se utiliza el proceso de Soldadura por Arco_Sumergido {SAW), se
obtiene una mayor penetracion del metal de soldadura en e! metal base, en

38



comparacion con otros procesos. Consecuentemente, se puede utilizarse un
{amano efectivo de garganta mayor.

Para SAW

t=wpara w <10 mm (3/8 in)
t=0.707w + 2 mm paraw > 10 mm (3/8 in).
Veéase la Seccion J2.2a, AISC-LRFD-1993, pagina. 6-75.

En scidaduras de filete depcsitadas por el procese de arco sumergido, el
tamarno efectivo de la garganta puede tomarse igual a la pierna de! cordon
cuando esta no excede de 10 mm (3/8 in), e igual a la garganta tedrica mas 2.5
mm para filetes mayores de 10 mm (3/8 in).

Esfuerzos de fractura de soidadutas de filete

La distribucién real de esfuerzos en una soldadura de filete es muy compieja
aun para la junta mas simple.

@&

)

S

Uno de los factores mas importantes que afectan la resistencia real de una
soldadura de filete es la DIRECCION de la carga aplicada en ia soldadura.
Las dos placas que forman la junta trasiapada estan conectadas con tres
soldaduras de filete. A, By C. '

La carga aplicada produce esfuerzos cortantes en el area efectiva de las
soldaduras A y B. De esta manera, la resistencia de la soidadura A y B esta
controlada por la resistencia al cortante del metal de soldadura.
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Los esfuerzos de fractura de soldaduras A y B = Resistencia al cortante
del metal de soldadura = 0.60Fgxx.

donde:
0.60F exx = Esfuerzo minimo de ruptura en tension del metal depositado, en

kglcm®

La carga aplicada produce esfuerzos cortantes y de tension en el area afectiva
de la soldadura C.

A  —

<~ {
m 47’\'/ Esfuerzos resultantes '
<F— g‘ i En el area efectiva

Seccidn a través de la garganta A
De la soldadura C

Seccion a través de la garganta de la suldadura C

El esfuerzo que causa la fractura de la soldadura C sera un valor intermedio
entre la resistencia al cortante y la resistencia a la tension del metal de
soldadura, es decir.

0.60Fgxx < Esfuerzo de fractura de la soldadura C < Fexx

Consecuentemente, la soldadura C sera mas resistente que las soldaduras Ay
B.

En general, las soldaduras de filete cargadas transversalmente son

significativamente mas resistentes que las soldaduras de filete cargadas
fongitudinalmente.
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S

Para |a falla de la soldadura;

P,=(1.4a186)P,

La resistencia de una soldadura de filete depende del angulo medido entre |la
carga aplicada v el eje de ia scldadura.

£
-
: t
3 g’
0s '}
0 . Ly .
a 050 Voo 150 700 750

Delormation, mm

- Figure 10 4
Loud v Deformation Response of Fillet Welds

4]



RESISTENCIA DE DISENO DE SOLDADURAS DE FILETE

Para determinar la resistencia de soldaduras de filete, se hacen las siguientes
simplificaciones.

Se supone que todas las cargas en las soldaduras de filete van a ser
soportadas como esfuerzos cortantes puros en el area efectiva de la
soldadura.

De acuerdo con lo anterior, se define “falla”"de una soldadura de filete como la
fractura por cortante a través de la garganta efectiva de la soldadura.

¢ Superficie de fractura por cortante supuesta

L 3

Superficie de fractura por cortante supuesta

Se supone que la fractura por cortante del metal de soldadura ocurre para un
esfuerzo cortante de 0.60Fexx.

Donde Fexx es la resistencia ultima espcificada del metal de soldadura.

De acuerdo con la Seccion J2.4, Especificaciones AISC-LRFD-1993, la
resistencia de disefio de una soldadura de filete, $R, se calcula como sigue:

Rn = 0.754L,, (0.60Fgxx)

Donde:

¢ = Factor de reduccion de resistencia

t = Garganta efectiva, en cm

Lw = Longitud de la soldadura, en cm

0.60Fexx= Resistencia dltima a la tension del metal depositado, en kg/cm’

Esta misma resistencia se usa sin tomar en cuenta la direccion de la carga.
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TABLE J2.4
Minimum Size of Fillet Welds!t!

Material Thickness of Minimum Size of
Thicker Part Joined (in.) Fillet Weld{a] {in.)
To Va4 inclusive Ya
Over Yy to W Y6
OverYoto ¥, : Va
Over ¥, ’ 546

[a] Leg dimension of fillet welds. Single pass welds must be used.
[b] See Section J2.2b for maximnurn size of fillet welds,

FRACTURA LOCAL POR CORTANTE DEL METAL BASE

Seccion a través de la soldadura de filete

W) -
|“ ! ~ . Fractura de la soldadura

|

R
\ -~

Fractura focal por cortante del metal base

Fractura loca! por cortante en el metal base

La resistencia de disefo de la soldadura, basada en la fractura ocal por
cortante del metal base, se determina con la expresion siguiente:

OR, =(.75)}(W){Lw}(0.60F )

Los simbolos se han definido anteriormente.

1



RESISTENCIA DE SOLDADURAS DE RANURA DE PENETRACION

PARCIAL 3 Angulo
de bisel -

e = garganta efectiva de soldadura, en cm

= Profundidad efectiva de |a penetracion de soldadura
D = Profundidad detl bisel

Para angulo de bisel > 60: te=D

60° > Profundidad del bisel > 45° te =D - 3mm

Simboio de soidadura.

%

 EE—
S

Nota:

La garganta efectiva se muestra entre paréentesis.

El fabricante debe elegir la profundidad y angulo del bisel para lograr la
garganta efectiva de la soldadura t,

Resistencia en tension

el 7

s X —_—
T | T
Tu< ¢Ts

Falla = Fractura de |a soldadura o del metal base

Tn = la menor de:

¢ (t){Lw)(.BF exx® $=0.80
¢ (t)(Lw) (Fuem) $=0.75



Resistencia en cortante

Ru < ¢R,

Falla = fractura de la soldadura o del metal base
$R., = la menor de:

O{te)(Lw)(.BFexx) $=0.75
O(te)(tw)(-6Fexx) $=0.75

Nota
Las soldaduras de penetracion parcial no son convenientes cuando estan
cargadas en tension bajo cargas ciclicas o dinamicas.

Resistencia de soldaduras de ranura de penetracién completa

1

Cuando se usa metal de soldadura compatible, una soldadura de penetracion
completa desarrolla la resistencia tota' del metal base, para cualquier tipo de
carga.

—————

—

De esta manera. no se requiere calcular la resistencia de la soldadura.
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CONEXIONES EXTREMAS DE VIGAS.
Conexiones extremas de vigas:

o Trabe -columna
+ \Viga atrabe

Para propdsitos de analisis y disefio, las conexiones extremas de vigas se
idealizan tipicamente como:

Viga~ (e~ Columna Columna

§

Totalmente rigidas Totalmente articuladas

Compoertamiento real
Generaimente entre conexiones totalmente rigidas y completamente

articuladas. 3 |
E——/p'
Z s ) AA

NS -

M = Momento en el extremo de la viga
0 = Rotacion relativa entre la viga y ia columna

El disefic de una conexion debe procurar ser consistente con las suposiciones

de analisis.
(SAN A\ Rigida )
A~

S 7 D (" semimigida ~ ")
Conexién ﬂ / -
rigida ideal f

L/

J )
| /

;;////"—‘7 < (= Simple J

e

Conexidn simple ideal

44



Ejemplos de conexiones trabe-columna

T_—-—fTL .

IS

Conexion soldada totaimente
(aproximadamente rigida)

Conexidn trabe-columna con angulo
(aproximadamente articulada)

| '1@
H+ —+
b s
1t of.
i S
bt —

11
cﬁi

1,
Conexion con angulos de asiento y placa de cortante
(conexion semirrigida)

~—"' Conerxion atomitlada

" Y frm— / en r ampo
5 . [N 2l ' s i
T~ PR »
"\ S / s . -
S5 e el B
\ T Teeaee
. ~;.'/‘ poov ot 2 oo I
"N Gy e “
' l‘l ! .- ?
K ; FR A |
. ' oo -
8 T T e T
| e
+ a—‘-f — .
1
5 % o0
I e .- .
.+ Conexion tipo arbol
W o e

47



CONEXIONES SIMPLES (“CONEXIONES ARTICULADAS”)
Suposicién:

Las conexiones extremas de las vigas transmiten unicamente cortante (no
momento fiexionante)

Requisito de comportamiento:
La conexion debe proporcionar cierta FLEXIBILIDAD

Ejemplos de conexiones simples:

rr—-—-—f'—f e

|

»’Emﬁqj—

dwloovoo

] __

U

8 P WL

Conexidénes trabe-columna
Angulos en espalda
Atornillado o soldado a la viga
Aterniflado o soldado a la columna

Conexién de angulos a ia columna

/M—-N m
o o .
o o ¥
o] o l
olllle |
1 v‘\
\\
o ——
B e U NI .
Atornillados a la columna Soldados a la columna

No soldar los lados superiores e inferiores de los angulos. Se coloca
solamente soldadura en las esquinas (remates).

En conexiones trabe- cclumna, la flexibilidad es proporcionada por ia flexion
de los angulos.



En algunos casos el angulo de asiento de la viga estd atiesado. Se
recomienda emplear un angulo superior para dar estabilidad a la viga.

El angulo se atornilla o sueida a la columna

Conexién viga-columna con placa de cortante simple.
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Piaca sencilla
Soldada en taller a la columna y atomiliada en campo al alma de la viga

La placa de cortante simple ha sustituido rapidamente a los angulos como el
elemento mas comun de conexiones extremas de vigas simples.

Nota:
E! M-AISC-LRFD-1893-Vil, ASD-19838 y LRFD-1993 contiene procedimientos
de disefio de los diferentes tipos de conexion que se han presentado.

CONEXIONES A MOMENTO (CONEXIONES RIGIDAS)
Requisitos de comportamiento

+ Transmiten momento flexionante y cortante

» Permiten poca o ninguna rotacion relativa entre la viga y la columna.
Suposiciones usuales de disefio

Los patines de la viga transmiten el momento flexionante
El aima de la trabe transmite el cortante

-
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Detalles tipicos
1. Conexion soldada en patines

Patines superior
. . : .
, r_ / [§ ¢ inferior

i 4

A

!

bl 000

| ——

Patines soldados y alma de la trabe atornillada

 Muy comun en la préactica de diseno en los Estados Unidos de América
» Debe usarse con precauciones especiales, aun para estructuras
ubicadas en zonas de poca frecuencia sismica.

Patines superior -
e inferior

1994,

)
ﬂ\
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Conexion totatimente soldada con el alma de |a viga unida a la columna con
soldadura de ranura de penetracién completa.

,T—< Patines superior
1,_—~—-._ /
Loy

e inferior

Q

o

P

Toda la conexidn es soldada con el alma de la viga unida a la placa de
cortante con soldadura de filete




En conexiones trabe-columna, la flexibilidad es proporcionada por la flexion de
los anguilos.

_ r‘l( Columna i B

~) :

— &

\—
a ' Alma de Ia viga /

La flexion de los angulos permite 6

Utilizar angulos delgados para reducir el momento flexionante. En genera! se
utitizan angulos menores de 16 mm (5/8) in de grueso.

Mdtese que generalmente la conexién no preperciona grandes rotacionss.
Ejemplo. Conexion simple de una viga IPR, IR 6 W 18x40 (457x 59.8), con unv

claro de 7.5m y que soporta una carga permisibie uniformemente repartida de
w = 4ton/m (2.7 kfft).

— |
\‘\-—'—//
5

0 = wL*/24E| = 400x750°124Ex25 473
6=0014rad =8°

De esta manera. para una conexion extrema de una viga que se considera
‘simple”, debe proporcionar generzlmente flexibitidad para rotaciones
pequenas.

Conexiones de vigas con asiento

T
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2. Conexiones con placas en patines (Flange Plates Connections)

D o

LJ

.l

1 1

T

3. Conexion trabe-columna con placa de extremo (End Plate Connections)

TP




Disefo de miembros estructurales segtin ASD-89

I

Ejemplo. Un tubo circular OC 114x 8.56 mm (4.5x 0.337in) de acero NOM-B- .
254 (ASTM A254, F, = 2 530 Kg/cm? 250 MPa 6 36 ksi) de una estructura
espacial estd sometido a un esfuerzo de tensién axial de 1500 Kg/cm? como se
indica en ia figura. El tubo estéd unido a una placa plana con soldadura de filete
todo alrededor. Determinar el tamafio de la soldadura de filete necesario para
que resista la carga aplicada en el tubo. Utilizar eiectordos de la serie E70XX
(Fexx = 4 920, Kg/cr’, 483 MPa o 70 ksi).

t=8.6 *

T A =28.44 cm?

- 1114

Dimensiones en mm
Tubo OC 102x10 mm
{4x 3/8 in)

Fig. Tubo circular

SOLUCION:

Carga permisible del tubo

De acuerdo con el disefio por esfuerzos permisibles (especificaciones IMCA o
ASD-89), 1a carga maxima permisible que puede soportar el tubo es

P = &rea de la seccién transversal x esfuerzo permisible en tensién
P=AF, =A (0.6F,)
P = 28.44x 0.6x 2 530 x 107 = 43.2Ton
Longitud de soldadura de filete

La longitud de la soldadura de filete corresponde en este caso al perimetro del
tubo,

L=2D=xr x11.43=36.0 cm

Capacidad de la soldadura de filete
La capacidad de la soldadura de filete por centimetro lineal es;

a L .
»  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrolfo en Ingenieria Civil
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Disefio de miembros estructurales segun ASD-89

q = garganta x Longitud de la soldadura x 30 de Ia resistencia nominal a
1a tensién del metal de soldadura

g = cos 45°al (0.3Fgxx)} = 0.707x1.0 cm (0.30Fgxx) *
q=0.707x1.0 (0.30x4 920) a
q =1 044a Kg/cm (1)
Véase Tabla Esfuerzos permisibles en soldadura, pagina 144, M-IMCA,

En la expresidn anterior;
a = pierna de la soldadura de filete de 1 cm de longitud.

L.a carga que debe soportar cada centimetro lineal de soldadura de filete es:

q= P _ Carga aplicada
L Longitud de lasoldadura
3
g =321 _ 4200 Kgiem 2)

Se igualan las expresiones (1) y (2) y se despeja el tamario de la soldadura
1 044a =1 200

a= Eg(2=1.150m=11.5 mm

1044

Utilizar a=12.7mm (1/2in)

CONCLUSION:
Utilizar una soldadura de filete de 12.7 mm (1/2 in) todo alrededor como se
muestra en la siguiente figura.

Vac

L —J

Fig. Detallado de la soldadura

+  Héctor Sote Rodriguez, Centro Reglonal de Desarrofio en Ingenieria Civii

54



Disefio de sujetadores segtin ASD-1989

Ejemplo. Disefiar |la soldadura de filete de la junta traslapada que se muestra en la figura,
para que resista una carga de tension correSpondlente a su capacidad permisible. Ultilizar
electrodos de la serie E 70XX (4 920 Kg/em?, 483 MPa 6 70 ksi) y acero NOM-B-254 (ASTM
A36, Fy = 2 530 Kg/em?).

A
—i= i
tp=10
| BN
| o AN
150 L T
) | ! i
I
Corte A-A
tp=13 __/ T_'..K
J

Fig. Junta traslapada del ejemplo
Acotaciones en mm

SOLUCION:

Capacidad permisble de la placa en tension

Como no hay agujeros en la placa de 150x70 mm (6x3/8 in), la capacidad permisible se
determina como sigue:

T=AF;=bt(0.6F,)=15x0.95x 0.6x 2.53 = 22 Ton

Tamaifo de la soldadura

tmax = triaca— 1.6 MM =10-1.6=8.4 mm ( 5/16 in)
rmm 5 mm (3/16 in)

Véase tabla 1.17.2a, Tamano minimo de soldaduras de filete e inciso 1.17.4 Tamafio maximo
de soldaduras de filete, especificaciones IMCA o AISC-ASD-1889. Se propone soldadura de
6.4 mm (Vain).

Longitud de la soldadura

I
0.707al

v =

Se despeja la longitud L de la expresién anterior

- r
" 0.707 a Fv
donde:
T = fuerza de tensién, Kg

F., = esfuerzo cortante permisible = 0.3Fexx= 0.3 x 4 920 Kg/cm? = 1 475 Kg/cm®
a = Tamarnio de {a soldadura = 6.4 mm (% in)

s  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en Ingenierfa Civil
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Diserio de sujetadores segiin ASD-1989

22 x10°
= =33c¢cm
0.707x0.64 x1475 .

Detallado de la junta
Véase la Seccion 1.17.7 Remates en extremos de soldadura de filete. Se usaran remates de
soldadura de filete de longitud:

L = 2 tamafio nominal de la soldadura
L=2x6.4mm=13mm

La distancia perpendicular entre soldaduras de filete no serd mayor que 200 mm. En este
caso, la distancia es 150 mm

Longitud de las soldaduras de filte
Véase la Seccion 1.17.4 Longitud de soldaduras de filete. Se depositaran dos soldaduras de
filete longitudinales de 17 ¢m cada uno, incluyendo los remates:

33

L= ) =16.5¢cm Usar 17 cm

La longitud de la soldadura de filete debe ser mayor que la distancia entre ellas, es decir;
L=17cm>15cm Correcto
Detallado de 1a junta

En la siguiente figura se muestran los resultados de disefio de la junta traslapada del
ejemplo.

—= 6 E 170 iA-36 2
tp=10
e
| o N
150! o T
| | E-70~ 5 170
1 A-36 7 6170
tp=13 __~ iii Corte A-A

Fig. Detallado de la junta
Acotaciones en mm

* Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en Ingenierfa Civil 54



Disefio de miembros estructurales segin AISC-ASD-1989

Ejemplo 2. Disefiar la soldadura de filete necesaria para la junta traslapada que se muestra
en la figura. La junta debe desarrol!ar la capacidad total de Ias placas, los electrodos-son de
la serie E 7018 (4 920 Kg/cm?, 483 MPa 6 70 ksi) y el acero NOM-254 (ASTM A36, Fy = 2
530 Kg/cm?).

; ‘ tp=13

|
g L

150] T—

i

Fig. Junta traslapada del efemplo
Acotaciones en mm

SOLUCION:
Capacidad permisible de la placa en tensién
La capacidad permisible en tension se determina con la fluencia en el area total

T = A Fy = bt(0.6F,) = 15x1.27x0.6x 2.53 = 29.4 Ton
tmax = teigca— 1.3mMm o 2.7 -1.3 =111 mm ( 7/16 in)
tmfn = 5 mm (3’16 in)

Se propone scldadura de filete de 10 mm (3/8 in)

Longitud de la soldadura ‘
En este caso como la Iongltud esta deﬁmda por el ancho de las placas, se determinara el
tamafio de la soldadura.

A S 29.4x10°  09%em
" 0707LFy  0.707x2x15x0.3x4920

Se utilizara soldadura de filete de10 mm (3/8 in).

Detallado de la junta
En la siguiente figura se indican los resultados de disefio.

E-70
/ 10" :A-36

E-70> 107
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Disefio de miembros estructurales segun AISC-ASD-1989

Ejemplo. Calcular, con las normas AISC-ASD-1989 o especificaciones IMCA, la carga que
puede soportar la junta traslapada soldada que se muestra en la figura. El acero es NOM-B-
254 (ASTM A36, Fy = 2 530 Kg/cm?) y los electrodos son de la serie E 7018 (Fexx = 4 920
Kg/em?, 483 MPa 6 70 ksi).

A A-36

t=9.5 mm —\E-70 8

1

|

|

. ] X
.

|

\

rs

.

T

N

t=12.7 —— e (ET0 ]
: | A 8 A-36  Corte A-A

Fig. Junta en tensién
Acotaciones en mm

SOLUCION:
Capacidad de la soldadura de filete de 8 mm (5/16 in)

Se determina la capacidad de la soldadura por centimetro lineal y considerando que las
piernas son iguales.

C = sen 45°F, = 0.707t (0.3Fexx)
C = 0.707x0.8x0.30x 4 920 = 824 Kg/cm

Capacidad total de la soldadura de filete:

C r= 3xLx Capacidad de la soldadura
Cr = 3x20x824 = 49 440 Kg = 49.4 Ton

L = distancia perpendicular entre las soldaduras longitudinales de filete

Capacidad de la placa en tension

C = AF;= bt(0.6F, ) = 20x0.95x0.6x 2.53 = 28. 8 Ton < Cr=49.4 Ton

CONCLUSION:

La carga maxima que puede aplicarse a la junta traslapada del ejemplo es Tye = 28.8 Ton,
que es menor que la capacidad total de la soldadura de filete completa (60 cm).

»  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en Ingenieria Civil
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Diserio de miembros estructurales segiin AISC-ASD-1989

Ejemplo ASD-4. Disefar, con las especificaciones AISC-ASD-89 o IMCA, 1a soldadura de
filete para que desarrolle la capacidad total del angulo de lados desiguales APS 6 LD
102x76x 13(4x3x1/2in) de acero NOM-B-254 (ASTM A36, Fy = 2 5630 Kg/cm?) que se muestra
en la figura. El lado mayor del angulo es horizontal. La junta esta sometida a variacién
repetida de esfuerzos por lo que es necesario evitar excentricidades entre la posicion de la
linea de accion de la tension y la fuerza resistente de los filetes. Los elecetrodos son de la
serie E 7018 (4 920 Kg/cm®).

Angulo de 102x76x13 (4" 'x3x1/2")

Corte A-A

Fig. Angulo en tensién

SOLUCION:
Capacidad del anquio APS 6 LD 102x76x13 mm {4x3x1/2in)

T=AF=A(06F)=2095x06x253=231.9Ton
Reacciones en cada filete para evitar excentricidad
R;=31.9x6.28/10.16 = 18. 7Ton
R2=319-19.7=1227Ton

Tamano de la soldadura

tmax= 12.7 - 1.6 = 11.1 mm (7/16 in)
tmin= 6.4 mm (% in)

Se utilizara soidadura de filete de 8 mm (5/16 in), que tiene una capacidad de:
q = 0.707x0.79x0.3x 4 920 = 824 Kg/cm

Longitud de la soldadura

3
L, = Ry/Capacidad soldadura = 39-%2%1—0— =24 cm

*  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrolio en Ingenieria Civil
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Disefio de miembros estructurales segtin AISC-ASD-1989

i} 12.2x10?

L
2 824

=14.8cm

Requisitos complementarios de disefio

Longitud minima de remates extremos = 2x3 = 6 mm, usar 25 mm
Distancia perpendicular entre soldaduras de filete = 200 mm < 400 mm
Longitud de la soldadura de filete de menor tamafio=150 mm > 100 mm

Detallado de la soldadura
En la siguiente figura se muestran los resultados del disefio de la junta.

Angulo de 102x76x13 (4" "'x3x1/2"")

Fig. Detallado de la soldadura
Acotaciones en mm

e Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrolio en Ingenieria Civil

Bien
Correcto
Correcto
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Disefio de miembros estructurales segun AISC-ASD-1989

Ejemplo. Disefiar, con las normas A/SC-ASD-89 o IMCA, la soldadura de filete necesarla
para la junta que se muestra en la figura. Utilizar electrodos de la serie £7018 (4 920 Kg/em?,
483 MPa 6 70 ksi) y acero NOM-B-254 (ASTM A36).

7&?4 P =17 To/
&
T
250\~ E
00| tp=13
] i

tp =19

Fig. Junta del ejemplo
Acotaciones en mm

SOLUCION:

Para disefar la soldadura se considerara por el momento, que el tamafo de los cordones es
de 10 mm (3/8 in). A continuacién se determinaran las propiedades de la soldadura tratada
como una linea, los esfuerzos actuantes correspondientes y posteriormente se ajustara el
tamafio de la soldadura propuesto.

Propiedades de la soldadura de filete tratada como una linea
Area de |a seccion transversal

A= 2x10 + 25 = 45 cm?

La junta funcionara para la combinacién de torsion y cortante, por lo que se requiere
determinar las propiedades I, T,y J.

Posicion del centroide

y Xy
T ﬁ'::]
‘v 2.78cm
25 cm :;2.22 Cm"ﬂli"-i—:-:j—:—: ____ -y
T e
l_' 10cm

»  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarroflo en Ingenieria Civil 61



Diseno de miembros estructurales segtin AISC-ASD-1989

y = (2x10x5)
45

=2.22 cm

Momentos de inercia alrdedor de los ejes X-X y Y-Y

3 3
L= 2 1 on2.5% 1 B2 4409 em
12 12

1x10°

3
= 2 +25x2.222+2[ -

ly + 10x2.782) =447cm*

Constante de torsion J
J= e+ 1,= 4429 + 447 = 4 876 cm*

Esfuerzos en la soldadura de filete

Por cortante directo
B 17x10°

f.=
* 45

=378 Kg/cm?

o

Por torsién
T=Pe=17000 (10 + 7.78) = 302 260 Kg/ch

El esfuerzo resultante es la suma vectorial de los esfuerzos de cortante directo y cortante por
torsion.

5 fh fn
N T
L}f’//fv fV N :
SR 2 - X N
} fs \\j
_TIn
J
02260778 o,
4876
TV 302 260x7.78
= - = 775 , 2
I J 4876 Ke em

s  Héctor Sofo Rodrigusz, Centro Regional de Desarrollo en Ingenijeria Civil 62



Diseiio de miembros estructurales segun AISC-ASD-1989

fr= (v +fs) +h?

fr = /(482 + 378)* +775 =1158 Kg/cm?

Tamano de la soldadura

E! tamano necesario de la soldadura es:

S 8 g 11 em (7118 in)

F 1040

Se verifica si puede colocarse la soldadura

trax = 12.7 =13 mm = (7/16in)  Correcto

Detallado de la junta

En la siguiente figura se muestran los resultados de disefio de la junta del ejemplo.

P=17 Toy

™

100

T

N

[ e}
(&3]
L

| tp=13 -

——egnd

AN
= tp =19
Fig. Detallado de la junta
Acotaciones en mm

Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en Ingenierfe Civil
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Disefio de miembros estructurales segun AISC-ASD-1989

Ejemplo. Disefiar, con las normas AISC-ASD890 IMCA, la soldadura de filete de la mensula
que se muestra en la figura. La mensula es un tramo de angulo con un atiesador en el punto
de aplicacion de la carga concentrada. Se colocara soldadura unicamente en los lados del
angulo como se muestra en el detalle. Utilizar electrodos de la serie E7018 (4 920 Kg/em?,
483 MPa o 70 ksi).

AN
150 — |
|3 ,P=20Ton P
: B ~E-70
Tk A-36
‘ =200 i,
1Al
,n___J'\\'__._,

N

F:ig. Junta a flexién y cortante
Acotaciones en mm

SOLUCION:

Para disefiar la soldadura se proponen soldaduras de filete de 10 mm (3/8 in) de tamario, lo
que permitira calcular las propiedades de la soldadura tratada como una linea, los esfuerzos
correspondientes y su tamano definitivo.

‘Propiedades de un fielte de soldadura

A = (1x20) = 20 cm’?

L.a soldadura de filete revisara para una combinacion de esfuerzos de flexion y cortante, la
carga que toma un filete individual es

Pl2=20/72=10 Ton \
Momento flexionante
M = 8 000 (15) — 6000(10) = 60 000 Kg-cm

8 Ton V=8 Ton fs,
_15e¢m / _15cm
3 s,
6 Ton _
L |’I0 cm M
M=8 Ton
Sold.vertlcal — Efecto de  Cortantes Flexion

carga exceéntrica

»  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional da Desarrollo en Ingenierfa Civil o4



Disefio de miembros estructurales segin AISC-ASD-1989

Esfuerzo por cortante directo

Producido por ia componente vertical
p 8000 ,
fs =~2 =50 400Kg/cm

Ocasionado por la componente horizontal

6000
fs= o9 - 300 Kg/em®

Esfuerzo maximo por flexién

c=M. _ 12x6000§)x10 - 900 Kg/cmz
| 1x20
Esfuerzos combinadas

f,=J(o~fsh)® +tsv? =./(900-300) +400? = 721 Kg/em’
Tamano de la soldadura

El tamafio necesario de la soldadura es

[ 721

—— =0.69
F 1040

0.693(1/4) < 0.79 (5/16 in)

Se verifica si puede colocarse soldadura de 8 mm (5/16 in)

lnax = 127 -13=7M16in es adecuada
Detallado de la soldadura

En la siguiente figura se muestra el detallado de la soldadura de acuerdo con el disefio.

A
150
k-j/P=2onm

/

.
i
I

‘i//’
P
/ |

5 (ET70
¥ A-36

|
L2

™

Fig. Detallado de la junta
Acotaciones en mm.

s  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrolio en Ingenieria Civil
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CONEXIONES EXTREMAS DE VIGAS.
Conexiones extremas de vigas:

e Trabe -columna
+ Viga atrabe

Para propositos de andlisis y disefio, las conexiones extremas de vigas se
idealizan tipitcamente como:

Viga~ (e~ Columna Columna

4

Totalmente rigidas Totalmente articuladas

Comportamiento real
Generalmente entre conexiones totaimente rigidas y completamente
articuladas. 5

e—

1 /

/

\‘?
)M

g

M = Momento en el extremo de |a viga
8 = Rotacion relativa entre la viga y la columna

E| disefio de una conexion debe procurar ser consistente con las suposiciones

de analisis.
AN A { Rigida )
‘ / 7 B (" semimigida "+ ")
Conexién ‘ /
rigida ideal ! )
‘ Y |

s

/

:"//’7-,C- ("'— Simp_le' _)

e

Conexién simple ideal 66




Ejemplos de conexiones trabe-columna
N.—j‘ :

LL_‘_,F

Conexidn soldada totalmente
(aproximadamente rigida)

L.

)
o
5

| |

Conexidn trabe-columna con angulo
(aproximadamente articulada)

rf_\:PItb
,.{.
I

i

4
Conexién con angulos de asiento y placa de cortante
{conexion semirrigida)

-4
-
e

Q000

il

—_——ea ., ' .
- _ .-—= Conexion atornillada
‘ " e e /s en ¢t ampo
" ! ’
— - 4
TR - / ; ¥
- :
¢ ™ 7“~-4—-'~._.-— Rl S —
Comr e o - 2D
\ /{ i - < ] T W i
. | _T
, & ot 2 e .
. . W ‘a &
P ° s |
« ik e e |
e T S e e |
| Ak ey -
e
P ‘_;_ n. B
I L
. Conexion tipo arbol
G e ol
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CON Eﬁ(IONES SIMPLES {“CONEXIONES ARTICULADAS"”)
Suposicion:

Las conexiones extremas de las vigas transmiten unicamente cortante (no
momento fiexionante)

Requisito de comportamiento:
La conexién debe proporcionar cierta FLEXIBILIDAD

Ejemplos de conexiones simples:

- —
I
O
o -
£
[8]
o
TR
n) X
L._’\/Jh. | L
8 S, WS
Conexidnes trabe-columna
Angulos en espalda
Atornillado o soldado a la viga
Atornifiado o soldado a la columna
Conexion de angulos a fa columna
/"“—-——-—-.--..,..‘_-_- /_\\_A\
o o
o o |
oll|l 1
ollll e |
1
k™
AN
P
——M - - . ——— . \_\
Atornillados a la columna Soidados a |la columna

No soldar los lados superiores e inferiores de los angulos. Se coloca
solamente soldadura en las esquinas (remates).

En conexiones trabe- cclumna, fa flexibilidad es proporcionada por la flexion
de los anguios.



En algunos casos el angulo de asiento de la viga esta atiesado. Se
recomienda emplear un angulo superior para dar estabilidad a la viga.
El angulo se atornilla o suelda a la columna

Conexidn viga-columna con placa de cortante simple.

(e
t
¢
f_E;.

L—'-'-'—--"‘-'_"'-'

1

0O

Placa sencilla
Soldada en taller a la columna y atorniliada en campo al alma de la viga

La placa de coriante simpie ha sustituido rapidamente a los angulos como el
elemento mas comun de conexiones extremas de vigas simples.

Nota:
El M-AISC-LRFD-1993-VIl, ASD-1989 y LRFD-1993 contiene procedimientos
de disefno de los diferentes tipos de conexion que se han presentado.

CONEXIONES A MOMENTO (CONEXIONES RIGIDAS)
Requisitos de comportamiento

e Transmiten momento fiexionante y cortante

¢« Permiten poca ¢ ninguna rotacion relativa entre la viga y la columna.
Suposiciones usuales de disefio

Los patines de la viga transmiten el momento flexionante
El alma de la trabe transmite el cortante

S | —
— S N
) T
N/ MVL- :‘1,(7 lv A'
2 = — M
LA ry
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Detalles tipicos
1. Conexién soldada en patines

Patines superior
— /"IN \ einferior

s

{

i

\Fxooc‘)o

|-

Patines soldados y aima de la trabe atornillada
s Muy comun en la practica de disefio en los Estados Unidos de América

» Debe usarse con precauciones especiales, aun para estructuras
ubicadas en zonas de poca frecuencia sismica.

¢ Mostré un comportamiento inadecuado durante el sismo de Northridge,
1984,

Patines superior -

/ e inferior
- ( : :
A
Q)
|
t
O

=

-
PN 4

-

Lot

Conexidn totalmente soldada con el alma de la viga unida a la columna con
soldadura de ranura de penetracion completa.

—r—< Patines superior
< / e inferior

wai -

o}

c

L \_T

Toda la conexion es soldada con el alma de la viga unida a la placa de
cortante con soldadura de filete.
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En conexiones trabe-columna, la flexibilidad es proporcionada por la flexion de
ios angulos.

£~ Columna I —[

I ol
57, : ‘% 2

T
] Alma de la viga 1=
- : Al

.

La flexidon de los angulos permite 6
Utilizar angulos-delgados para reducir el momento flexionante. En general se
utilizan angulos menores de 16 mm (5/8) in de grueso.

Notese que generalmente la conexion no proporciona grandes rotaciones.
Ejemplo. Conexion simple de una viga IPR, IR 6 W 18x40 (457x 59.8), con un

claro de 7.5m y que soporta una carga permisible uniformemente repartida de
w = 4ton/m (2.7 k/ft).

7

T Tl% o

w

8 = wL®/24E| = 400x750°/24Ex25 473
6=0014rad=8°

De esta manera, para una conexién exirema de una viga Gue se considera
‘simple’, debe proporcionar generaimente fiexibilidad para rotaciones

pequenas.

Conexiones de vigas con asiento
r~
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2. Conexiones con placas en patines (Flange Plates Connections)

/‘h’ﬁ

S S ———
]'=|l

O

o}

lod

‘O

N - 7

-—

3. Conexidn trabe-columna con placa de extremo {(End Plate Connections)

1

Ty R e s U
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FIGURAS tUS TRATIVAS

Columna

Cubreplaca supesor
de seccion variable

Region de articulacion

Columna Nervadura
superior

Nefvadur_a inferior

Fig. Diversos tipos de conexiones trabe-columna,

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS OE ACERD
~Hbctr Solo Rodrigue?
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FIGURAS ILUSTRATIVAS

Columnas

Viga

Fig. Diversos tipos de conexiones trabe-columna.

GUiA PRACTICA NACIONAL PARA DISEND DE ESTRUCTURAS DE ACERD

*Héchr Solo Roarguez
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FIGURAS L USTRATIVAS

Patin inferior

000 0909
000 000
Tubo cuadrado
{seccion estructurdl weca cuadrada)

Fig. Conexiones tipicas trabe-columna empleadas conmmmente en paises localizados en zonas de
alto nesgo sismico: a) México, b) parte Oeste de EUA Y ¢} Japon.

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ES TRUCTURAS DE ACERG
wHbcior Soto Rodrig
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AGURAS LUSTRATIVAS

Pualos oriicos : Puaskos crificos
7 :
W/g ! — ( 2 i
: 7 :
N .
)
=7 (
(a) J- ®) {_,.
Conexion fipicairabecolumra.utiizadaen BUA Conexion tipica trabe columna ullizada
antes dolsismode:Noithntdge en México

--Funtos criicos

S~ T |

; jﬁ-—’l 8 = .

- / i: :i < .

: °e .
\ ' L J :‘ ’
=) e |
7 v woo :
(2) - L) T

Conexion trabe~columna tipo arbol usada en Japon Conexioén tipica frabe columna usual

en México
N W
j }\ 4 Punios crilicos :

c*EV/ .
1 )
¢ LB '

Puntos criticos

5
N
T~
%
~

f
2 ===
° : ci__J
() 4“—“ {h) \,I" .
Conexion con placa de extremo usada en EUA y México Conexitn tipo-arbol-con wwaivon y
placas de conexion

Fig. Puntos criticos en conexiones frabe-columna ufikzadas frecuentemente en paises ubicados en
zonas de alta sismicidad.

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS.DE ACERD
=Hockv Solo Rodrguez
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_ Contraventleo concéntrico
’ Pandeoc iocal ge la

f pleca de conexién

”

[

pandec local de is
placs de comexion

Pandeo fuera del plano de contraventeas concéntricos

Pandeo y fractura dei contraventeo

e

i ] 0

b N 7 g E Secciin transversal
| ’/ contraventes)
\/ - . s

Pandeo y fractura de contraventevs febicados con perfiles tubulares de seccion cuadrada

@ ® © ©

@O © ©

Fractura en plecss base de columnes

DANOS TIPICOS EN ESTRUCTURAS DE ACERO

Cortesia del Dr. Eduardo Miranda Mijares Figuras tomadas del articulo “Darios en estructuras de acefo como resultado
del sismo del 17 de enero de 1994 en Northridge, Califonia”, Memorias del IX Congreso Nacional de Ingenieria

Estructural, Zacatecas, 2ac,1994,

+DISENC DE ESTRUCTURAS DE ACERQ 8¢

Heclor Sote Rodrgueer



FIGURAS LUSTRATIVAS

o Patin de columna —

oo 1 Viga i ‘

S L

{ |

: %t. | ?

: is L

b

. i
g | / .
i Pziin infericr de la viga
E: i > V) \—Placa de respaidod

Detalle de soldadura del patin infenar

Fig. Comexion tipica trabe-columna usada en California. antes del sismo ce NorTsidge
Patines de Ja frabe soldados a ia columnay shma atomillada

™ o

-~ I
T (c) T (d)
Fig. Fracturas tpicas en |2 conexién trabe-colunma
GUIA FRACTICA NACIGRAL PARA DISEIC DE £5 TRUC:_L::J‘-S aF -‘-CE.’-{O—-— e 82
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5000 } | I
¢ Brittle feacture atBottom
r 000 1— ~"F.Iangc-rzuIéu:l—' —-
e e T& B FLANGES \
i S ETOT< b
- rTh ", -BackmgBur e Wewo Tatd 3000 ___'.__._._._\.J;_._.__._ M,
CIP -3 Sades 10 To Asan i Race .

R s N € a0
i : ADEEL | -

y P | e
, 1 o 8! e AESCHS0 4ADE E

y [ FyE _L E 1]
T 12150 ./{‘Iﬂ?s‘ 3

Pomsem N, . N < 1000

E BT —” ThBdN E )
- £ 2000 "
c e e e e — | ——
\]: tasan - -3000
g ;’H" 4000
) -
5000
(a) Connection Detsl fior Test Specamen ©.03 Y - 0.01 ° 0.0t 0.02
Ptastic Rotafioa {rad)

ias fallas de las conexiones trabe-columna scidadas
durante los temblores de Northridge, Cal, 1994 y Kobe,
Japon, 1995, ocumeron por un mecanismo de fractura
fragil que se inickd en la raiz de la soldadura del patin
inferior de la trabe.

Las comexiones se fracturaron, mientras que las vigas
permemnecian todavia en el intervalo elastico, confirmando
ef comportamiente o ductil de las juntas soldadas.

La respuesta de s conexiones frabe-columna soidadas
bajo cargss cCickkcas no desarroftaron la  rotackon
inelastica requerida.

En México no han ocumdo problemas del mismo tipo, pero
en las NTC-Acero se recomienda aumentar kos requisitos
que deben cumplr fas conexiones trabe-columna soldadas,
sobre todo cuando diminuye la hiperestaticidad de la
estructura.
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GUH PRALTICA N CIDNAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ASERC
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DAROS TIPICOS EN VIGAS
DANOS TIPICOS EN COLUMNAS

T9
TRABE ™

-3-)

oo[oo

T

e
TRALE —— : eci TRABE —
. 54
. - ! 3 .
! | P S
[ — b2 _%
‘ 3!
[
/ “F— -1
PC? .
Fc3 o
Prs
e COLUMING

DANOS TIPICOS EN PLACAS DE CORTANTE DANOS TIPICOS EN' SOLDADURAS

DANOS EN ESTRUCTURAS DE ACERO COMO CONSECUENCIA DE SISMOS

INTENSOS
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Corte enel-aima
de.la-trabe
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Fractura de ja

soldedure
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DANOS TIPICOS EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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FIGURAS LUSTRATIVAS

Fractura

Fractura @

Rebajo por tension

Fig. Paies Gpicos en conesiones a momento trabe- columna
Atomiliad as y soldadas

GUH PRACTICA HACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERD

sHack: Soto Roargue?
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POR MEDIO DE ACARTELAMIENTOS:

d/3
d

| [ooo5hy
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68

POR MEDIO DE CUBRE PLACAS:

CUBREPLACA SUPERIOR
PLACAS LATERALES

___\{\- L., .

EN LOS DOS PATINES
< Y EN LAS DOS
CUBREPLACAS

EN LOS DOS PATINES
< Y EN LAS DOS

CUBREPLACAS

il _‘

=L

e
CUBREPLACA INFERIOR a2 CUBREPLACA INFERIOR

7




06

POR MEDIO DE PLACAS VERTICALES:

d/a!

d/4

N _.<

Jx

1
H - .

e e e e el e =
v H N

2

2 Ec— <

POSIBLES COLOCACIONES



DISMINUCION INTENCIONAL DE LA RESISTENCIA
EN UN SEGMENTO DE LA VIGA:

(GEOMETRIA TIPO *"HUESO DE PERROQ")

!

O 000

TRAMO CON
SECCION REDUCIDA

3
=

POSIBLES GEOMETRIAS
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CONEXION PROPUESTA:

N CONEXION ATORNILLADA
: EN CAMPO
s rQ,CLQl_.'D_Q_Q_I .
5'* | s o7’
®@ @
® ® /7
! ® ©
® ©
bl Jﬁ
- YUY O
g i s
a bs by

\/\; PATINES CON ANCHO VARIABLE
EN ESTE SEGMENTO DE LA TRABE
La conexion con la trabe es completamente atornillada

por lo que no es necesario soldar en campo.
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CONEXION PROPUESTA:

CONEXION

> —
w/\ ¢ ——ATIESADORES /~—— ATORNILLADA
- - M / EN CAMPO
VA \\
ORCRONESONCORE)
000|000

_ SECCION CAJON
(4 PLACAS SOLDADAS)
El munoén se fabrica en taller usando patines de ancho
variable para alejar la articulacion plastica lejos de la
cara de la columna.
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DISMINUCION INTENCIONAL DE LA RESISTENCIA
UN SEGMENTO DE LA VIGA:
(GEOMETRIA TIPO "HUESO DE PERRQO")

—

6

N_; EL ACERO ASCIURADO SE SUMINISTRA

POR ARRIBA DEL MINIMO NECESARIO



96



L6

Alternativas para mejor la confiabilidad de la soldadura
de penetracion completa en la conexion propuesta.

QUITAR PLACA DE
) I_"'_L_.‘( RESPALDO

N USAR ELECTRODO
TIPQ E7018

YN R ATIESADOR -\ __
l HOY(O
! / == = = - PLACA DE RESPLADO
ATIESADOR '\ P . l PATI NFERIOR
t W/ ]1oDtLATRABE \
')
r Fd
{ \— SOLDADURA DE PENETRACION
| 1 COMPLE TA COLOCADA CUANDO
| ; LA COLUMHA ESTA DE CABEZA
U PPN
.
= "_‘"_."V&'—'] - T
ATIESADOR —\ ATIESADOR'-\
PATIN INFERIOR
% DE LA TRABE
\— SOLDADURA CON DOBLE BISEL
_-.1___4.1«.‘_-\/\_4-. — . —

i PATIHINFERIOR

el /% DE LA TRABE

QUITAR PLACA DE
-_{f_]___< RESPALDO

REFUERZO CON FILETE

PATIN INFERIOR
/| DE LA TRABE

\— REFUERZO CON SOLDADURA
OE FILETE
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SECTIONA-A

Comportamicnto histerético para una conexion tipica con
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Esayes realizados ¢n 1970.
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Column Flange

Moment (kN-m)

5000

Column Flange

10 mm
300
Top Cover Plate

Beam Top
Flange

After UT of Beam
Flange Weld

Top Cover Plale

Beam Top
Flange
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3000

2000

1000

-1000
-2000

-3000

-4000

-5000

-0.04

-0.03

002 -001 000

0.01

002 0403 0.04

Plastic Rotation (rad)

Detalles de soldadura de penetracion completa en conexiones

soldadas con placas de refuerzo y relaciones momento-rotacion
obtenidas de ensayes experimentales.
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JUNTAS SOLDADAS

Si ias conexiones rigdas en Algun ertrepiso son menes del
25% de las conexiones enfre vigas y Collmnas gue hay £h
el, o si cada una de las conexiones rigidas exstenies
contribuye en mas del 30% a la resistencia total del
entrepiso, su disefio se basara en los resuitados de
ensayes bajo cargas ciclicas que demuestren que la
conexion puede desarrollar una rotacién inelastica no
menor de 0.03 radianes.

| = conexiones reales se construiran ufifizando materiales,

configiraciones, procesos y métodos de control de
calidad gue se acerquen, tanto como sea posible, a os
empleados en las juntas ensayadas.
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(2) RBS Connection Test Specimen Detail (b) Response of Test Specimen
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CARBONO
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EFECTO DEL CARBONO EN LA
SOLDABILIDAD DEL  ACERO

-
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+ ALTA SUSCEPTIBILIDAD
AL AGRIETAMIENTO

+ EXCESIVA DUREZA Y
FRAGILIDAD

|CUIDADOS  ESPECIALES|

SOLDABILIDAD CON

l
-+ PRECALENTAMIENTO

+ POSTCALENTAMIENTO

SOLDABILIDAD

OPTIMA
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Ejemplo C-36 Disefar, de acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-1989, |a conexidn rigida de una viga
IPR, IR & W 406x59.8 (16.40) umnida a una columna PR, IR ¢ W 305x59.8 (12x40). El momento en {a union
viga-columna es 15 ton-m y la reaccidn vertical es 13 ton. Los elementos mecanicos son ocasionados por
cargas vivas y muertas unicamente Los perfiles son de acero NOM-B-254 (ASTM A36) y los electrodos de la
sene E70XX (Fexx = 4 920 kglcmz). Las dimensiones de los perfiles se han lomado del M-AISC-ASD-1989
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" . Si se requiere de atiesadores, estos no necesitan exceder la

mitad del peralte de la columna cuando Ia viga esta en uno
de los patines unicamente

Conexién viga-columna del ejemplo C-36

Dimensiones de los perfiles

Dimensién (mm) Viga: IPR.IR6 W Columna: IPR, IR & W
406 . 59.8 (16 » 40) 305x59.8 (12x40)
of 407 303
h. 178 203
1, 78 7.5
I 12.8 13.1
k 32

SOLUCION:

La conexion esta formada por tres placas. dos honzontales A y B que toman el momento flexionanie mediante
dos tuerzas axiales de tension y compresion y una vertical C, que toma el cortante o 1a reaccion vertical La
placa superior A se suelda en un exiremo al patin de la columna con soldadura de penetracion compieta y
sobre el patin de supenor de la viga con soldadura de filete en Ios tres bordes restantes de la placa. Ambas
soldaduras son de campo
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La placa inferior B se suelda en un extremo ai patin de la columna con scldadura de ranura de penetracion
completa en taller y al patin infenor de 1a viga con soldadura de filete, en Ios bordes de este, en campo. La
placa vertical C se suelda en taller al patin de la columna y en campo al alma de la viga. Ambas soldaduras
son de filete Ademas de las tres placas se pueden emplear lomillos de montaje en la placa C. que
postencormente se pueden remover (opcional).

1 - Fuerza hortzontal en los patines de la viga

p =M 12 _=36810n
‘ 0407

2 - Diseno de las placas honzontales A y B (longitud y scldadura requenda)

Ptaca superior A Se entra a la tabla correspondiente de las Ayudas de Diseno (Tabla de placas de conexions,
y se selecciona la placa A de 15.8 mm » 150 mm, con capacidad de 36.3 1on |0 que resulta adecuado.

Placa inferior A De las Ayudas de Disefio se escoge una placa B de 12 7 mm » 200 mm, con capacidad de
38 6 ton. lo que es agecuado

Diseno de las soldaduras Ay B

Se selecciona la dimension de soldadura de & mm (mayor que (},, y menor que D, para ambas placas) Se
entra en la tabla y se encuentra una longiiud de soldac. ra de 570 mm con capacidad de 35.7 lon. De acuerdo
con io arienor, se tenen los resultados siguentes

Soldadura A: Usar 150 mm en el extremo y 210 mm en cada lado E70XX
Soldadura B: Usar 285 mm a lo largo de cada lado Electrodos E7OXX

Si se considera una holgura de 20 mm, para dar espacio a la placa de respaido.

Placa A; PL 16 mm x 150 mm x 230 mm de acero NOM-B-254 {ASTM A386)
Placa B: PL 13 mm - 200 mm x 305 mm de acero NOM-B-254 (ASTM A36)

3 - Diseno de la conexion al alma
3 1- Dimensicn de la soldadura
(g——=—"2=76mm
Usar /) =6 mm
Longitud de scldadura

Lo =RIGO010A4 D,

C men. se pueden ulilizar 1as Ayudas de Disefio capacidades de soldaduras de filete, con . = 6 mm y
capacidad necesana de 13 ton, se selecciona ia longitud de 210 mm (capacidad = 13.2 ton)

Para evitar esfuerzos etevados por corianie en el alma de la viga

3 2.- Diseno de ta placa (-
Para evilar sobreesfuerzos en esta ptaca

(2103 ~0=618mm
Cony =127 mm

3 - Dimension de 1a soldadura

—
rJ
-

== 617mm

t2
o)
c
[ =)
<o
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Ademas, la dimension minima de soldadura para el patin de la columna (13 1 mm) es de 6 mm (Secc J2 10,
Especificaciones AISC-ASD-1989) Se entra en la tabia con [J; = 6 mm (capacidad necesana = %: 65 1on)
se encuentra una longitud de 110 mm, con capacidad de 6 9 ton, que es suficiente.

Usar L, = 110 mm

4 - Enlatabla para la viga IPR, IR 0 W 406 = 59.8 (16x40) la longitud maxima de |a placa de conexion es 283
mm > /[, =110 mm

Placa C PL& mm « 80 mm . 110 mm de acero NOM-B-254 (ASTM A36)

Soldadura C Soldadura de filete de 6 mm (1/4 in) a lo largo del borde de la placa C, con remates de 50 mm
minimao La soldadura se deposita con electrodos E70XX

Soldadura D Soldadura de filete de & mm (1/4 1n) en ampos lados de 1a placa Electrodos E70XX.

5 - Evaluacion del cortante en el aima de la columna
Es necesarno reforzar el alma de la columna, si

fre= 26381 (1, ABC) =1, g - 1o

donde
I areadel alma. dentro de 10s confines de la conexion, mm?®

Ap = (407 + 1274 159)303 = 131 987 mum”

o 2630 _ _263x15000
Ty T 131 987 < 00253

=11 8mm=>75mm

Por o tanto, de acuerdo con io antenor es necesano reforzar el alma de la columna, Se empiean dos
atiesadores diagonales y se utihzara la siguiente ecuacion:

[ =0067F, \f'd‘: ’db:("rvq - ’)

Fo=(067 - 0025317303 = 4077 (11.3- 7 5)=32 ton
En las Ayudas de Diseno. pares de ahesadores, dos atesadores de 85 » 70 mm tienen una capacidad de

3365ton > 32 1on

Se requiere 1a dimension minima de soldadura para el alma de la columna y es de 5 mm (Especificacion J2. 16,
AISC-ASD-1989)

En el nudo de la diagonal se desarrolla una carga de 33'—721%= 98 ton. Como se sueldan los dos lados del
atiesador la capacidad necesana de cada cordon debera ser %ﬁ =49 ton

Con dimensidn de soldadura de 8 mm y entrando en la tabla de capacidades de soldadura de filete, con
longitud de 70 mm se tiene capacidad de 5.84 ton > 4.9 ton

tongitud del atiesador diagonal = \/( 303- 2% 13.1)° +407° =492 mm
Usar 2 PL 10 70> 480 mm

& Atiesadores honzontales del aima de ia columna
Se requieren atiesadores en el alma de la columna, si’

En ambos patines si /%, 1 P, - .., 0 Ecuacion (K1-9), AISC-ASD-1989

En el patin de compresion si [, .« 0 Ecuacidn {K1-8), AISC-ASD-1989
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En el patin entension si /%, P & Ecuacion (K1-1), AISC-ASD-1989

Los atiesadores requeridos deben cumplir con las disposiciones de las secciones 1-1, K1-8, Especificaciones
AISC-ASD-1989

Caiculo de Ia fuerza honzontal a ia altura de los atiesadores

AL _ 15000
deinlle g0, 122412

!':lf = =35 61on

Z

donde.
espesor de la placa honzontal supenor, en mm vy 1, €s el espesor de la placa honzontal inferior, en mm

Iy =35 o-i— =50.57 1on

De 1a tabla de las Ayudas de Diseno para un perfil IPR, IR & W 305 x 58.8 (12x40)

P.,=3030won F,.,=01897 tovmm .= 30.6ton 24 =27 14 ton
I Py - P =127 % 01897 + 3036 = 32 v ton < Py

De acuerdo con 10s tres cnlernos anterores son necesanos los atiesadocres.
Capacidad necesana de los atiesadores = 5857 - 27.14 = 29.43 ton

Dhiseno de los atiesadores
De acuerdo conla Seccion k1.8, Especificaciones AISC-ASD-1989:

1. E! ancho de cada atiesador mas la mitad de! gruesc de alma de la columna no sera
menor que un tercio det ancho del patin ¢ de la placa de conexidon que trasmite ia fuerza
concentrada

2 Bl grueso de los atiesadores no serd menor que ta mitad del espesor del patin o de la
placa que trasmite Ia fuerza concentrada.

3 La soldadura que une los atiesadores al alma de la columna debera dimensionarse para
transmitir la fuerza en et atiesador ocasionada por 10s momentos diferentes que actaan en
los lados opuestos de la columna,

[ e o

t2 =

donge “
1 es el ancho cel atiesador. minimo, & €s € ancho de la placa de conexion, 1 es el espesor del alma de la
columna Todas las dimensiones se expresan en mm.

W= —1%9 - 152— =42 mum en la placa superior
3 2
wE "20 - ";7 =063 mm en la placa inferior

donde
1, es el espesor minimo del atiesador vy 1, el espesor de la placa de conexién, ambos en mm,

*» DISENG DE ESTRUCTURAS METALICAS
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f = 159_, 9 wum en la placa superior

a4 | ]

127 6 4 mm en la placa inferior

i, =

m"

De las Ayudas de Diseno, los atiesadores de 7.9 mm x 75 mm con capacidad de 29.9 = 30 ton, cumplen con
los requisitos y son adecuados Por consideraciones practicas de detalle usar dos atiesadores de 79 mm » 75
mm en ambos iados y en ambos patines. Corte de esquina 19 mm x 19 mm.

ta longiud del atesador no debe ser menor que la mitad del peralte de la columna. Seccion K18
Especificaciones AISC-ASD-1989.

393-13 I =138 4 mm

fomgaud =

Sin embargo, como Se usaran atiesadores diagonales para reforzar el alma de 1a columna, se utilizaran
atiesadores honzontales de longitud total para distnbuir adecuadamente los esfuerzos:

Loagruud = 303 -2 » 13,1 =276.8 mm (usar 275 mm)

B - Requisitos de soldadura de los atiesadores
De la tabla (J2 3) Tamafio minimeo de las soldaduras de fitete.
Especificaciones AISC-ASD-1989)

Dimension de soldadura minima al alma = 5 mm (3/16 in)
Dimensidn de soldadura minima al patin = 6 mm (1/4 in)

La longitud de la soldadura debe tener la capacidad siguiente (Véase punto 5)

)43
5

|t

= 8.83 ton

ta

3

En |a tabla de capacidades de soldaduras de filete. la soldadura de 6 mm (1/4 in) con longitud de 150 mm tiene
una capacidad de 9 4 ton que es adecuada

Dado que et problema. como esta planteado no tiene momentos reversibles, puede permitirse alisar los dos
atiesadores de la placa de compresién para apoyo por aplastamiento en vez de soldarlos al patin de |a
columna, usando un esfuerzo de aplastamiento permisibie, /-, = 0.60/,.

F.=09.00228=002275 to/mim” (Seccidn J8 Especificaciones AISC-ASD-1989)

.
Jp= ﬁ%= 0.03326 > 0.0228 ton/mm®  Inadecuado
Por o tanto deben soldarse 10s atiesadores a |05 patines de la columna

En la siguiente figura se muestran |os resultados de disefio de la conexion rigida.
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PLACAS DE CONEXION HORIZONTALES

FUERZA AXIAL PERMISIBLE, T
{(Acero NOM-B-254: ASTM A3G6)

Aacho Espesor de gdaca
de i -
placa dins
b
mm 6.4 7.9 9.5 111 12.7 14.3 15.9 19.1 222 25.4 318 38.1
40 3.9 4.8 5.8 6.7 7.7 8.7 |T 97 e -] 135 15.4 193 232
50 4.9 6.0 72 84 97 10.9 1240 7F 148 16.9 19.3 242 29.0
60 5.8 7.2 8.7 101 1.6 13.0 145 174 |- 202 23.2 290 M7
70 G.R K4 10.1 1 135 15.2° 169" 203 06 270 38 w8
R0 1.8 9.6 156 13.5 154 174 19.3 232 270 309 387 46.3
90 8% oK 130 152 174 ] 198 218 | 264 30.4 347 435 521
100 97 12.0 44 169 192 217 242 | w0 3.7 18.6 483 579
1o 107 32 | 159 1 186 | 22 | me | 26 [ 3e ] 31§ as | sm2 | a7
120 117 144 173} 2062 232 26.1 290 |- 348 | 405 46.3 589 69.5
130 126 156 188 ny 251 283 34 )7 377 ] 439 50.2 623 753
149 13.6 16 8 202 23% 70 34 18 l 406 472 541 677 1.1
150 14.6 180 217 2523 20 326 ] 363 |7 433 +50.6 519 72.5 869
60 15.6 19.2 234 270 9 .8 38.7 465 540 618 7.3 92.7
170 W $ 204 24.8 7 2238 37.0 al4 49.4 574 656 322 98.5
1%0 17.5 21.6 260 304 347 39. 435 523 607 1 695 870 1042
190 185 22.8 274 321 367 41.3 459 55.2 64.] 73.4 91.3 1100
200 19.5 240 289 N7 386 433 483 1521 6.5 712 967 His.R
200 204 252 303 354 0.5 456 308 61.0 WS 811 101.5 1216
22 214 26 4 ilg 371 425 47.8 53.2 639 742 | 84y 106. 127.4
23 224 276 1.2 388 44 4 500 556 66.8 7.6 838, ! nia | ma2
240 233 28N 347 405 463 52.2 58.0 69.7 310 927 1160 139.0
250 243 300 36.1 422 483 543 60.4 2.6 84.4 96.5 | 1208 144.8
260 25.3 312 N5 419 50.2 568 628 75.5 827 1004 1259 1506
70 263 324 39.0 456 521 587 653 784 9| 104.2 130.5 +| 1564
%0 27.2 134 404 472 541 609 677 81.3 945 108} 133.3 1622
2% 28.2 34K 49 489 560 | 630 70.1 842 979 1120 1402 | 1679
300 29.2 36U 423 50.6 579 63.2 72.5 £7.1 101.2 115.8 1450 | 77
30 30.2 37.2 448 523 59.8 674 74.9 %00 104.6 11597 149.8 1755
320 31 394 462 540 618 696 77.3 92.9 108.0 123.5 154.7 185.3
330 3z 396 %11 557 617 7 79.8 95.8 111.4 127.4 159.5 191.1
140 331 408 49.1 574 656 7Y 82.2 98.7 1147 1313 164.3 196.9
350 340 420 50.5 59.1 616 76.1 84,6 101.6 118.1 135.1 169.2 202.7
Phmn k] 5 h b b 4 G [ R S R 8
Dman . 4 3 10 11 13 14 17 21 24 30 kY

1 ez de tension asaal pamsible, 1 ‘;":__T-
T=060F, A=0G60I, bi=10.0132bl A :’ T

b ancheo de 1o placa, nun

tesposor de Lo placa, mm
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INSTALLATION, INSPECTION, AND BEHAVIOR OF HIGH-STRENGTH BOLTS

INTRODUCTION

It is self-evident that the integrity of a steel structure is dependent, among other factors, upon the
design of connections that are safe. It is also well known that the attractiveness of steel structures
is dependent to a large degree upon the design of connections that are economical in their use of
material and which will be economical to fabricate and erect.

The fastening elements most often used to make the conféctions in structural steelwork are bolts
and welds: frequently, one type of fastener is used for sh@p fabrication (welding) and the other is
used for field operations (bolting). Although the desigl8® must be knowledgeable about both
types, it is usually the case that the engineer is expectedo be completely conversant with the
installation, inspection, and structural behavior of bolt&:;fBecause of the complexity of welding
procedures and inspection, the services of experts in those'felds is usually required.

This paper is directed toward a description of the streni@h #d behavior of high-strength bolts. In
the interest of simplicity, the presentation will be finkedti6%nly one specification—the Load and
Resistance Factor Design Specification for Structural:$tée¥ Buildings of the AISC (1). Further
detailed information can be obtained from a wide wamet§ of published sources, but a good
reference for many of the issues discussed herein is th&¢Guide to Design Criteria for Bolted and
Riveted Joints", Second Edition, John Wiley and Sons, Inc. (2).

TYPES OF BOLTS
Ordinary or Common Bolts

So-called ordinary bolts (ASTM 307) can be uSed=*for témporary structures, lightly loaded
structures, or for any location where it is known that vibraffon will not be a problem. They are
installed with an ordinary ironworker's wrench (spudvédrengh) and the level of preload that is
thereby produced in the bolts is relatively low: Thysise of these bolts will be an economical
solution for many applications. The ultimate strength‘df¢hese low carbon steel bolts is 415 MPa
(60 ksi). This distinguishes them from the high-strengthbolts, which have an ultimate tensile
strength at least twice as great.

High-Strength Bolts

There are two strength levels of high-strength boltssinte@tim#n use. These bolts are ASTM A325
and ASTM A490, and they have ultimate tensile stEitah(levels of 830 MPa (120 ksi) and 1040
MPa (150 ksi), respectively. The A490 bolt is less dxctile, thibre expensive to buy, and presents
some other disadvantages as compared with therfi325 Bolf? For example, A325 bolts can be
galvanized if necessary, but A490 bolts should #ot be giivanized because of the possibility of
hydrogen embrittlement. Of course, the attraction ofXH@"A390 bolt is its greater capacity as
compared with A325 bolts. Grade A325 bolts:watigde by heat-treating, quenching, and
tempering medium carbon steel. A quenched #nd tempédalloy steel is used to manufacture
-A490 bolts. The governing specifications requitecthiwtHé Feads of the bolts and the nuts be
marked so as to uniquely identify the product. Dellscaf-thiese markings can be found in the




Figure 7 shows this behavior. The initial load in the Fallure
bolt is the pretension of the installed bolt. As Bul

external load is applied, the force in the bolt

increases by only a small amount until the g Separation of plates
connected parts separate. After the parts have 5 %o P T
separated, the force in the bolt is equal to the 3 e r ™
applied external force, and this will continue until s

the bolt fractures. /7 %
The ultimate capacity of a high-strength bolt that is /\:5

in a connection loaded in tension will be given 0

simply by the product of the ultimate tensile Applied load, T
strength of the bolt material and a cross-sectional Figure 7 Force in Bolt vs. Applied Load

area in the threaded region, the so-called "stress

area", .For most bolt diameters, the stress area is about 0.75 times the area of the bolt
corresponding to its nominal diameter. The Specification therefore provides permissible tensile
stresses that are 0.75 times the ultimate tensile strength of the bolt matenal. Thus, the designer
can base calculations on the bolt cross-sectional area corresponding to the nominal bolt diameter.
The Specification permissible values are 620 MPa (90 ksi) and 775 MPa {112.5 ksi) for A325 and
A490 bolts, respectively.

A designer will simply use these permissible stresses (and a resistance factor ¢ =0.75) to
proportion the bolts in a tension connection, checking against. the effect of the factored loads. It is
required that bolts in a tension connection be pretensioned. This is not a strength requirement, but
is a safeguard against excessive deformation of the joint at nominal load levels.

It was stated earlier that the possibility of prying action has to be examined. This 1s mentioned in
the Specification, but no guidance is provided as to how the effect should be calculated. A
description of the problem is given in Reference 2, where rules are prowded that will enable the
designer to make the necessary calculations.

The calculation of the prying action that might be present in connections where the bolts are
acting in tension is important to the proper design of such connections. It is likewise of concern
when the bolts in tension are also subject to fatigue loading. The case of fatigue is covered as
follows.

Bolted Joints in Fatigue

When an axially loaded bolted joint is loaded cyclically, the possibility of failure by fatigue must
be considered. In 2 bearing-type connection, the fatigue failure will occur through the net section
of the connected material. If a slip-critical connection has been used, the fatigue failure will
usually occur on the gross cross-section, where it often occurs in the region where one part starts
to overlap another. It is the result of fretting of these pieces. In neither of these cases do the bolts
themselves fracture as a result of fatigue. The rules for fatigue life design are contained in
Appendix K4 of the Specification.

In tension-type connections that are cyclically loaded, the bolts themselves are subject to fracture
by fatigue. Their fatigue strength is very sensitive to the level of initial pretension in the bolts and
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Commentary to the Load and 500

Resistance Factor Design Bolt
Specification for Structural Joints Tension % 22 mm dia. A490 bolt
Using ASTM A325 or A490 Bolts kKN 309
3). 22 mm ¢ dia A325 bolt
200
Figure 1 shows a comparison of the 22 mm A307 bolt
bolt types for tests conducted by 100 Grip length 80 mm
loading full-size bolts in tension. The ol 8 mmihread longth Included)
reduction in ductility as bolt strength 0 10 20 30 40 50 @0
increases is readily apparent. Elongation, mm
TYPES OF JOINTS Figure 1 Comparison of Bolt Types (Direct Tension)
The behavior of the fasteners can be
described best in terms of how the Lap Joint A Butt Joint
joint works. Joints may be axially (single shear) (double shear)
loaded, eccentrically loaded in-plane, N 1 11
or loaded in tension. In addition, I 1 - 1l 1
R b |

certain situations combine axial force 1 I

and shear, and in any of the loading

cases the forces may be applied so as Figure 2 Joint Types — Axial Load
to produce fatigue in the fasteners.

Although axially loaded joints may be complicated in appearance, they can always be resolved
into one of two fundamental cases. These are the lap joint and the butt joint (see Figure 2). In one
case there is a single shear plane or faying surface present, and in the other case there are two.

Bolts are installed in holes that are slightly greater

than the nominal diameter of the bolt, usually 2 mm Clamping forc from bols
(1/16 1n.) greater. (Oversize holes or slotted holes can .L _'11

also be used; their use is not being discussed here.) If L:_-_-‘ == L:_- :
the connected parts are free to slip as the axial load is  «— £ I R

applied, the joint can slip by an amount that is, t 1

theoretically, equal to two hole clearances. If the bolt
has been installed by tumning the nut on against the
gripped material, then a pretension (preload) is introduced. This has the effect of providing a
clamping force to the joint. Consequently, as the axial force is applied the load is carried initially
by frictional resistance on the faying surfaces. Figure 3 illustrates this. If a connection is
specifically designed so that slip does not occur, it is called a slip-critical connection.

Figure 3 Slip-Critical Connection

Both laboratory tests and field measurements on multi-bolt joints indicate that the amount of slip
that actually occurs in joints where the load exceeds the slip value is far less than the theoretical
maximum slip. Inevitably, some bolts will be already in bearing from the time of first load, and
typical joint slips are about one-half a hole clearance, that is, about 1 mm (1/32 in.).



If it is not necessary that the joint be designed so that these small slips that might occur ar
prevented, then continued loading will bring more and more fasteners into bearing against the
connected material as both the fasteners and the connected material deform. The load is now
being carried by the mechanism of shear in the fasteners (along the shear surface shown in Figure
2) and by the equal and opposite forces in the plates (bearing).

Figure 4 shows the entire Failure

500 Yield on gross section

load range for a particular Yield on net section
axially loaded joint. As the  Average 400 L ¢ T
load was increased from  Bolt Shear

. . . (- 30K ]
zero, slip into bearing took MPa 300 Load transfer by § §
place at a load level beaﬂng + shear o o o
corresponding to an average 200 |- Major slip § §
bolt shear stress of about Load transfer by 58]
180 MPa. After slip had 100 friction :
occurred, elastic response o R SR R R T 1 1 l 1
continued for a while, but 0 5 10 15 20 25
eventually yielding of the Deformation over o, mm

connected parts started to
take place and the system
softened until the ultimate load was reached.

Figure 4 Qverall Joint Behavior

CONNECTOR OR JOINT STRENGTH

Slip-Critical Connections

Slip-critical connections should be specified under the following conditions:

+ Loading is repetitive and the force in the member changes from tension to compression
(reverse cyclic loading). In this situatién, a joint that is not slip-critical will work back and forth
and fatigue by fretting can occur.

» When, if slip should occur, the resulting changes in geometry would have an effect on the
performance of the structure. A steel-framed antenna dish would be an example of such a
structure. In most building structures, the dead load of the members will usually bring the
connected parts up against the bolts during the erection process: slip-critical connections are
not necessary in cases like this.

» Where high-strength bolts and welds must share the load in a connection (new work only).

Note that if it is considered that slip must be prevented, the condition refers to the nominal load
level, not to the factored load level. As was illustrated in Figure 4, it is expected that slip will have
taken place by the time the ultimate resistance of the connection is reached.

The AISC Specification sets out permissible shear stresses for high-strength bolts in slip-critical
connections. These are 117 MPa (17 ksi) 'and 145 MPa (21 ksi) for A325 and A490 bolts,
respectively. It is important to recognize that, in a slip-critical connection, the boits are never
actually acting in shear—the use of shear stresses in this case is simply a matter of convenience



for the designer (Since shear stresses will be stipulated for bolts in bearing-type connections,
where the bolts are acting in shear, use of permissible shear stresses for bolts in slip-critical
connections provides a consistent terminology.)

The slip resistance of an axially loaded bolted joint is the product of the clamping force provided
by the bolts, the slip coefficient of the steel, and the number of faying surfaces. This apparently
straightforward situation is affected by the fact that two of these quantities, the clamping force
provided by the bolts and the slip coefficient of the steel, are not deterministic. Moreover, they
tend to have an appreciable dispersion about their mean values. The shear stress values given in
the Specification are the end product of an examination (see Ref. 2) that includes both typical
mean values and coefficients of variation of the quantities involved and selects a slip probability
level. Things are further complicated by the fact that bolts installed by different methods (eg,,
turn-of-nut installation vs. calibrated wrench installation) will deliver different levels of clamping
force. The values of 17 ksi and 21 ksi for A325 and A490 bolts, respectively, provide a slip
probability level of about 5% when clean mill scale steel is present (slip coefficient of about 0.33)
and a turn-of-nut installation is used. When a calibrated wrench installation is employed, the slip
probability level for these same two permuissible stress values is about 10%.

Joints designed to be slip-critical (a condition established under nominal loads) must also be
checked to ensure that their factored resistance as a bearing-type joint is equal to or greater. than
the effect of the factored loads.

Bearing-Tvpe Connections

The designer should recognize that a slip-critical connection 1s not usually necessary. Thus, a
bearing-tvpe connection should be the usual design situation, that is, the bolt will be acting in
shear and the plate or other connected material next to the bolt will be in bearing. Both capacities
have 10 be examined and, in Load and Resistance Factor Design, they will be compared with the
effect of the factored loads on the joint.

Figure $ shows the response of a single'fastener 8o

loaded in shear. Note that very hule, if any, of
the response can be described as linear Tests
have shown that the shear strength of the
fastener 1s about 0.62 times the ultimate tensile
sirength of the bolt matenal. The rules for bolt
shear capacity in the AlSC Specification follow
almost directly from this. The permussible shear
stresses are 496 MPa (72 ksi) and 620 MPa
(90 ksi) for A325 and A490 bolts, respectively.

g

A325

Shear stress, MPa
3 8

These values are 0.60 times the ulumate tensile o —
strength of the bolt matenal If the shear planes 0 10 20 30 40 S50 60 70
pass through the threads. then the permissible Deformation, mm

shear stress is adjusted downward to reflect the

. . Figure 5 Shear Response of Bolts
reduced cross-sectional area available.
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Use of a resistance factor ¢ = 0 65 is specified for this case. This will be sufficient to provide an
adequate margin of safety for the bolts in all joints whose length parallel to the direction of load is
tess than about 1300 mm (50 in.). At joint lengths exceeding this value, the permissible shear
stresses must be reduced by 20%.

It 1s important to note that the shear strength of a high-strength bolt, that is, the shear area times
60% of the ultimate tensile strength of the bolt matenal, is independent of the pretension in the
bolt. Many tests have shown that the pretension, obtained by the relatively small elongations
mtroduced as the nut is turned on against gripped material, is nearly completely dissipated by the
large shearing deformations that take ptace in the bolt by the time the ultimate shear load is
reached. Thus, the need for introduction of a pretension in the bolt and inspection of that
instaljation process should be critically examined when high-strength bolts are being used in a
bearing-type connection. This will be discussed again later in the sections covering installation and
inspection

As mentioned earlier, the capacity of a bearing-type connection must also be established on the
basis of the bearing capacity of the connected material. The rules provided in the AISC
Specification reflect the results of tests. Since these issues reflect the capacity of the connected
material, not the bolt, they will not be reviewed here. Likewise, although the designer is
responsible for checking whether the tear-out of a block of material ("block shear") might control
the design, that subject will not be reviewed herein.

Bolts in Tension

A connection like that shown in Figure 6 places
the bolts in tension If the connected parts are
relatively rigid, the force in each bolt can be
calculated by simply dividing the factored load
by the number of bolts present. However, if the Rigid flange Flexsble flange
parts are flexible, they deform as the load is
applied and the force per boli can be higher than
this nominal value This is the result of the
prving action of the connected parts upon the
bolt, and its effect can be significant In either of these cases, the designer might also wonder if
the effect of the applied load is additive to the pretension in the fastener.

t

!

Figure 6 Bolts in Tension

The last point will be examined first do the applied force and the pretension force add? In a
properlv prepared joint, the connected parts are compacted and compressed by the preload
supphied by the bolts. Thus, there is an initial tension in the bolt and an equal and opposite
compressive force in the connected matenal. As external tensile load is applied, the bolt will
undergo further elongation and the contact pressure between the plates will decrease. Using
reasonable assumptions for the relative stiffnesses of the two componenis, it can be shown that
the increase in bolt pretension will be less than about 10% and usually it is about 5%. This small
difference between calculated load and actual load can easily be accommodated in the design
rules Once the compression in the connected parts reduces to zero, the situation changes
dramaticallv, however. Now the only way for the external load to be carried is entirely by the
fasteners, and this situation must exist until the bolt reaches its ultimate load.
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to the effect of prying action. The Specification recommends that prying action be kept small (by
use of appropriate detailing) in this case. As a general rule, and where practicable, the designer
should avoid the use of bolts in tension when fatigue is a consideration. The first choice should be
to redesign the detail so as to put the bolts in shear, rather than in tension. If that is not possible,
A325 bolts should be used in preference to A490 bolts (because of their greater ductility), the
possibility of prying forces should be minimized, and considerable care should be taken to see that
the bolts are properly installed and inspected.

INSTALLATION OF HIGH-STRENGTH BOLTS

As has already been ‘indicated, whether or not the high-strength bolts must be installed to a
specific minimum tension depends upon the type of connection. Connections that have been
designed as slip-critical depend upon the bolt preload to attain the expected capacity and the need
to pretension the bolts in these joints is obvious In order to limit the separation of parts in
connections that place the bolts into tension, it is considered good practice to pretension these
bolts as well. (However, in this case the pretension does not play a role in the strength of the
connection.) Finally, the Specification (1) requires that the bolts in the column splices and certain
girder splices of high-rise buildings be pretensioned. Of course, whether bolts are to be
pretensioned or need only be installed to the snug-tight condition must be clearly identified on the
design and erection drawings. If it is not required that the bolts be pretensioned, then installation
simply means proper alignment of the parts followed by installation of the bolts to a snug-tight
condition. This can usually be accomplished by an ironworker using a spud wrench, and it must
result in firm contact of all the plies in the joint

If it is necessary that the bolts be pretensioned, a preload that is @ mimmum of 0.70 times the
ultimate tensile strength of the bolt must be attained The methods of installation permitted by the
Specification are tum-of-nut tightening, use of calibrated wrenches, or by means of a direct
tension indicator Each of these will be described briefly, in turn. The AISC Specification requires
that the Specifications of the Research Council on Structural Connection (3, 4) be followed for
the specifics of bolt installation.

In the tum-of-nut method, the parts must first be drawn. together so that the matenal to be
connected is in close contact. This can be done by installing a few fasteners and using them to
bring the parts together All of the remaining bolts should then be installed to the snug-tight
condition The full effort of a worker using a spud wrench or the first few impacts of an impact
wrench are generally sufficient to draw the parts together Fortunately, the exact location of
"snug" is not critical to the final level cf pretension Following this, and starting from the most
rigid part of the joint and working outward to the more flexible parts, each nut is given a
prescnibed part tumn, In the usual case, this is one-half turn. Short bolts, long bolts, and other
unusual cases require greater or lesser part tums The RCSC Specifications can be consulted for
these details (3, 4).

Figure 8 shows the preload that is produced by turn-of-nut installation. The bolt tension versus
bolt elongation response is plotted in the top portion of the figure and the histogram at the bottom
shows the bolt elongation at one-half turn for the twenty-four bolts in this large joint. The bolt
pretension in the individual fasteners can be read by projecting upward from the histogram.
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Figure 8 Bolt Pretension vs. Bolt Elongation Figure 9 Bolt Pretension vs. Nut Rotation

Because the bolt tension vs bolt elongation response ts so flat over most of the range, the boit
loads in the twenty-four bolts are nearly the same in all cases. Thus, the method of installation
gives relatively consistent values of pretension and all values are well in excess of the minimum
prescribed pretension

The only question that might anise as a result of this method of installation is whether an
unintentional over-turning will give problems For example. if one turn is put on instead of one-
half turn. what are the consequences? Figure 9 displays the same information given in Figure 8 but
1S put in terms of bolt load vs. nut rotation It can be seen that twist-off of an A325 bolt will not
occur unti! about 1-1/2 turns, that 1s, three times the installation value of one-half turn. Even at
the point of twist-off, the pretension is about at the prescnbed munimum value. The A490 bolts
shown twisted off at about 1-1/4 turns, or 2-1/2 times the prescribed value Over and above these
observations, it can be observed that it is hughly unlikely that nuts will be additionally turned after
installation. Thus, if a bolt is installed to at least the desired wrm-of-nut, it is likely to be a
satisfactory installation as long as it has not twisted off’

Installation of bolts using the calibrated wrench method requires that the wrench to be used be
adjusted to provide a pretension that is 5% in excess of the target value of 0.70 times the ultimate
tensile strength of the bolt This is accomplished by installing at least three bolts of a given grade,
diameter, and length in a device capable of indicating bolt tension (e.g., a Skidmore-Wilhelm bolt
load indicator) If a pneumatic wrench is used, for example, 1t will be adjusted to stall or "cut-out”
at the prescribed bolt pretension as indicated on the calibrator. Washers must be used under the
turned element (usually, the nut) in both the calibration test and with the bolts to be subsequently
installed by this method in the structure It is important to recognize that this method of attaining
the bolt preload is a torgue control method 1f any of the relevant conditions that might affect
torque change during the course of installation of the bolts. then the calibration process must be
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repeated. As a minimum, the calibration procedure must be carned out at least once each working
day.

Because the turn-of-nut method of installation is an elongation method of control and the
calibrated wrench method is based on controlling the applied torque, the two methods do not
necessary produce the same bolt pretension. This is illustrated diagramatically in Figure 10, where
two lots of bolts having different mechanical

properties are shown. If these bolts are installed .

by the calibrated wrench method, then the RS —. Lot B
pretension can be expected to be about the same T, , Lot A

for both lots since the calibration is based on A

establishing a certain preload. On the other hand, - : \_pmmsion given by
if the tum-of-nut method is used, the average Bolt : calibrated wrench
elongation of each lot of bolts will be about the Pretension : Munimurn specified
same. Since Lot B is stronger than Lot A, this ; pretension
means that the bolt pretensions will be higher for .‘

Lot B than for Lot A This difference in the two Bolt elongation at one-half
methods was mentioned earlier, in connection <— turn from snug position
with slip-cnitical connections. It was observed ; .

that the slip probability for joints in which the Bolt Elongation

bolts are installed by the caiibrated wrench
method is greater than that for joints in which the
turn-of-nut method 15 used because the bolt
pretensions in the latter case will be higher on
average.

Figure 10 Influence of Tightening Method
on Bolt Pretension

The calibrated wrench method of installation is perfectly acceptable, but it does require that the
calibration and inspection process be carefully followed and that changes in conditions that affect
the pretension (condition of the threads, condinon of the washers, and changes in bolt diameter,
length or lot) be recognized and accounted for. Because of the difference in apparent technology
between the two methods, there is perhaps an implication that the calibrated wrench method is
somehow superior to turn-of-nut installation This is not the case.

Several tvpes of proprietary fastening systems that establish bolt preload in ways other than those
Just described are available These include Huck bolts, tension-control bolts, and the use of load-
indicating washers The Huck bolt uses an extension to the final bolt that is pulled with a special
tool so as 10 break oft at a predetermined force. A collar is swaged into place by the same tool in
order to futfill the role of 2 nut. The Huck installation 1s an elongation method of control. The use
of load-indicating washers is likewise an elongation method of attaining bolt pretension. Standard
A325 or A490 bolts are used in conjunction with special washers that have preformed protrusions
on one of the flat faces. As the nut is turned on, the gap between these protrusions and the
connected material decreases. The size of thus gap, which is to be measured using feeler gages,
can be calibrated to indicate the bolt pretension The so-called tension-control bolt has a splined
end that extends beyond the final bolt An annular groove is present between this extension and
the main body of the bolt A special wrench, which has two coaxial chucks, holds the splined end
while tuming on a nut at the same time At a predetermined torque, the annular groove will shear
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off and the instailation is complete. Obviously, installation of a tension-control bolt is by torque
control. An advantage of this type of fastener is that installation can be done by one worker and
the electrically-powered wrench used is light.

There is not much information about actual pretension levels when any of these proprietary
systems are used. However, if the requirements of the Research Council on Structural
Connections (3, 4) are followed, it can be expected that they will be satisfactory. A calibration
procedure similar to that prescribed for calibrated wrenches should be employed.

FIELD STUDIES OF FASTENER PRETENSION

Until relatively recently, measured values of bolt pretension came only from laboratory specimens.
Advances in technology have made it possible to measure the pretension in bolts in field, however,
and a recent study (5) provides some insight as to what pretensions actually exist in bolts installed
under normal conditions.

The work was conducted by two groups of researchers, who worked independently but along
similar lines. Team 1, located at the University of Toronto, measured bolt pretensions at six
different sites in eastern Canada or eastem U S.A. A variety of structures were examined,
including a multi-storey building, short and medium-span bridges, stadiums, and an industrial
plant. The specified methods of bolt installation included tum-of-nut and use of load-indicating
washers Both ASTM A325 and A490 bolts were included. At one site, galvanized A325 bolts
were used. Team 2, located at the University of Alberta, measured bolt pretension at three
different bridge sites in westemn Canada and only A325 bolts installed using the turm-of-nut
method were involved. Unfortunately, at none of the sites were installations done using the
calibrated wrench method Full details of the studies must be obtained from the original source
matenal (5), but a brief summary follows.

Table 1 gives the overall results obtained by Team 1, tabulated as the ratio of the measured bolt
tension to the specified minimum tension. (The value in parentheses 1s the standard dewviation of
the mean value in each case.) The results show that the mean value of the ratio for all 232 boits
exceeded the specified minimum by about 15% For A325 bolts only, 213 in number, the ratio
was 1.16. The sample of A490 bolts was relatively small; here the ratio was 1.08. These values
are consistent with those reported in the Guide (2), that is, they confirm the data that was based
entirely on measurement of pretensions in joints made up in the laboratory.

TABLE |
Measured Tension / Specified Mintmum Tension: Team 1—Overall Results

Grouping Number of Bolts Measured Tension
Spec. Minimum Tension

All Bolts 232 1.15 (0.16)
All A325 Bolts 213 1.16 (0.16)
All A490 Bolts . 19 1.08 (0.08)
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The effect of the method of installation is summarized in Table 2 for the Team 1 results. There is
about an equal number of bolts in each of the three categories of turn-of-nut installation, direct
tension indicator (load-indicating washer), and a category designated "sound." In this latter case,
bolting crews installed the bolts to a level associated with the feel or the sound of the impact
wrench; this level may have been established by first performing the snug plus tumn procedure in a
hydraulic bolt calibrator. This is not a method acknowledged by any specification, of course, but it
does seem to be used frequently, turn-of-nut had been specified in the cases cited. It was also
observed by Team 2 at some of their sites. It gave the largest value of the pretension ratio of the
three methods.

TABLE 2
Measured Tension / Specified Minimum Tension: Team | —Effect of Method of Installation

Installation Category Number of Boits Meas.ured Ten51or'1
Spec.Minimum Tension
A325 Bolts, Galvanized, 75 1.12 (0.18)
Tum-of-Nut Installation
A325 Bolts, Direct Tension 60 1.12 (0.13)
Indicaror
A325 Bolts. "Sound” 78 1.23 (0.15)

The results obtained by Team 1 were also broken down as a function of the type of structure. This
examination indicated that the ratio of measured tension to specified mirumum tension was
significantly higher ai bnidge sites than at all non-bridge locations. The value of the ratio at bndge
sites (56 bolts, all A32%) was 124, while at non-bndges {176 bolts) it was 1.11. There is no
objective way to establish why this is so, but it is likely that more care in both installation and in
inspection of high-strength bolts is usually taken at bridge sites than at other locations. Perhaps
this is because the need for slip-critical connections is clearly established for bridge structures. As
well, access to joints s often better in bridges than it is in buildings.

The Team 2 study, which included only A325 bolts (104 in number) installed by the tum-of-nut
method in bridges. gave a value of the ratio of measured tension to specified minimum tension of
1 30 If all the test results are taken together (that is, both teams) for this particular case of A325
bolts in bridges, then the mean value of the ratio is 1.27, with a standard deviation of 0.20.

The rules for the design of slip-cnitical connections that are now in force, AISC (1) and RCSC
(3, 4), are based entirelv on bolt pretensions measured in the laboratory. If we now compare those
bolt pretensions with. for example, the pretensions measured in A325 bolts installed in bndges
(the most common application for slip-critical connections), then the existing rules represent a
shightly unconservative position (about 6%) This is not of any concern, considering the
uncertainties in the other components of the issue Of course, if the examination is widened to
include non-bridge cases, then the degree of unconservatism will increase somewhat. Equally



important, there is no history of unsatisfactory performance in field joints designed to be slip-
critical and assembled according to the Specification requirements.

INSPECTION

The best method of inspection is for the inspector to ensure that the installation requirements of
the Specification are being met as the bolts are being installed. Trying to determine bolt pretension
after the installation has been completed is not only difficult and uncertain, it is time-consuming,
costly, and tends to lead to disputes. It is preferable for all parties concerned that the installation
procedures to be used be clearly outlined and then monitored for compliance.

In the case of connections in which the bolts are required to be snug-tight only, the installation
requirement 1s simply that all plies in the joint be in firm contact. This can usually be attained by
the full effort of a worker using a spud wrench or, if impact wrenches are being used, the first few
impacts as the nut is spun onto the bolt. The level of pretension in the bolt, which will be
relatively low, is not being monitored. Thus, the inspector need only ensure that the bolts are
being tightened sufficiently to bring the connected plies into full contact. The Commentary to the
RCSC Specification (4) points out that, although the plies will pull together in the majority of
joints, in some cases there may not be complete contact throughout the joint. As long as the joint
has been reascnably compacted, this is not cause for concern because the strength of the joint is
independent of both the bolt pretension and the amount of contact area. '

When the bolts are to be installed in bearing-type connections requiring pretensioned bolts (for
example column splices tn high-rise frames), in slip-crtical connections, or in connections subject
to direct tension, then installation must produce the requisite bolt pretension. The Specifications
of the RCSC (4, 5) require that for any of the methods of installation (tum-of-nut, calibrated
wrench, or use of alternative design bolts), a representative sample of the bolts (but not less than
three) be first installed in a device capable of indicating bolt tension (e.g., a Skidmore-Wilhelm
bolt load irdicator) In all cases, a load 5%a greater than the target pretension must be attained in
the calibrator '

The calibration process for tum-of-nut installation is intended 10 ensure that the snug-tight plus
controlled turn (e.g., one-half tum for bolts whose length 1s up to four diameters) will produce the
desired pretension in the bolt. Thus, the inspection process should center on this qualification
procedure The inspector should also observe that the installation of bolts in a given joint
proceeds in a systematic way, by first snug-tightening the bolts from the most rigid part of the
joint to the free edges and then tightening each bolt further by the prescribed amount of rotation.
Sometimes an erector will match-mark the nut relative to the protruding end of the bolt after
snug-tight, using a chalk or crayon. if this i1s done conscientiously, the subsequent part-tum can be
easily identified by the inspector.

Use of a torque wrench 10 check pretension in a bolt installed by turn-of-nut is highly unreliable.
To repeat, the best method of inspection is to observe the job site calibration process and to
morutor the work in progress.

It has already been pointed out that installation of high-strength bolts by use of calibrated
wrenches is a torque method It is therefore sensitive to changes in conditions that affect torque,
such as thread fit, quality of lubricauion, dirt and grit on the job site, air pressure at the wrench,
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and so on. It 1s essential, therefore, that the inspection process monitor the calibration procedure
and be alert to changes in conditions that would require a new calibration.

In any installation requiring pretension, pretension values greater than those specified are not
cause for rejection. It would be highly impractical to attempt to just reach the specified minimum
values (plus 5%, according to the calibration procedure). Indeed, the rules that govern the design
of slip-critical connections anticipate that bolt pretensions will be significantly greater than the
specified minimum values (2). Most importanily, high levels of installed pretension in the bolts do
not affect the strength of the bolts as external load is applied.

The Specification provides an arbitration procedure when there is a disagreement concerning the
result of inspection of bolt tension following any of the prescribed methods of installation.
Invoking this arbitration procedure is not desirable, however. It is greatly to be preferred that the
inspection procedures outlined above, and as given in more detail in the Specifications (4, 5), be
followed so that disputes do not arise. In the event that it must be used, it requires use of a torque
wrench calibrated using bolts ind installation conditions representative of those actually used in
the joints to be inspected Published or calculated values of pretension as a function of applied
torque are highly unreliable and must not be used. Pretension vaniations of 30% for a given torque
are not uncommon, even in bolts taken from the same lot, because the torque used to attain the
pretension in a fastener is so sensitive to thread and other conditions. The test procedure is likely
to be less reliable than the procedure onginally used to carry out the instalfation, if that procedure
was properly carried out
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CONEXIONES ATORNILLADAS

Contenido

Introduccion

Tipos y caracteristicas de los tornillos estructurales

Resistencia de tornillos en tension. cortante y cortante y tension combinadas
Mecanismos de transmision de cargas en conexiones atornilladas
Friccien

Cortante y Aplastamiento

Modos de falla en conexiones atornilladas

Diserio de conexiones atorniliadas simples

Conexiones por aplastamiento

Conexiones criticas al deslizamiento

INTRODUCCION

En general el componamiento de conexiones es mas COMPLEJO y DIFICIL.

ae predecir que el comportamiento de miembros estructurales Usualmente en
el diseno de las conexiones se emplean factores de seguridad mas grandes
(iactores de reduccion de resistencia menores)

Las Especificaciones y normas de diseno de estructuras metahcas modernas.
reconocen como medios de unidn entre sus elementos los remaches. tornilios
y iz soldadura Los remaches han caido en desuso y actualmente han
gesaparecido de la practica

Ei Capitulo J de las Especificaciones AISC-LRFD-1939 unicamente
pnroporciona reglas para predeci ta resistencia de conectores ndividuales
(tormilos y soldaduras) Las Especificaciones no proporcionan ninguna guia
para determinar las fuerzas en los conectores y en las conexiones

Estas notas tratan el diseno de conexiones simples y 1a resistencia de los
conectores
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Tipos y caracteristicas de tornillos de acero estructural
Los tornillos se identifican mediante tas normas ASTM 6 NOM

Tornillos de baia resistencia o tornillos ordinarios

ASTM A307 0 NOM-H- 118 F, =4 220 kg/icm’ 6 415 Mpa (50 ksi)
(Sujetadores de acero al carbono con rosca estandar exterior)

Torniilos de alta resistencia

ASTM A325 6 NOM-H-124  F, = 8 440 kg/cm” (120 ksi). para d> 25 4 mm (1 1)

7 030 kgrem® (105 ksi), para d> 254 mm (1.1n)
(Tormillos de alta resistencia para conexiones enire elementos de acero
estrictiral)
ASTM A 450 o NOM-H- 123 F_.=10550 kg/’cm2 (150 ks1 0 1035 MPa)

(Tornilics de acero aleado tratado termicamente para conexiones entre
elementos de acero estructural)

Otros tornillos v suietadores roscados

A 449 Misma especificacion de matenal que el A325 pero disponible en
diametros mayores y sin cabezas

A354 Grago BD Misma especifizacion de matenal que el ASTM AS0 pero
disponible en diametros mayores y sin cabezas

A35 y A572 Grado 50 (Disponibles en barras redondas. que pueden ser
roscadas)

Los tornillos mas comunmente utilizados son tos A325 0 H-124 y A430 o H-123
Los tornillos A325 son mas usados que los A490 6 H-123.

Las Partes 5 y & Especificaciones y Codiges de los M-AISC-ASD-1988 y M-
AISC-LRFD-1998 contienen las Especificaciones para Uniones Estructurales
con Tornillos ASTM 325 y A490 En este documento se cubre el diseno de
conexiones estructurales. medianie el metodo de Diseno por Esfuerzos
Permisibles y Factores de Carga y Resistencia. respectivamente

Las NTC-2001 Seccion 53 cubre el disenc de conexiones atorniladas con
torniilios de alta resistencia
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FUERZAS EN LOS TORNILLOS

En general. la fuerza que actua en cualquier tornillo en una conexion se puede
idealizar como

s+ Tension
+ Cortante
o Tension y cortante combinados

.

Tornillos en tension

S_‘_‘__' —
— )
! ' -~ C T s—-’P
]
I B CET
| I —

Tornilios en cortante

Tornillos en tension y cortante combinados
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RESISTENCIA DE TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA ASTM A325 y A480
Se consideran 3 casos

e Tension

+« (Cortante

« Corante mas tension

Resistencia de tornillos en tension

[
L

]
I

| I~ D= Eiongacion del tornillo © =

A = Elongacion del tornillo

Curvas tipicas tension-elongacion

iy
o . AHQO
?
Aot ———— ~ R
emis /'_\..x Fractura >
|
N | N —
A ¥_°Y Fractura
\.r“-JJLL)) ! i
| /7 Limite ADS
‘/ De proporcionahidad \'j
A R N N S T S S U
|

— ,—&

Observaciones

» No esta definido de manera clara un punto de fluencia

« Lafluencia ocurre principalmente en la parte roscada

* La carga de tension maxima = T, ocurre normatmente para A =0.05 a
03in

+ Los tornilos ASTM A4S0 son generalmente menos ductiles que los
ASTM A325

« La fluencia del torntlio no se considera un estado limite de resistencia

* Lafalla entension = Fractura
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TORNILLOS EN CORTANTE

Considerando un tornillo simple v un selo ptanoc de corte

/ “Tornillo simple

= . Placas muy resistentes

10 ¢ .
N ‘.

|| = Rur

| =

's
|
Vo T

et

R.: = Fuerza maxima en el tornillo (Falla del tornillo)

J
3

-

Falla del tornillo = Fractura por cortante del tornillo

! X 1 .2_;._-:

—_
{ . s

—LT "“-(DF_"»‘LJL.I&

Correspondiente a la fractura

[Pl
c o~ o - .
. .;Zu’.._‘f' oles Moo — (- (: T, ) (A>
! bé’h
- HER—Y .'\—\
tw o R Esfuerzo cortante
. o Correspondiente a la fractura
-J,--—--—TJ—I Por cortante
T

ue es A? _
! Roscas excluidas de los planos de corte
{ plano de corte no atraviesa la zona roscada del vastago del tornillo. debide

Q
1
a2 su longitud

2y Roscas dentro de los planos de corte
£l planc de corte atraviesa le zona roscada del vastago del tornillo. debido a
su longitud
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Como se sabe si |as roscas estan dentro de los planos de corte?

Se determina ta posicion de las roscas con base en ias dimensiones conocidas

de los torniltos

Si hay duda. se supone que |as roscas estan dentro de los planos de corte.

Considerandc un tornillo simple con vanos planos de corte En este caso hay

2)
_ Tomillo simple
{
r ’7 [
D!
S —_— R\.ﬂ—'\-
2o i -
(U B ‘ :
= LT Rewt
A
i
. o
Para ia falla o
Falla = Fractura por cortante
iT'"_—Y}
i
: o .
| |t LT
-—— it
= Yois /2 = \’2-\.)1_’\"
R\_. -1 e —— l : 2.
b
: | -
o Z2..-/2 2\3 T = 4
“"_"' ?—vu.—"‘ ;‘2_
| } -
['" == —_— ’\\Jr-—flz_

/

]
J

Roscada

2 2 planos
de corte -,

Fuerza en cualquier plano de corte ;
Correspondiente a la fractura |

Depende de la posicion
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Tornilios multiples en certante

n = numero total de tornitlos

l_' . L N i ?L.ll...’\'
e ] |
?uu(' r 1 ] t i

\-—"“‘\/"—*-—_.....__-

Numero total de tornillos = n

—

P.. = Carga maxima soportada por ia conexion. basada en la falla por cortante
de los tornilios

Para diseno se supone que la fuerza cortante por tornillo es
Pu/n

Es decir se supone cue P se distribuve uniformemente entre todos los
tornilios

La distribucion real de P entre los tornilles no es igual. Los tornillos extenores
1oman un porcentaie ae carga mayor de Py se fracturan primero

Ejemplo de fuerzas reales en los torniios de una junta cuando P = P,

i Tl R

;
B S S S .._.:_l
i t

b
-0

-—
\

-
":3?.‘31._’\

Para P = P,. 1a conexion inicia la falla es decir. los tornillos se fracturan

progresivamente a partir de los tornilles extremos. moviéndose hacia los

torndlos interiores
Para diserio

» Se supone que cada tornillo toma una cantidad i1gual de |a fuerza aplicada
P

« Setoma R.= 0 8R,, para tomar en cuenta la distribucion desigual real de las
fuerzas en los tornitios
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Resistencia de disefio nominal de tornillos en cortante

Para un plano de corte simple’

1 Roscas excluidas de los planos de corte

"Snea’ plane

Ecuaczion general para determinar la Resistencia de diseno en cortante de
tornillos

Donae

o=075

m = numero de planos de corte
A; = area total de 10rnillos

F. =0 5F 1o Para roscas excluidas
F. = 0 4F sorn. Para roscas incluidas
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CONEXIONES DE ACERO ESTRUCTURAL

INTRODUCCION
Las conexiones atornilladas se clasifican en dos tipos

i Conexiones por aplastamiento (Bearing Type Connections)
Ii Conexicnes Criticas al Deslizamiento (Shp Critical Connections)

Los criterios de disefo y requisitos de instalacion son diferentes para cada tipo
de conexion,

CONEXIONES POR APLASTAMIENTO

Una conexion atorniliada se clasifica como “junta por aplastamiento. si la
ocurrencia de deslizamiento no se considera un estado limite (Estado limite de

rnr-u-tnnp-l ol lalalelaiialel ]
JCOIDICNCla © QT ST Vi,

Apilicaciones

« Las conexiones en las que las deformaciones debidas al deslizamiento
no afectan a la resistencia o funcionamiento de'la estructura.

« La mayoria de las conexiones de estructuras para edificios sometidas a
cargas estaticas y que utilizan agujeros de tamanos estandar se pueden

disenar como conexiones por aplastamiento El deslizamiento maximo
es 1 6mm (1715 1n)

Criterios de comportamiento estructural
» Ewvitar la falla por cortante del tornilio bajo cargas factorizadas
« Evutar ia falla por aplastamiento bajo cargas de diseno
Requisitos de instalacion
» No se requiere preparacion especial de superficie

« Los tornillos no necesitan estar totalmente apretados (unicamente al
llegue. "snug tight”)

« Requigren iInspeccion minima
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CONEXIONES CRITICAS AL DESLIZAMIENTO

Junta atorniliada en la que los esfuerzos se transmiten por friccion. sin que
haya desplazamientos relativos entre las paries conectadas

Si la ocurrencia del deslizamiento se considera que va a afectar la resistencia
o funcionamiento de la estructura. la conexion se clasifica como

“deslizamiento critico”.

En ediciones anteriores de las Especificaciones AISC-LRFD, las conexiones
al deslizamiento critico se denominaban CONEXIONES POR FRICCION

- Aplicaciones (Resistencia)

e Se usan agujeros alargados largos y sobredimensionados El
deshzamiento resulta en deformaciones grandes que pueda resultar en
una falla estructural,

« Cargas cichicas. El deslizamiento pude causar una falla por fatiga

« Se emplean torniilos y soldaduras juntos en una misma conexion Para
gue los tornillos y soldaduras compartan las cargas, los tornilios no
deben deslizar

Aplicaciones (Servicio)

» lLas oeformaciones debido at deslizamiento causan deflexiones o
vibraciones que son molestias para los ocupantes 0 causan dano a ios
elementos no estructurates pero no ocasionan fallas estructurales

Criterios de comportamiento estructural
a) Eldeslizamiento es un estado limite de resistencia

« Evnar el deslizamiento bajo cargas {actorizadas

« Evitar |a falla por aplastamiento de |a placa bajo cargas de
g15eno

b} El deslizamiento es un estado limite de servicio
* Impedir el deshizamiento por las cargas de servicio
» Prevenir ia falla por cortante del tornillo bajo cargas de diseno

» Ewvitar la falla por aplastamiento de |z placa bajo cargas factorizadas.
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Requisitos de instalacion

« Se requiere preparacion especial de la superficie de acero (para
alcanzar el valor de u supuesto en ei diseno)

+ Los tornillos deben apretarse totaimente (para alcanzar T supuesto en
el diseno)

» Clase de inspeccion requerida de la condicion de superficie e
instalacion de tornillos

En general Las conexiones por deslizamiento critico son considerablemente
mas caras que ias conexiones por aplastamiento, debido principaimente a las
siguientes razones

« Mayor numero de tornillos (Conexiones mas grandes)

- Mt -~ alalals ™
i

1+ . =
+  CC35i8s O mano de cora mas aitos, a3cciados con a preparacisn

5
superficie e Instalacion de tornillos

+ (Coslos de Inspecclon son mas aitos.
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DISENO DE CONEXIONES POR APLASTAMIENTO
ESTADOS LIiMITE

« Faila por cortante dei tornillo

» Falia por aplastamiento de la placa
Tambien debera verificarse.

+ Criterio de separacion minima de agujeros

o Critenc de distancia mimma al barde

SITN

Haciendo oR. = Resistencia de diseno de un tornillo = El valor minime de

@R, basada en la falla por cortante del tornilio
¢:R, basada en la falla por aplastamiento de la placa

P, = YoR,

RESISTENCIA AL APLASTAMIENTO CONEXiONES ATORNILLADAS
Falla por aplastamiento de la placa = Falla de |a piaca en un tornitio

Tipos de falia por aplastamiento de la placa

Desgarramiento del agujero
{Agujero muy cercano a un borde)
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Elongacion excesiva del agujero

; |
S e oo

Desgarramiento del agujero
(Agujeros muy cercanos)

Las falias por aplastamiento se evita mediante.
e Limitando ios esfuerzos de apiastamiento en las placas

« Cumpliendo con los requisites de separacidn minima de agujeros y
distancia al borde

Notese que ia.falla por aplastamiento ocurre en las placas NO en |os tornilios

Definicion de esfuerzos nominales de aplastamiento

BEE L

it

R
<

|
—r——
bl
—D

R = Fuerza transmitida por un tornillo en aplastamiento

Vista en planta de la parte supernor de las placas
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La distribucion real de los esfuerzos de aplastamiento en el borde de los
agujeros es compleja y desconocida Para diseno. se define el "esfuerzo
nominal de aplastamiento”.

Ecfuerzo naminal de aplastamientg = R/t
donde
R = Fuerza iransmitidza por un torrullo. en kg

d = Diametro nominai del tornillo. en cm
t = Espesor de la placa que resiste R. en cm

ai = Area de aplastamiento nominal = area proyectada del tornillo en el
agujero en cmy’

Para una place gruesa (i grande)
Esiuerzo de aplastamiento nomina! baje falla por cortante del tornillo simitar
Para una olaca delgada (t pequeno)

Esfuerzo de aplastamiento nominales altc
Fallza por aplastamiento de {a placa similar

Placas multiples en aplastamiento

1 y— 1 o
e - J
. I-—"—"_"‘ £ ‘?
- P | | B ! — Ry
A ¥ T
-~ 1 |
T ; :i i :
by R B l— R/p
' SRR i
! I N
k-_T‘L_‘_A-_—J e
T
L-"__ = C‘\
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Placas de lado derecho.
Esfuerzo de aplastamiento nominales = R/2/dt, =R/ d(2ta)
Placa del lado 1zquierdo

Esfuerzo nominales de aplastamiento = R/dt,

RESISTENCIA DE DISENO POR APLASTAMIENTO DE CONEXIONES
ATORNILLADAS

Defimcion de ¢R,.

Resistencia de diseno de un tornillo con base en la falla por aplastamiento de
& prace {Carga maxima facleorizcades gquc pusde transmitirse por un tornills para

evitar ia falla por apiastamiento de la placa)
En general

¢oR, = ddtF,
donde

p= 0.75
= Diametro det tornillo. en cm
t = Espesor de |z placa gue transmite ¢R, encm
F. = Resistencia nominal al aplastamiento. en kg/cm® Esfuerzo de
aplastamiento nominal correspondiente a la falla por aplastamiento de la placa

Los valores de F,. se derivan de ensayes experimentales Si Ry, es la carga
maxima soportada por un tornilic antes de la falla por aplastamiento de la
placa entonces

/;-. /ch
g~

F. depende de
+ Distribucion y separacion de los agujeros
» Distancia al borde

« F,delaplaca

Las Especificaciones AISC-LRFD-1983, Seccién J3 10. definen varios casos
para calcular F,

s = Distancia entre centros de agujeros en la direccion de |a fuerza
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L. = Distancia del centro de un agujero al extreme de la placa. en direccion de
la fuerza encm

Las reglas siguientes se aplican a agujeros de tamanos estandar Para otros
ppos de agueros. Véase el Capitulo J de las Especificaciones AISC-LRFD-
1993.

Caso l.
Dos o mas tornullos en la direccion de la fuerza. con s> 3d y L.>1.5d

> 2tornillos en la direccién de la fuerza

c .
/
< /
! : {
Para cada tornillo L"'_""L_’l.
! |
523”8  le 2 1S4
F.=24F,

Este limite se basa en evitar ia elongacion excesiva del agujero. F, es de la
placa

Por io tanto para cada tornilio

oR. = dt{2 4F.) (J3-1a)

Nota

Las Especiiicaciones AISC-LRFD-1953. establecen que puede utifizarse un
valor ae F, hasta 3 OF, cuando ia deformacion airededor de los agujeros de
los tornillos no es una consideracion de diseno. Véase la ecuacion J3-1b.

Al permutir F, = 3 OF, resulta una elongacion del agujero muy grande. No se
recomienda su usoc

Caso ll.

Los tornillos estan muy cercanos a un borde y tienen una distancia al extremo
L.< 1 5d ¢ unicamente exisie un tornilic en ia direccion de la fuerza, con
cualguer distancia al extremo

- ! . O
—_— . ; oo C 1 O é_"‘
! - O

— R
i

l__:‘ L5 A Cualquier
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COMPORTAMIENTO DE JUNTAS HECHAS CON TORNILLOS DE ALTA
RESISTENCIA

El comportamiento de una junta con tomillos de alta resistencia se puede
visualizar mediante la observacion de los resultados de una prueba carga-
deformacion en un espécimen tipico.

Y
T
< 4
) TS
T 2]
<
[}
bord
> ; T T — —P X

Fig. Carga versus deformacion DEFORMACION

Zona |. Comportamiento lineal. Eltomillo soporta carga y se deforma,
exhibiendo un comportamiento lineal.

Zona Il. Fin del comportamiento elastico lineal. Inicia en el instante en que
se produce un deslizamiento de los tomillos con carga practicamente constante

y que esta controlado por el diametro del agujero, al hacer contacto con los
bordes.

Zona (il Comportamiento lineal. El tomillo soporta nuevamente carga y se
reiicia el comportamiento etastico lineal.

Zona IV. Comportamiento inelastico. E] tomillo soporta carga exhibiendo un
comportamiento inelastico, que termina con [a falla de la junta.

De acuerdo con el comportamiento descrito en la grafica anterior, se tienen dos
tipos de juntas: Juntas por friccion y por aplastamiento.

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
0 Héctor Soto Rodriguez
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RESISTENCIA DE TORNILLOS EN CORTANTE

Tormiffo en cortante simple

Estado iimite: Fractura del tornilio

— QR n= _?én-iA_ﬂE}'_ -

vy o f\‘lb.n-}_’:—,pu‘ e r-:,a ]
ST ATEE 9.8 R4 0N JarsvEtsa O Iouiic oy

D 2E 4 ias r0scas £3:ac nciunas =n les planos ge corte

-

L

C& 125 plangs ge cors

o

T A8 IS4 wRlE Taf

- runura en lension Su valor se indica en

. F.
___(Kgiem’®, ksi, MPa)

A S B A L WS = 24 720 Lipa para diametros de 13 mm (12 1a 25 mm o
T B0 30D TI5 para damelros ge 29 mm (11787 y 38 mm 113 T

T S LS §o 3 10550,150, 1035

Ta= E% roscas 2sian INcluicas &n ics

LS aSunera naicarse
A325 (NOM-H-124)-N 0 A490 (NOM-H-123)-N

s« Sy e2n e’ 38eN0 Se Supone gue ias roscas estan eXcluidas de los planos
g casignacion e los tornillos debera incluir la siquiente

A325{NOM-H-124)-X 6 A490(NOM-H-123)- X

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERC SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
«  Hecror Soto Roanqgues, FIC-UMSNE 149



RESISTENCIA DE TORNILLOS EN TENSION Y CORTANTE COMBINADOS

=I5C-250-1989 « NTC-RDF-2003 Las ecuaciones gue aparecen en las tablas
$an siMiares a1as ge versiones anternores con cambios nequencs

s T
A
| !
I f
"-'3___ e H o
' ! L ! i
—pe——— ; !
S L ! |
i
: .
: a
‘T \
Tornillo en tension y cortante combinados
Tension Stress Limit (F), ksi
Fasteners in Bearing-type Connections
Threads Included In l Threads Excluded from
Description of Fasteners the Shear Plane i the Shear Plane .
' AZGT Doits . 59 - 1.9, < 45
AG2S nols ' 197 - 1.91, <90 117 - 1.5 < 50 !
A4S0 Dol 147 - 191, 5113 147 - 1.54, 2113 i
Thraaltec cans AS48 celts .
over 1o Tiameler CEEF-19,, 20757, 0.98F,- 1.5/, <0 75F, |
53 - 1.8f, 545
75 - 1.8, €80
NOTA
L35 tablas arisznoier 2siar omaaas ue las especificaciones AISC-ASD-89
T

Tw = fugrza ae tension en el tornillo detide a las cargas factorizadas
TU < @AD FI

T 85U valcr 2 '0ma e 13s 1abias anteriores

DISENQ DE ESTRUCTURAS DE ACERO SEGUMN NORMAS USUALES EN MEXICO
= rmector Soto Rouriguers 150
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1 v
.i . , ) li Ronseer dimiire chent itosee: Juer el
: Lieseripcion del sugeleedn | e e o R T :
H ‘ el e QUL Jalesr {0l ;
: [ ! : ;
; Vot oas voscadtns i I
R Cos A Y e s ' D% f, —— 1y £ 0330, UAS 7 — 120 = L35 7 .
e Se i de damei o i :‘
Lolonmtios AS l 3870 — L3 = 3080 L RTO by = BaUu }'
L rnitos A g LT = 1N = 3 R0 PTRO = b s oson
! o : e
|
D Koo hoes 2500 G 1| SOHG - 1A =1 G20 :
PR echios A0S ‘ VAT - 13 S =2 040 -
Ceiacins oy g t - ) ! L
§ SR | Shipo- 1Ry ]
tABLAS.3.5
ESFUERZOS DE TENSION NOMINALES (F,) PARA TORNILLOS
O REMACHES EN JUNTAS POR APLASTAMIENTO (KGICMZ, MPa)
"7 Descnpcionde  Laroscaesta | Laroscaesta fuera |
los elementos i en el ! def plano de corte
. ___deunon o C plano de corte !____________________ K
. Tornes 2307 i i 4150 - 251, <320
M0 -25, 30 )
Torniios ~w25 : 8200-251, - E200 { 8200-201:. . 63200 !
L e Bla - E 5 - B20) ) {804 . 2 Ot I . B20) L
Tornilus A490 . 10200 - 25¢, 7900 } 10300 - O 1, 7900
e (1010-25¢, 779 ' (1010-201,-775)
r‘;‘HL TOSCANGY !
Tonnilos A445 con Liametio 0Ger i 075F, ‘ 098F .201,-075F
_ r_ndyor_qig_BB L.nm (‘_ WV ) o o R ‘ __ _ ;
. Remaches A502, Grago ! ,  4150- 2.4 1, < 3200 ,;
R (407 -2 41, < 314) o
; Remaches A502. Grago 2 3 5500 - 2 4, < 4200 i
e e (540 -2.41, < 412) :
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= fuerza certante en el wernille debido a las cargas factornizadas

R

£, = esfuerzo cortante en el ternilio debido a 1as cargas factorizadas
Fv = Ru/mAb

W= numeare o2 plaros de corte

. i

A; = areaz ae la porcion ne roscada cel wmdle cme

Dado un tornilic A490-X {H-123-X) de 25.4 mm (1) de diametro y que
trabaja en cortante simple

1 Sing nay ienston extérna en el tornillo es decir. 7, = 0. cual es la fuerza
cortante maxima factonzada R, que se permite en el tornillo?

Ry ~ 0 Rp = omAy(0.5F,)

donde:
4_" = O 75
o= {(O.’ Ve SJ.H_."J:)
4, =0 755=2 543 =500 ¢
== 10530 Ko 0 1035 MPa
oR,=0.75x5.06x0.5x10 550 = 20 036 Kg
R. =20 0 Ton {44 kips)
2 S:no nay cortanite en el torndle es cecir, R = 0. cual es la tensicn maxima
nE Isenc T ous s  permie en el tormlio?
o7, =0.75x 5.06x0.75x10 550= 30 028 Kg
ol = 30 Ton = 66 kips
28 ugs a3 una fusrza de tension ge disefc de T, = 25 Ton
Sua 2g & WSS A que se permite en el tornilio?
F.= T,oA, = 2510 .0 7545 05 = 8 588 Kg/em”
D2 .3 7353 275 2238 normas SISC-LRFD-198S

F.=10335-1.5f, ~ 7 945
(147 - 1.5¢fv = 113)
F.= 10 335 - 1.5f, = 7 945 Kg/cm?
F,= (10335 -7 945)/1.5 = 1 594 Kg/cm?
Ry = A,f, =506 x1594=8065Kg=81Ton

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERD. SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
. Hector Soto Rodriguez
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Diseno de conexiones estructurales trabe-columna

Ejempio Deterrunar 2l grueso necesano de 1a placa ceniral de una conexion

tormiliada traslapada. a cortante doble. que se muestra en |a figura para eviar
cue se presente el aplastamienta Las placas gue forman fa junia son de acero
NOM-2-254(ASTM A38) F = 4 080 Kgicm™ {58 ksi) y el tornillo es ASTM A325
(INOM-H-122) Fu = 8220 Kgfenv 1320 Mpa 120 ksi)

Tornitlo
ASTM AZ2S INOM-H-1251

, Plgno oe oore
= 4 S L
i ! - P
P T ] v
’-_._]‘
i oe acero NOM-B-254 (astm a3
Plano a2 =7
corie

Firg Conexion atorniliada a cortante doble,

SOLUCION:

Js acusrze cooo2loIncise 5 3.13. Resistencia al aplastamiento en los
agujerOS para nillos, Normas Tecmicas Complementarias. Reglamanto de
Congwuzoicnes cara ef Distrite Fegeral 2003, 1a resistencia at aplastamiento en
AU GE0s cara ornillos de alta resistencia, g5
ST AW IerEnuLLIOn e i@ iesisianiia = 075 taamensional)

anlasiamiento asl matenal conectado y se
naIca anaic

LA CONSXWIon COn acuiares estandar sobredimansionados o
mospEndienisMmenis de la arreccién de la carga. © con
< largos paralelos a la direccion de la fuerza de

ta azformacion alreczaor ge de los agujeros bajo cargas ae
CSiueraion O QISENg
o= 2L F w2 4uEy
ToOTuSRDoNs r DIACE S8 Q2I8fruna con el segundo termino de la expresion
o = 0w 275 0 tF,
("r\r*"!&
IT ciaimer o nomunatl celwrmille em
D= grusse gela parte coneclada Sniuca om
£ T esiusrzo numime especificaco o ruptura en tension del materal

Hector Soto Rodriguez
Centro Requonal de Desarrolio en ingenieria Civil 153



Diseno de conexiones estructurales trabe-columna

~oneciado. Kg/cm® Para placas de acerc NOM-B-254 {ASTM A36) F, = 4 080

Karemi- v F. = 2 530 Kgfem®
R =18x4080c1=7344d (1)

Resistencia o la umna atornsllaca a conanie doble

cza del torillc o

Luszzco
Fo=04F. = 04x 8440 = 3 380 Kgiem”
Poiictane
Ro=2.0785¢ .« 5330 = 5307 (2)
ST Z.manias scuacienes ey 2
T Eld o= £ 307c
SE DL Do ENUE o LEMENC 5T QS3043 € Crucsso ge la piaca

CONCLUSION

Lo oata carus Jashe ian
ey e e

S s ss uytihza un wornille ce alta resistencia ASTM A325 (NOM-H-
L z Ttz ogaamere 3400 €' arueso ag la placa central depe ser
= DT L=t Bz =g el 1= 15 mm (598 n)

Hector Soto Rodriguez
Centro Requonal de Desarrolto en ingemieria Cieil
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Disefic de conexiones trabe-columna, segun AISC-ASD-1989

Ejempio. Una viga [P~ 1R 0 W 356v<< § (74x30) esta conectada al patin de
una columna PR IR o W 203v56 2 (6131) con dos angulos de lados
agespuales APS o LD 102x76x8 min (<x5 1/2.5/16 1) como se muestra en la
figura Se uthzan tres remacnes ~ASTA A507. Grado 1. de 1S mm (3/4 n) de
diametro para unu los angulos al alma e la viga. vy seis tormiftos cordinanos
NOM-H-118(ASTA A307) de 18 mm (3/4 10 de diametro para conectar 10s
anzuics al paun ¢2 la columna Deizrmunar la reaccion pernvsible en el extremc
22 13 wiga Todes ios oerfites son g acero NOAM-5-254 [ASTAM A36 7 = 2 530

[ S OAAD o T L
HKaoony 250 0MPH 5 I05 A8

PR 1M oV 355«22 § (14x30

Fig Conexion trabe-columna del ejemplo

courry una falla nor tension en la conexion
I3 LA C0ES D0 conanie v aplastamenio g

ool Er =255y

P A LY

s analiza la conexnon remachada ce los angulos APS ¢ LD

—2m 2 alma 2 ia viga

Cortante
P.=: A, N, Planos de corte x N, Sujetadores

o= T DD D ZoaeZeT =3B Ten

Aplastamiento sobre el alma de la viga

P. = F, Ay No sujetadores = 1.35F, d t N, tornillos

L2330, 121088341072 13.5 Ton

«  nHector Sctv Roaniguel, Centra Regional ge Desatrollo en Ingenieria Civil 155



Disenc de conexiones trabe-celumna. segun AISC-ASD-1989

El aplastamiento ce los remaches sobre 08 angulos no es critico pues &l
gruesc de éstos es mayor gue el aimade laviga (f=8mm > {, = 6.8 mm)

Conexion atornillada de los _angulos APS o LD contra el patin de la
columna.

Ps=rx A ,x N, sujetadores

Fo= i 035x 2 85.5x10 7 = 18 Ton
=i amiastanusnic a2 'os wmilios sovie los angulos v de los ternilles sobre el
SENN OE .8 CIILMAR (G 2% Chuco buss ¢l giveso ae cada uno de elles 25 mayci
Dus & oruess 2evalmacelaviga s, = 58 min -
Porlo tantc 7

acoion maxima permusinie en el extremo de la viga s 18 Ton

| ~
a7
v esia imitaca por et esfuerzo cortante ae les tornillos

= Heclor Soto Rodriguez. Centro Regional de Desarrolio en Ingenteria Civil
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Disefio de conexiones segtin AISC-ASD-89

5/6P2 =288
P, = 28.8x6/5 = 34.6 Ton
Trayectoria 3-3
P=152(25-3x2.54)085=251Ton
112P; =251
P;=251x2=50.2 Ton

2. Placas laterales {t = 0.79 cm}

P =152 (25-3x2.54) (2x0.79) = 41.7 Ton
P=41.7 Ton

2. Aplastamiento

P=F A,=F,dtx N,remaches = 1.35F, d tx N, remaches

P = 13552 530x 2.22x0.95x6x10° = 43.2 Ton
P,=43.2 Ton

3. Cortante:
Ps = r As N, planos de corte x N, remaches

donde i i )
A= o/ag =0785222° =387 cm

P, =1055:387x2x6x10" = 49.0 Ton
P.=49.0Ton
CONCLUSION :
La fuerza maxima que puede soportar la junta remachada del ejempio es P =
32.4 Ton, vy esta hmitada per el desgarramiento de la placa central por tension.
alo largo de la seccidn 1-1

« Hector Sote Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en Ingenieria Civil
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En la Tabla No 3A Esfuerzos factorizados en tornilllos AR Método
DFCR(LRFD). para un tormillo ASTM A325 N, de 7/8 in {(22.2 mm) de diametro,
de una junta por cortante, m = 1.0, se lee 4R, = 21 1 kips = 9580 Kg , contra
196/2=98Ton

3. Normas NTC-RDF-2003.
Vease Inciso 536

R = Fr A Fy

donde

F==0.75

A, =387 cm’

F. se obtiene de la Tabla 5.3.2 de las normas

Para tornillos A325 cuando 1a rosca no esta fuera de 10s planos de corte, F, =
3 380 Kg/icm®

Luego
R =075x387x3380x10%= 98 Ton (un plano de corte)

Valor idéntico al obtenido con las Normas AISC-LRFD-1999

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO

J  Hector Solo Rodriguez
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NOTA:

Las tablas anteriores estan tomadas de las especfficaciones AISC-ASD-89,
AISC-ASD-1989 y NTC-RDF-2003. Las ecuaciones que aparecen en las tablas
son similares a las de versiones antenores con cambios pequenos

T, = fuerza de tension en el tormilio debido a las cargas factonzadas
Tu <¢Ab FI

F. = Su valor se toma de !as tablas anteriores.
R, = fuerza cortante en el tomillo debido a las cargas factorizadas
F. = esfuerzo cortante en ei tornillo debido a las cargas factorizadas

Fv= Ru/mA,_-,

m = numero de planos de corte
A = area de fa porcion no roscada del tornillo

Ejemplo
Dado un tornillo A490-X de 25.4 mm (1”) de diametro en cortante simple

1 S1no hay tension externa en el tormillo, es decir. T, = 0, cual es ia fuerza
cortante maxima factorizada, Ry, que se permite en el tornilio”?

R, -é R, = omA,(0.4F,) = 0.75x 0.785x2.54°x0.4x10 550 = 20 036 Kg
R, = 20 036 Kg

2 Sino hay cortante en el tomillo. es decir. R, = 0, cual es ia tensién maxima
de diseno T, que se permite en el tomillo™?

T. 8T, =0.75x 0.785x2.54°x0.75x10 550= 30 055 Kg

3 Sieltormlio esta sometido a una fuerza de tensién de disefio de T, = 25 Ton.
cual es |a fuerza coniante de diseno R, que se permite en el tomillo?

F.= T /dA, = 25x10°/0 75x5 06 = 6 588 Kg/cm?
De la Tabla J5-5 de las normas AISC-LRFD-1999 .
F.=10 334-1.5f,
Luego
F.=10 335 - 1.5f, = 6 588 Kg/cm’
Fv =10 335-6 588 /1.5 = 2 498 Kg/cm®

R, <Apf,=506x2498=12490Kg=12.5Ton

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
* Hector Scto Rodriguez
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compararios con los esfuerzos permisibles de las especificaciones AISC-ASD-
1989 o especificaciones IMCA- 1987.

Area total de los sujetadores
A, = Bx0 785x 2 22° = 31.00 cm’

Fuerzas actuantes en los sujeiadores

. L O

- /-’—gf 39 & Sor

Como la carga P actua en el centro de gravedad del grupo de tornillos las
componentes de carga. de cortante y tension, se distnbuyen en la misma
proporcion en los tomillos que forman ia junta.

Calculo det esfuerzo cortante en cada sujetador. F,
Con P, =207on

4n3
F,= 20-10° _ 645 kgicin’
31.0

Calculo del estuerzo de tenswon actuante en cada tomillo, F,
Con P.= 346 Ton

_ 346 103

Fi
31.0

=1 116 kg/cm’

Lz tension mirima en tornillos ASTM A325 (NOM-H-118), es T=177 Ton

Se aplica la ecuacion de interaccidn de la Tabta [ /777 207 /7.7, Fatda 15020/

Fvs123o(1—f,ib)

F, =1230 {1- 1116387 ]: 930 kg/cm?
17 700

\

Como f, = 645 Kg/cm™ es menor que el cortante permisible (F, = 930 Kg/cm®) y
f.= 1116 Kg/icm” es menor que el imite supenor F,= 3 090 Kg/cm?® (44 ks1). los
valores calculados de f, y f son correctos, estan dentro de los limites
estipulados en las especificaciones AISC-ASD-1989.

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
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Example:
T, = 4/5 (35) = 28%
V, = 3/5 (35) = 21X

1.

/314 A325N

¢R,, = 10.4¥/Bolt" (p.8-30)
Y

Bolts N, =V, /®Rg, =21/10.4 = 2.02
: k
a5k Tm =28 Try 4 Bolts
(p. 8-30)
A s
3 R, =4(104)[1-T, /1.13T_ N, ]
= 41.6 {1-[28/1.13 (28)(4)] } = 32.4 > 21
ok
Shde 16

® This exampic illustrates the use of the interaction equation.

e Only siip and tension are considered in this exarnple.
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CONEXIONES ATRONILLADAS POR CORTANTE

([ 1 ! [ 1

]
t
1
1
i

P LI

— — & —

b— — - — —
- — |~ -

Dos consideraciones de diseno

| Conexiones por aplastamiento
[l Conexiones criticas al deshzamiento

CONEXIONES POR APLASTAMIENTO

APLICACIONES
+« Lasconexiones por aplastamiento se ublizan cuando las deformaciones
debidas al deshizarmiento no afectan la resistencia o 1as condiciones de
servicio de 1a estructura
« La mayoria de las conexiones de estructuras para edificios sujetas a
cargas estaticas. con tamanocs de agujeros estandar. pueden disefarse
COMOo conexiones por aplastamiento
CRITERIO DE DISENO
Se venfica la resistencia al cortante de los tomilios bajo las cargas de diseno
S revisa la resistencia al aplastamiento bajo 1as cargas de disefo.
Se revisa las oistancias mirimas al borde y separacion entre agujeros.
NOTAS DE INSTALACION

NO se requiere ninguna preparacion especial para las superficies de falla.

Los torniltos no estan completamente tensionados. Se permite usar tornilios al
“llegue”

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERQO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
2 Hécror Soto Rodriguez



Il. CONEXIONES AL DESLIZAMIENTO CRITICO
{Denominadas formalmente “Conexiones por friccion”.
APLICACIONES
Este tipo de conexion se utiiza cuando las deformaciones debidas al
deshzamiento pueden afectar la resistencia o condiciones de servicio de ia

estructura

Eil disefador debera determinar si el deslizamiento es un estado limite de
resistencia o de serviclo

Deslizamiento como estado limite

Las deformaciones debido al deslizamiento causan deflexiones o vibraciones
gue son molestas para los ocupantes o causan dafo a elementos no
estructurales. pero no ponen en nesge la sequndad de la estructura

Deslizamiento considerado como un estado limite de resistencia

tas deformaciones debidas al deshzamiento pueden ocasionar una falla
estructural. es decir. pueden afectar la seguridad de la estructura

Ejemplos

Tornlios y solgaguras uilizadas en la misma conexidn, para tornillos vy
scidaduras que comparien carga, los torndlos no deben deslizar

Conexiones extremas en miembros armados en compresion (por ejemplo. dos
angulos } los componentes de la seccidon transversal se comporian Como una
unidad el deshzamiento debe eviiarse en los extremos del miembro
Cuando se usan agujeros sobredimensionados o alargados ( con carga en la
direccion del agujeroy Las deformaciones debidas al deslizamiento pueden
afectar la estabilidad de !a estructura
Conexiones sujetas a cargas que producen fatiga
CRITERIOS DE DISENO

A El deslizamiento es un estado limite de servicio
Se revisa el deslizamiento bajo cargas de senvicio
Se venfica ia resistencia del tormiilo a8 cortante bajo cargas factorizadas

Se revisa la resistencia al aplastamiento bajo cargas de disefo.

Se venfica las distancias al borde y separacion entre agujeros.

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
4 Héctor Soto Rodriguez
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B El deshzamiento es un estado limite de resistencia

Se revisa ef deslizamiento para las cargas de disefno

Se revisa la resistencia al aplastamiento bajo las cargas de disefio

Se revisan las distancias al borde y espaciamiento entre agujeros.
NOTAS DE INSTALACION

Las superficies de falla deben preparase (e inspeccionarse) de acuerdo con las
suposiciones de diserio {(Clase A. B o C)

Los tornilies deben tensionarse compietamente (e inspeccionarse)

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
- Héctor Soto Rodriguez
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EJEMPLO 1.15.2

(Cuantos tornillos A325 de % pulg. en agujeros de tamaiio estandar con cuerdas
exciuidas del plano de corte se requieren para la conexi6n tipo aplastamiento mostrado en
la figura 1 67 Considere acero A36, distancias al borde > 1 4 distancia centro a centro de
agujeros > 3d

Tornillos de %—plg (A = 044 ;)lg2 c¢/u)

|
;—Plg PL
] . _
Py - 150 kib = v . - pa Ple P
2 1
P 1 —- P, = 300 kib
-2 2 |50 kip >=—=
2 -y
1
i—plg PL
Figura 1.6

Solucton. Tornillos en cortante doble v aplastamiento sobre % pulg.

Resistencia de disefio
A conante por tornillo = (0.65) {2 x 0.44) (72) =41.2 klb «

Por aplastamiento por tornillo = (0.75)(2.4) (3/4) (3/4) (58) = 5§ 7 klb

300

412

Numero de tomillos requeridos = =73

Use 8 0 9 tornillos (dependiendo del arreglo)

Cuando se atornillan cubre placas a los patines de secciones W los tornillos deben
tomar ei cortante longitudinal en el plano ubicado entre las placas y los patines El esfuerzo
cortante longiudinal en la viga de la figura 1 7 resistido por un cubre placa y el patin del
perfil W puede determinarse con la expresion f. = I'0076 La fuerza cortante total a través
del patin en | pulg de longitud es1gual a (h)(1 0)(FQ.1h) = VQ/I

L.a especificacion LRFD-E4 estipula una separacién maxima permisible para
tornilios usados ern las placas externas de miembros armados, igual al espesor de la placa

externa mas delgada multiplicado por 127/ 7:: o bien 12 pulg., rige el menor valor. El

espaciamiento de las parejas de dos tornillos por la fuerza cortante que debe tomarse por
pulgada en una seccion especifica Los espaciamientos teoricos variaran de acuerdo con la
variacion de la fuerza cornante externa a lo largo del claro.

F Monrox, DEPFI UNAM
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EJEMPLO 1.15.3

En una cierta seccion de ia viga con cubre placa mostrada en la figura 1 7, la fuerza
cortante externa factorizada I, es de 275 kIb. Determine la separacion requerida entre
torniltos A325 de 7/8 pulg usados en una conexion tipo aplastamiento. Suponga que se
cumplen los requisitos de distancia al borde de centro a centro (1'4d vy 3d) v que las cuerdas
en los tornillos estan excluidas del plano de corte. El acero es A36

PL;plg X 16
\ 0.75 pig
sl 0

A= 1] | O

o o

O
o 0 O O

1
W2l X 147 23.56 pig |

(I, = 3630, 22.06 pig

Ir= 1.150) O

S O

0.75
PL plg X 16 ple

|
|
L1 S

Fipura 1 7
Solucion:
L =3630 - (2)(16 % %) (11 305y = 6752 pulg?

. . 0
Conante factorizado por pulgada = T’

275)(16 7374 711.405
2023 AZMLA09) s 574 kbrpulg
6752

Tornillos en cortante simple v aplastamiento sobre 0.75 pulg

Por contante para dos tornillos = (2) (0 65) (0.6) (72) = 56.16 klb«

F Menroy, DEPF1 N AM
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Este ejemplo presenta el disefio de una conexion tipo friccion para una junta
traslapada Primero se determina el numero de tomillos requeridos para el estado limite de
deslizamiento nulo por carga de servicio Luego se calcula el numero de tornillos
requeridos para el estado limite por carga factonizada, suponiendo que se vence la
resistencia al deslizamiento y que los tornilios quedan sujetos a corte y aplastamiento.

Se desea disenar una conexion tipo friccion para las placas mostradas en la figura
1.9 para resistir las cargas axiales de servicio P = 30 klb vy £; = 50 klb usando tornillos
A325 de ! pulg de alta resistencia con cueras excluidas del plano de corte y con agujeros
de tamafo estandar, L > 1'2d v distancia centro a centro de tornillo > 3d.

1
pig plg

P —

L o
=

L

-
— r.-—- o0 th

Figura 1 9

Noducion:
Disefio de la conexion tipo friccion (carga de servicio)
Termllos en comante simple sin aplastarmento

Resistencia de un tornilio .
En contante doble = (o (0 783) (17) = (1 0)(0 783) (17)=13.35klb

. ) . 80 .
Numero de tornillos necesarios = —-=5.99 consideremos &
30D

Diseno como conexion upo aplastamuento (caruas factorizadas)
P.o=(1.2)(30) = (1.6) (50) = 116 klb._
Tornillo en cone simple v aplastamiento sobre 5/8 pulg.

Resistencia de un tormllo en cortante doble = (0 65) (0.785) (72) = 36.8 kb «

Resistencia de aplastamiento de un tornillo =(0 75) (2 4) (1.0) (5/8) (58) = 65.25 klb
F. Monray, DEPFI UNAM
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116

Numero de tornillos necesarios s =35
J

Use 6 tomillos

EJEMPLO 1.15.5
La conexion mostrada en la figura 1 10 esta hecha con tormillos A325 de 7/8 pulg

tipo aplastamiento en agujeros de tamafio estandar con las cuerdas excluidas del plano de

corte La wviga v las placas de nudo son de acero A36 Revise:

(a) las resistencias a la tension de la seccion W v de las placas,
(b) la resistencia de los tomillos en cortante doble y aplastamiento y
{c) la resistencia del bloque de cortante de las areas sombreadas de la seccion W

mostradas en la parte (b) de la figura

Widx JB(Ag=11.2plgl.d=14,10plg,
iy =0.515plg. b, = 6.170 plg)

1
" 165 kib et

—F,=330Kb

el

i: © 165 tlb - - L—JL—I’JI
PLL x I:/ {ar
: Arcar del blogue de cortante
W /r l'I.(:u35 plg
: —_—

[ 3; pig

—
m _-—1}1.635;“[
l;u.—f RLELT iy S

9plz

(v)
Figura 1 10

ta) Resistencia de diseno atension de la seccion W
Bien

R_ =¢_,F\ As =(09)(36)(11.2)=3629klb > 330klb
A =112- (4)(1)(0.515)=9 14 pulg"

{/=085vaqueb, <2/3d

F Monrox. DEPFI UNAM
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A =U A, =(085)(9 14) =7 77pulg"
P =g F 4, =(075)(58)(777)=338klb > 330kib Bien
Resistencia de disefio a tension de las placas de nudo

P,=@.F, A, =(09)(36)(1/2 x12)(2) =388 8klb > 330klb Bien
A, de 2 placas = [(1/2)(12)- (2)(1)(1/2)]2=10pulg” «

0854, =(0.85)(1/2)(12)(2) =10.2 pulg"

P =6¢.F A, =(0.75)(58)(10)= 435klb >330klb Bien

(b) Tornillos en cortante doble v apiastamiento sobre 'z pulg.

Resistencia de disefio de los tormillos
En cortante doble = (0 63) (0 6) (72) (12) =337 kib > 330 klb Bien

Resistencia de diseno por aplastamiento
De los tormiltos = (0.75) (2 2) (7/8) (1/2) (58) (12) = 348 1 klb > 330 kib  Bien

tct Resistencia del bloque de cortante para la seccion W
Fractura por tension v fluencia por conante
Po=olF A, -06F 4]
=073[GH) I3 12x 1)~{006)(36) (71/2) (1/2)] 4
=341 8klb > 330 kib Bien
Fractura por contante v fluencia por tension

F =¢ [FL A, ~06F, .»1"..] obsérvese que hav 2 2 agujeros en el area

neta dei plano de corte mostrado en la figura 1 10b
=075 [(36)(1.635) (1/2) ~ (0 6} (58) (7.5~ 2.5 1) (1/2)] 4

=349 klb > 330klb Bien

F Monroy, DEPFI UNAM
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CONEXIONES EXTREMAS DE VIGAS.
Conexiones extremas de vigas

o Trabe -columna
e Viga atrabe

Para propositos de analisis y diseno, 1as conexiones extremas de vigas se
tdealizan tipicamente como.

—r—

. T
Viga~ je~ Columna \\;V‘Qa- !"" Columna

S
|

Totalmente rigidas Totalmente articuladas

T AamMmrnrramiantn ronal
—ompLtizmenit iea

Generalmente entre conexiones totalmente rigidas y completamente
articuladas

5
e
f

T .
[T

»/i%‘)‘ j A

M = Momento en el extreme de la viga
{+ = Rotacion refativa entre la viga y la columna

El diseno de una conexion debe procurar ser consistente con las suposiciones

de analisis
AN P | Rigida )
oA
/"
g // P N . "
/F;!I //'7 D L Semnmgnd:i_ )
Conexion ! o
rigida ideal ' 7

> (% simpe

e
y o

) > o

Conexion simple ideal




En algunos casos el angulo de asiento de la viga esta atiesado Se
recomienda empiear un angulo superior para dar estabilidad a la viga
El angulo se aternilla o suelda a la columna

Conexion viga-columna con placa de cortante simple.

T T ———r]

— —F

!

O

>

f —~

:\..

e

'I.

p 1

\

LJ’—"_'"—/-_

Placa sencille
Soldadz en taller a la columna y atorniliada en campo al alma de la viga

La placa de coriante simple ha sustituido rapidamente a los angulos como el
elemento mas comun de conexiones extremas de vigas simples

Nota

El M-AISC-LRFD-12393-VIl ASD-1989 y LRFD-1893 contiene procedimientos
de diseno de ios diferentes tipos de conexion que se han presentado

CONEXIONES A MOMENTO (CONEXIONES RIGIDAS}
Requisitos de comportamiento

+« Transmiten momento flexionante y cortante

« Permiten poca o ninguna rotacion relativa entre la viga y la columna
Suposiciones usuales de diseno

Los patines de la viga transmiten el momento flexionante
El aima de !a trabe transmite el cortante

— o

-4
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Fig. Campo de aplicacion de las NTC-2002
Estructuras de medianay gran altura.




SRINCIPALES TIPOS DE ESTRUCTURAS INDUSTRIALES =4

I.NAVES INDUSTRIALES CON Y SIN GRUA
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ITSOPORTES DE TUBERIAS Y TRANSPORTADORES =~
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IV. ESTRUCTURAS DE GRANDES CLAROS
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DETALLE 330
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LLEGA A LA COLUMNA EN EL ALMA, EL PATIH
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Junta traslapada con soldaduras de filete de 6.4 mm (1/4 in)

Vil

'\I.-“'
( e
! i |
/ q E -,
| ‘ ] S
; 2
‘! !
A-A
;__%f__j
i
Simbolos de soidadura — -
Ve /4O
7
l 2 . ‘
I i ST \111";
C |
L =
b
/o
] | \
T >
| ‘_
AY
N
\
R Al=X

Cuando no se especifica longitud de soldadura. por lo tanto se trata de una
sotdadura continua en los tres bordes de la placa

Otras manera de representar la soldadura:

N

o

Indica la posicion exacta de cordones de

i

soldadura de 25 mm de longitud
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S/l Zhe

j/l{, 5/“:,

4 L D

Columna tipo W, IPR 6 iR conectada a una placa base mediante soldadura
de filete de 13 mm (1/2 in)

Placa base

/

———

-~~~ Soldadura de % in

i
t
|
|
|

!! P M\ . < | \
H - . \
Columna tipo W 6 IPR ‘ .

. fL

El simbolo indica SOLDADURA TODO ALREDEDOR.

Ccnexion de un puntal formado por un par de angulos a una columna,
mediante placa de nudo

Q/L_,Soldadura de campo

She N\
5/“‘,1/

-

M—

! El simbolo implica
j/l{; Proporcionar soldaduras

iguales en los dos angulos, .



Soldadura de penetracion completa
T .

o

—— 3¢ e [\

£ \. y =

Usar hisel sencilla

Usa un bisel sencillo
Usar placa de respalde
Abertura de raiz de 10 mm (3/8 in)
Angulc de 30° para el bisel
& - Usar placa de respaldo

|

| T —— I\\

P :‘IQ L] s

' A2 <= Raiz
[

H BOO ' . )
g . Angulo del bisel

Soldadura de ranura de penetracion parcial

e —

A4

(A

3/5" ——i ——— 3/5

= Garganta efectiva de la soldadura



|

Simuole

FIGURA 10-&

Solgodurc gue e
afseq oblensr

Loy soldadurar  estan  si-
tvaodas en codo extremo,
con e! primer nomero indi-
condo kb longitud de Jo
soidodura ¥y el sequndo
mostrande el gspociado de
1oy woldodurTs de wn cen-
to o olro. Lo trocion
{3/8) indico el tamoho del
tostado del tilete, zrpre-
sode en pulgodar

H

FIGURA 10-9.

S:mo61

(2n) V

(2/) N\

A

T \

La garganta efectiva
Se muestra entreparentesis

Simbolo

3] 3 |

1

p b
I3

09—

o

Soldoduro que ¢ deseo obtener

FIGURA 10.7,

El 3" indica la longiwd
de lo joidadura y el "9
denoto el eipaciodo de
centro O cento, expresedo
an pulgados. la froccidn
{14) senala ¢! lamoha dal
cottodo de la soldoduro,

g Dasmet's ge .0 yCigoderc de lapon

Simpoin

\‘A‘ 45° ‘/

\

b1 Arguio ge oveligngoc

¢t Frolungigod oe liencdo

Solgdogura oue 1e deseo ablener

/
/

Salapouwre que se deeo oblens!

Soigodurc gue se deseo oblener

-

Esquema de snimboioy de solduduras de lopodn y de los

soldoduros correspondienties que 1e desea oblener.
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Disefio de conexiones segtin AISC-ASD-89

Ejemplo. Determinar, utilizande las normas AISC-ASD-89 o especificaciones
IMCA, la carga de tension maxima que puede soportar la conexion traslapada
atornillada, formada por cuatro placas que se muestra en la figura. Las placas
centrales son de 250x10 mm (10x 3/8 in) y la laterales son de 250x8mm
(10x5/16 in), ambas de acero NOM-B-254 (ASTM A36, F, = 2530 Kg/cm®, 250
MPa 6 36 ksi). Los remaches son ASTM AS01, Grado 2 (remaches de acero al
carbén para uso general), de 22.2 mm (7/8 in) de diametro.

3 2 1
bl
OC')iI
@) O

P O Ol ! o1, P
O P O
ollo

1]
t=10 mm t=8 mm

Fig. Junta traslapada atornillada

SOLUCION:

Se supone que cada remache soporta una parte igual de carga. En este caso,
cada sujetador soporta 1/€ de |a carga. La determinacion de la carga de tension
permisible requiere el analisis de las trayectorias 1-1, 2-2 y 3-3 que se indican
en la siguiente figura, ya que existen tres hileras de remaches.

Trayectoria 1-1

Trayectoria 2-2

s Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en Ingenierfa Civil
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Disefio de conexiones segun AISC-ASD-89

’

Trayectoria 3-3

y

Trayectoria 3-3
{Placas laterales)

Los esfuerzos permisibles para los tres tipos de falla que pueden ocurrir
(tensidn, aplastamiento y cortante) en remaches o tornillos, se estipulan en las
especificaciones de disefo del AISC-1978 y versiones anteriores; y son los
siguientes :

Tipo de falla Esfuerzo permisible
(Kg/em?)
Tensién Fi=1620
Aplastamiento Fr=12300135F,
Cortante r= 1055

Tension
Se analizaran las cuatro trayectorias de falla indicadas anteriormente. La carga
de tension permisibie, en Ton es:
P=FA,=0.6F,Ax10°=152A,
1. Placas centrales (t = 0.95 cm)
Trayectoria 1-1

P =152 (25-2.54)0.95 = 32.4 Ton
P=324Ton Rige

Trayectoria 2-2

P = 1.52 (25 - 2 x2.54)0.95 = 28.8 Ton

=  HMéctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en ingenleria Civil ) 158



COMPORTAMIENTO DE JUNTAS HECHAS CON TORNILLOS DE ALTA
RESISTENCIA

El comportamiento de una junta con tomillos de alta resistencia se puede
visualizar mediante Ia observacién de los resultados de una prueba carga-
deformacion en un espécimen tipico.

Y
A

CARGA

————————® X

Fig. Carga versus deformacion ~CEFORMACION

Zona |. Comportamiento lineal. El tomillo soporta carga y se deforma,
exhibiendo un comportamiento lineal.

Zona ll. Fin del comportamiento elastico linez!. Inicia en el instante en que
se produce un deslizamiento de los tomillos con carga practicamente constante

y que esta controlado por el diametro del agujero, al hacer contacto con tos
bordes.

Zona . Comportamiento lineal. El tomillo soporta nuevamente carga y se
remnicia el comportamiento elastico lineal..

Zona V. Comportamiento inelastico. El tomitlo soporta carga exhibiendo un
comportamiento inelastico, que termina con la falla de la junta.

De acuerdo con el comportamiento descrito en la grafica anterior, se tienen dos
tipos de juntas: Juntas por friccién y por aplastamiento.

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
G Héctor Soto Rodriguez



Ejemplo. Calcular, con las normas AISC-ASD-1989, AISC-LRFD-1999 y NTG-

RDF-2003, la resistencia de disefio en cortante de un tomillo ASTM A325
(NOM-H-124) de 22.2 mm (7/8 in) de diametro, con las roscas incluidas en los
planos de corte y que trabaja en cortante doble.

;——»—K

;- ] - —

Tomilio en cortante doble 5o ~eilr

SOLUCION:
1.Especificaciones AISC-ASD-1989 o IMCA
Véase Tabla 1.5.2.1 Esfuerzos permisibles en sujetadores

Para tomillos A325 cuando las roscas estan dentro de los planos de corte, enla
Tabla 1.5.2.1 se indica el cortante permisible en conexiones por aplastamiento.

Fv= 1480 Kg/cm?
R=F,A,=1480x 3.87 =5728 Kg=5.73 Ton

En la Tabla N2 A Esfuerzos permisibles en tomillos AR, Método DEP A325
para un tornillo A325 se indica R = 5 720 Kg (12.6 kips).
2. Especificaciones AISC-LRFD-1999
¢Rn = ¢ m Ab Fv
Ap = /4 d° = 0.785x2.22° = 3 87 cm?
m = 2 ( dos planos de corte)

F, = 0.40F, = 0.40x 8 435= 3 374 Kg/cm?

Luego:

PR> = ¢m Ay, F, = 0.75x2x 3.87x 3 374x10°° = 19.6 Ton (dos planos de corte)
@R, = 9.8 Ton(un plano de corte)

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
QO Héctor Soto Rodrfguez
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En la figura siguiente se muestran ios resultados obtenidos.

Ty

/N

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO

e Héctor Soto Rodriguez 163



ECUACION ALTERNA PARA DETERMINAR LA RESISTENCIA Ru DE
TORNILLOS SOMETIDOS A TENSION Y CORTANTE COMBINADOS

2 Qu
(22) * (e

T, = fuerza de tensidn factorizada en el tomillo

R, = fuerza cortante de disefio en el tomillo

¢ Ts = resistencia de disefio en tension = oA, Fy
&R, = resistencia de disefio en cortante = ¢mAs Fv

donde:

" Ejemplo. Un tomiillo ASTM A490 (NOM-H-123) de 25.4 mm (17) de diametro en
cortante simple, con las roscas excluidas de los planos de corte, soporta una
carga de tension factorizada de 25 Ton. Cual es la fuerza cortante maxima de
disefio, R,, pemitida en el tomillo?. La designacion es:

A490-X en cortante simple
NOM-H-123-X en cortante simple

SOLUCION:
T,=25Ton

¢Tn = fA, F = 0.75x0.785x2.542x0.75x10 550 = 30 055 Kg = 30.1 Ton
#Rn = ¢MALF, = 0.75x1.0x5.06x0.50x 10 550 = 20 018 Kg = 20.1 Ton

Se aplica la ecuacion anterior:

@;-/ (M)"O
(%) () =

0. 4% /ﬁ; < 1@
Yo

40:/(/-0.57/407 = /2 7os

DISENQ DE ESTRUCTURASDE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
O Héctor Soto Rodriguez, FIC-UMSNH 164
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APLASTAMIENTO PERMISIBLE EN AGUJEROS PARA TORNILLOS.
ESPECIFICACIONES AISC-ASD-1989 O ESPECIFICACIONES IMCA.

Fig. Aplastamiento en tornillos

Si la deformacién alrededor de los agujeros, no es una consideracion de disefio
y la separacién y la distancia al borde son adecuados, puede usarse la
ecuacion siguiente:

P_P
fo A Tat <F,=1.5F,
donde:
F, = Esfuerzo de aplastamiento permisible, Kg/cm?
F. = Esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension de la parte conectada
critica, Kg/cm?

Esfuerzo actuante
f, = P/Ay< P/ 3t

donde:
P = carga tmsmitida por el tomillo

A, = JXdt = area total proyectada de aplastamiento entre las placas y los
tomnilios que resisten la carga P

d = diametro del tomillo

t = grueso d ela placa

Por lo tanto:

r=F,x Area proyectada de aplastamiento del sujetador
r = F, x Diametro del sujetador x Grueso de la placa
r = F, dt = 1.5F ,dt

Ejemplo:
Placa de acero NOM-B-254(ASTM A36). de 12.7 mm de grueso (1/2 in), F, =

080 Kgfem? (58 ksi 6 410 MPa), conectada con un tomillo ASTM A307(NOM- H-
118),de 25.4 mm (1 in) de didmetro.

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
U Héctor Soto Rodriguez, FIC-UMSNH
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v ._% @\\&_~ e 57 Aﬁr B= 25 Y pmsr (1)
1

T 15x10° ) 2
fo=—_=_"9%"" =4650kg/cm®<F,=6120kg/cm
P dt 2.54x1.27 9/ P 9/

f, = 15x103/2.54x1.27 = 4 650 Kglcm? < F,, = 1.5x4 080 = 6 120 Kg/cm?
-3
r=41.5x4080x 2.54x 1.27x10 =19.7 Ton

TENSION PERMISIBLE EN TORNILLOS. TABLA J3.2. ,ESPECIFICACIONES
ASD-1989 o TABLA 1.5.2.1, ESPECIFICACIONES IMCA.

™ '_J,Vl?w
i H; i
\ ’r B’]"’ Cnchola

Fig. Tomilios en tensién

Para tomillos A307 (NOM-H-118)

F.= 1410 Kg/cm?
r{= F;XAb

F. = Esfuerzo de tensién permisible, Kg/cm?
Ap = Area de |a seccion transversal del vastago del tomillo, cm?

Ejemplo.

Suponiendo que en la conexion de la figura hay cuatro tomillos ASTM A307
(NOM-H-118) de 22.2 (7/8 in) de didmetro, determinar la carga permisible que
soportan los tomillos.

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
0 Héctor Soto Rodriguez, AIC-UMSNH
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A, = 0.785x 2.222 = 3.87 cm?®
El esfuerzo permmisible de cada tomillo es:
r=1410x 3.87x 10°=5.5 Ton

Carga total permisible P,
La carga total permisible es |la de los cuatro sujetadores de la junta.

P,=4r,=4x5.5=22 Ton

TENSION Y CORTANTE COMBINADOS EN CONEXIONES POR FRICCION.
ESPECIFICACIONES ASD-1988.

o
il
et
‘l_, E # Ao ///I"
L ///
e
7 i /) Aaspse
Al
§E
-
bem Columnge
Y Componentes de la fuerza P
b
Esfuerzos actuantes:
P
fr=ot
TLAp
P,
f; =1
LA,

Fig. Tomillos sometidos a tensién y cortante combinados

Ejemplo.

La diagonal estd sujeta a una carga de 40 Ton, los tomillos son ASTM A325
(NOM-H-124) de 22.2 mm (7/8 in) de diametro y los agujeros son estandar.
Calcular los esfuerzos actuantes de cortante y tensidn en los sujetadores y

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO

O Héctor Soto Rodriguez, FIC-UMSNH
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Tabla. Factor de reduccion de resistencia Fr para conexiones de
deslizamiento critico, disefiadas bajo cargas de disefio. NTC-RDF-2003,

Inciso 5.3.11 a.

Tipo de agujero Fr .
(Adimensional)
Estandar 1.0
Sobredimensionados y alargados cortos 0.85
Alargados largos transversales a la direccion de la carga 0.70
Alargados largos paralelos a la direccion de la carga 0.60
Estandar Sobredimensionado
(STD) (OVS)
L ﬁ ) s ‘C j oy
e B ,, i?:n‘: s i B
"l L — 175" —>
Alargado Alargado
corto largo

Fig. Diversos tipos de agujeros para tomillos de alta resistencia.

En la figura se muestran varios tipos de agujeros para un tomillo de alta resistencia de 19 mm (3/4 Pulg.).

Las NTC reconocen los siguientss tipos de agujeros:

Estandar
Sobredimensionado
Alargado corto
Alargado largo

En la Tabla 5.3.3 de las NTC-2002 se indican los tamafios maximos de los agujeros que pueden usarse

en juntas remachadas o atomilladas.

Fig. Agujeros usuales en conexiones atomilladas o remachadas

5.3.4 Tamarno de los

agujeros
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RESISTENCIA DE TORNILLOS EN TENSION Y CORTANTE COMBINADOS

ﬁfT

s

TABLE J3.5
Tension Stress Limit (F), ksi
Fasteners in Bearing-type Connections

Threads Included in Threads Excluded from

Description of Fasteners the Shear Plane the Shear Plane
A307 baits 59 -1.9/,545
A325 bolts 117 - 1.9/,< 90 117-1.5£<90
A490 bolts 147 - 1.9/, 113 147 - 1.5£,5 113
Threaded parts A449 bolts
over 1% diameter 0.98F,- 1.9/, <0.75F, 0.98F,- 1.5/, 0.75F,
AS502 Gr.1 nvels 59 - 1.8f, <45
A502 Gr.2 rivets 78-1.8f, <60

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS USUALES EN MEXICO
s Héctor Soto Rodriguez 71



Tabla. Coeficiente de deslizamiento medio,u
NTC-2003, Inciso 5.3.11a.

Clase

Superficie

B

Superficie de acero sin pintar, libres de escama de

A laminado, o superficies con recubrimientos de clase 0.33
A sobre acero limpiado con chorro de arena.
Superficies de acero sin pintar, limpiadas con chorro

B de arena, o superficies con recubrimientos de clase 0.50
B sobre acero limpiado con chorro de arena.

C Galvanizadas con superficie rugosa. 0.35
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1.15 EJEMPLOS

EJEMPLO 1.15.1

Determine ia resistencia de disefio P, de la conexion tipo aplastamiento mostrada en
la figura 1.5. Considérese acero A36, tornillos A325 de 7/8 pulg., agujeros de tamafio
estandar, cuerdas excluidas del plano de corte, distancias al borde > 1 2 d distancias centro
a centro de agujeros > 3d.

1 Tornillos de 2 plg (4 = 0.6 plg? c/u)
lpig ]
AN L
P tnn— N 1
| - P
- T T
N 1vls
O O
Fye— — P, 12 plg
O O
Figura 1.5

1
A, =[5}(12)=6.o puig®

A, =6.00-(2)(1.0) (1/2) = 50 pulg® = 4.
P, =¢,F A, =(09)(36)(6.0) =194 4 klb

P =¢,F, A, =(0.75)(58)(5.0) =217.5kib

Resistencia de disefio de tornillos en cortante simple y aplastamiento sobre ¥z pulg.

P, =4(0.6)(72)(4) =(0.65)(0.6)(72)(4)=112.3 kib «
P. =$2.4dIF, = (0.75)(2.4)(7/8)(1/ 2)(58) (4)=182.7 klb

P, dedisefio = 112.3klb

F. Monroy, DEPF1 UNAM
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POSICIONES DE LA SOLDADURA

Desde el punto de vista que ocupa el soldador respecto a la junta, durante la
colocacion de las soldaduras, la soldadura puede ser:

Sobrecabeza
' Horizontal

Vertical

Plana

Plana. E! metal de aportacién se deposita desde el lado superior de la junta, y
la cara visible de la soldadura es aproximadamente horizontal.

Horizontal. El metal de aportacidén se coloca sobre una superficie horizontal y
contra otra vertical. En una soldadura de filete de lados iguales ia inclinacién
de la cara exterior es de 45° y en una soldadura de penetracion |, su eje es una
recta horizontal, y la cara exterior ocupa un planc vertical.

Vertical E! eje de la soldadura es una recta vertical

Sobrecabeza. El metal de aportacion se coloca desde la parte inferior de la
pnta.

La importancia de |la posicion en que se efectua Ié soldadura estriba en su
grado de dificultad.

Recomendacion:

La mayor parte de las soldaduras, tanto de taller y de campo, deben efectuarse
en posicion plana y se reduzcan a un minimo o aun se eliminen las soldaduras
sobrecabeza.

Rendimientos de soldaduras de acuerdo con su posicion
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DESIGNACION DE ELECTRODOS

Los electrodos para soldadura se identifican mediante las normas de la
American Welding Society, AWS (Sociedad Americana de Soldadura).

Para fines de disefio, la propiedad del material mas importante es la

resistencia ditima a la tension del metal de soldadura Fexx). En las Normas

AISC-ASD-1989, AISC-LRFD-1993 y NTC-RCDF-2001, se establece

: Fexx = 4 220 kg/cm? (60 ksi)
4 920 kg-cm?(70 ksi)
5 600 kg-cm?(80 ksi)

. : . 2
Fexx = esfuerzo minimo de ruptura en tensién del metal depositado, Kg/em”.
La designacion ael electrodo aependé del proceso de soldadura empleado:

SMAW (Shielded Metal Arc Welding)s
FCAW (Flux Cored Arc Welding)
SAW (Submerged Arc Welding)
GMAW (Gas Meta! Arc Welding)

Significado de la designacién de electrodos de acuerdo con el proceso SMAW:

EXXXX
XX Resistencia ultima a la tensidn del metal de soldadura, en ksi
X Codigo de posicion
1 = cualquier posicion: plana, horizontal, vertical y sobrecabeza
2 = unicamente posicion plana y horizontal
X Caracteristicas del fundente: corriente alterna, corriente directa e
informacion adicional.

Ejempio:

Cualquier posicion para soldar

E70 B4—— Fundente de bajo hidrogeno, soldadura AC 6 DC
Polaridad inversa

Fexx = 4 920 kg/em?® (70 ksi)

Otros procesos (FCAW, SAW, etc.)

+ Difiere la designacion de los electrodos
Vease Codigo de Soldadura Estructural, AWS

Parea fines de disefo, el proceso de soidadura que se usara, en general no
se conoce.
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Disefo de sujetadores segin ASD-1989

Ejemplo. Disefar la soldadura de filete de la junta traslapada que se muestra en la figura,
para que resista una carga de tensién correspondlente a su capacidad permisible: Utilizar
electrodos de la serie E 70XX (4 920 Kg/ecm?, 483 MPa 6 70 ksi) y acero NOM-B-254 (ASTM
A36, Fy = 2 530 Kg/cm?®).

tp=10

AN

150

]

Corte A-A

Fig. Junta traslapada del ejemplo
Acotaciones en mm

SOLUCION:
Capacidad permisble de |la placa en tensién

Como no hay agujeros en la placa de 150x70 mm (6x3/8 in), la capacidad permisible se
determina como sigue:

T=AF =bt(06F,)=15x0.95x 0.6x 2.53 = 22 Ton

Tamano de la soldadura

tmar = trigco— 1.6 mm = 10 — 1.6 = 8.4 mm ( 5/16 in)

Véase tabla 1.17.2a, Tamafo minimo de soldaduras de filete e Inciso 1.17.4 Tamafo maximo
de soldaduras de filete, especificaciones IMCA o A/ISC-ASD-1989. Se propone soldadura de
64 mm {%in).

Longitud de la soldadura

f '.:___[.__.._
Y 07074l

Se despeja la longitud L de la expresion anterior

- T
0.707 a Fv
donde;
T = fuerza de tension, Kg
F, = esfuerzo cortante permisible = 0.3Fexx= 0.3 x 4 920 Kg/cm? = 1 475 Kg/cm?
a = Tamano de la soldadura = 6.4 mm (Y in)

*  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en ingenieria Civif



Diserio de sujetadores segun ASD-1989

o on»x1et
0.707 x0.64 x1475

33em

Detallado de la junta
Véase la Seccion 1.17.7 Remates en extremos de soldadura de filete. Se usaran remates de
soldadura de filete de longitud:

L = 2 tamafo nominal de la soldadura
L=2x64mm=13 mm

{a distancia perpendicular entre soldaduras de filete no serd mayor que 200 mm. En este
caso, la distancia es 150 mm

Longitud de las soldaduras de filte
Véase la Seccion 1.17.4 Longitud de soldaduras de filete. Se depositaran dos soldaduras de
filete fongitudinales de 17 ¢m cada uno, incluyendo los remates:

L= 2 =16.5cm Usar 17 cm

2
La longitud de la soldadura de filete debe ser mayor que la distancia entre ellas, es decir;
L=17cm>15cm Correcto
Detallado de la junta

En la siguiente figura se muestran los resultados de diseflo de la junta traslapada del
ejemplo.

6 170
. N ( E-70
!rA /8 170 A-36 ]
—1 tp=10
- A
o \
150 b T
. L E-70 6 1707 L
o A-36 7 6170
tp=13 __ \_{'__ Corte A-A

Y
Fig. Detallado de la junta
Acotaciones en mm

*  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrofio en Ingenieria Civil 184



Disefio de miembros estructurales segin AISC-ASD-1989

Ejemplo 2. Disefar la soldadura de filete necesaria para la junta traslapada que se muestra
en la figura. La junta debe desarrollar la capacidad total de las placas, los electrodos. son de
la serie £ 7018 (4 920 Kg/em?, 483 MPa 6 70 ksi) y el acero NOM-254 (ASTM A36, F, = 2
530 Kg/cm®).

. ,  tp=13

2 T

RS U AR, S RS

$L _

f ‘ l ;‘;’
Fig. Junta traslapada del ejemplo
Acotaciones en mm

SOLUCION:
Capacidad permisible de la placa en tensidén
La capacidad permisible en tension se determina con la fluencia en el area total

T = A Fr = bt(0.6F)) = 15x1.27x0.6x 2.53 = 29.4 Ton
tméx = trtaca— 1.3mMmM o0 2.7 -1.3 =111 mm ( 7/16 in)
tmin = 5 mm (3/16 in)

Se propone soidadura de filete de 10 mm (3/8 in)

Longitud de la soldadura

En este caso como la longitud esta definida por el ancho de las placas, se determinara el
tamafio de la soldadura.

T 29.4x10°

= = =094cm
0.707LFuv  0.707x2x15x0.3x4920

nec

Se utilizara soldadura de filete de10 mm (3/8 in).

Detallado de la junta
En la siguiente figura se indican los resultados de disefo.

| - N x ]
/ 1
E-70 57
A-36°

Fig. Detallado de la junta
Acotaciones en mm

*  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en Ingenieria Civil
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Disefio de miembros estructurales segun AISC-ASD-1989

Ejemplo. Calcular, con las normas AISC-ASD-1989 o especificaciones IMCA, la carga que
puede soportar la junta traslapada soidada que se muestra en la figura. El acero es NOM-B-
254 (ASTM A36, Fy = 2 530 Kg/cm?) y los electrodos son de la serie E 7018 (Fexx = 4 920
Kg/cm?®, 483 MPa & 70 ksi).

A A-36
_i"— t=9.5 mm E-70 8
AN
f — Ay
| 1 |
200. :I I T
e -

“ L
t=12.7 i N (ET0
COA 8 A-36  Corte A-A

Fig. Junta en tension
Acotaciones en mm

SOLUCION:

Capacidad de la soldadura de filete de 8 mm {5/16 in)

Se determina la capacidad de la soldadura por centimetro lineal y considerando que las
piernas son iguales. '

C = sen 45°tF, = 0.707t (0.3Fexx)
C =0.707x0.8x0.30x 4 920 = 824 Kg/cm

Capacidad tntal de la soldadura de filete:

C r=3xLx Capacidad de la soldadura
Cr=3x20x824 = 49 440 Kg = 49.4 Ton

L = distancia perpendicular entre las soldaduras longitudinales de filete

Capacidad de la placa en tensidn

C = AF = bt(0.6F, ) = 20x0.95x0.6x 2.53 = 28. 8 Ton < Cr=49.4 Ton

CONCLUSION:
La carga maxima que puede aplicarse a la junta traslapada del ejemplo es T4 = 28.8 Ton,
que es menor que la capacidad total de la soldadura de filete completa (60 cm).

»  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en ingenierfa Civil
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Disefio de miembros estructurales segun AISC-ASD-1989

Ejemplo ASD-4. Disefar, con las especificaciones AISC-ASD-89 o IMCA, la soldadura de
filete para que desarrolle la capacidad total del angulo de lados desiguales APS ¢ LD
102x76x 13(4x3x 1/2in) de acero NOM-B-254 (ASTM A386, F, = 2 530 Kg/cm?) que se muestra
en la figura. Ei lado mayor del anguio es horizontal. La junta estd sometida a variacion
repetida de esfuerzos por lo que es necesario evitar excentricidades entre la posicidn de la
linea de accidon de la tensién y la fuerza resistente de los filetes. Los elecetrodos son de la

serie E 7018 (4 920 Kg/cm?).

Angulo de 102x76x13 (4 'x3x1/2"")

Corte A-A ——

Fig. Angulo en tensién

SOLUCION:
Capacidad del angulo APS 6 LD 102x76x13 mm (4x3x1/2in}

T=AF=A(06Ff,)=20.96x06x 253 =319 Ton
Reacciones en cada filete para evitar excentricidad
R, = 31.9x6.28/10.16 = 13. 7Ton

R;=319-197=122 Ton

Tamano de la soldadura

tmax=127-16 =111 mm (7/16 in)
fmm = 64 mm (% |n)

Se utilizara soldadura de filete de 8 mm (5/16 in), que tiene una capacidad de:

q = 0.707x0.79x0.3x 4 920 = 824 Kg/cm

Longitud de la soldadura

3
Ly = Ry/Capacidad soldadura = 1—2% =24 cm

e Heéctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrolio en ingenieria Civil
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Disefio de miembros estructurales segun AISC-ASD-1989

_12.2x10°

L
27 T84

=148 cm

Requisitos complementarios de disefio

Longitud minima de remates extremos = 2x3 = 6 mm, usar 25 mm
Distancia perpendicular entre soldaduras de filete = 200 mm < 400 mm
Longitud de la soldadura de filete de mencr tamafo=150 mm > 100 mm

Detallado de la soldadura
En la siguiente figura se muestran los resultados del disefio de la junta.

Angulo de 102x76x13 (4 'x3x1/2°")

Fig. Detallado de la soldadura
Acotaciones en mm

 Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrolio en Ingenieria Civil

Bien
Correcto
Correcto
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Disefo de miembros estructurales segtin AISC-ASD-1989

Ejemplo. Disefar, con las normas AISC-ASD-89 o IMCA, la soldadura de filete necesana
para la junta que se muestra en la figura. Utilizar electrodos de la serie £7018 (4 920 Kg/em?,
483 MPa 0 70 ksi}) y acero NOM-B-254 (ASTM A36).

T Too -
V—Q\f *——L P=17 To~n

| 100 tp=1 3

p=19

Fig. Junta del ejemplo
Acotaciones en mm

SOLUCION:

Para disefiar la soldadura se considerara por el momento, que el tamafio de los cordones es
de 10 mm (3/8 in). A continuacién se determinaran las propiedades de la soldadura tratada
como una linea, los esfuerzos actuantes correspondientes y posteriormente se ajustara el
tamaﬁo de la soldadura propuesto.

Propledades de la soldadura de filete tratada como una linea
Area de ia seccion transversal

A=2x10 + 25 =45 ¢cm?

La junta funcionara para la combinacion de torsion y cortante, por lo que se requiere
determinar las propiedades /,, T,y J.

Posiciéon del centroide

y Xy
o 278 cem
25cm  222cm_ 4] I y
S S ——
" 1ocm

»  Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en Ingenierfa Civil
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Disefic de miembros estructurales segin AISC-ASD-1989

X :Mzzzz om

Momentos de inercia alrdedor de los gjes X-X y Y-Y

3 1
o= 2l 1O ox0.5 S35 eemt
12 12

1x10°

k]
= B 5090740
12

ly + 10x2.782J= 447 cm*

b

Constante de torsiéon J
J= 1l +1,= 4429 + 447 = 4 876 cm*

Esfuerzos en la soldadura de filete

Por cortante directo
P _17x10°

f:
* 45

=378 Kg/cm?

= |

Por torsidn ‘
T=Pe=17000 (10 + 7.78) = 302 260Kg/cm2

El esfuerzo resultante es la suma vectorial de los esfuerzos de cortante directo y cortante por
torsion. '

f o 302 260x7.78

- 482 Kq/cm?
4876 gre

TV  302260x7.78

v _ =775 Ke / cm?
fh== 4876 grem

s Héctor Soto Rodriguez, Centro Regionaf de Desarrolfo en ingenisria Clvil



Disefio de miembros estructurales segun AISC-ASD-1989

fr = /(fv +fs)* +h?

fr = /(482 +378)% +775 =1158 Kg/cm?

Tamadho de la soldadura
El tamario necesario de la soldadura es:

Lo 158t em (7116 in)
F o 1040

Se verifica si puede colocarse la soldadura

fnax = 12.7 = 1.3 mm = (7/16 in) Correcto

Detallado de la junta
En la siguiente figura se muestran los resultados de disefio de la junta del ejemplo.

P=17To
___._____}/___ I

— [ 100
Ve \ - 'l

%l
s

100 tp=1 3

_.A\\__J_
—tp =19

Fig. Detallado de la junta
Acotacionas en mm
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Disefio de miembros estructurales segin AISC-ASD-1989

Ejemplo. Disefiar, con las normas A/SC-ASD890 IMCA, la soldadura de filete de la mensula
que se muestra en la figura. La mensula es un tramo de angulo con un atiesador en el punto
de aplicacion de la carga concentrada. Se colocara soldadura unicamente en los lados del
angulo como se muestra en el detalle. Utilizar electrodos de la serie E7018 (4 920 Kg/em?,
483 MPa o 70 ksi).

"o - ’
"7 ,P=20Ton T’
1
| E-70
== U > a6
L=’ |l [
N N

Fig. Junta a flexién y cortante
Acotaciones en mm

SOLUCION:
Para disefar la soldadura se proponen soldaduras de filete de 10 mm (3/8 in) de tamario, lo

que permitira calcular las propiedades de la soldadura tratada como una linea, los esfuerzos
correspondientes y su tamano definitivo.

Propiedades de un fielte de soldadura

A = (1x20) = 20 cm?

La soldadura de filete revisara para una combinacion de esfuerzos de flexion y cortante, la
carga que toma un filete individual es

Pl2=20/2=10Ton
Momento flexionante

M =8 000 (15) - 6000(10) = 60 000 Kg-cm

1 8 Ton V=8 Ton
. 16em ¢ /_14 _15cm | fs‘
./ 3 -
L | M
M=8 Ton
t
Sold.vertical Efectode  Cortantes Flexion

carga excentrica

e Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrolic en Ingenieria Civil
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Disefio de miembros estructurales segun AISC-ASD-1989

Esfuerzo por cortante directo

Producido por la componente vertical
p 8000
fs =

<= 20 = 400 Kg/em®

Ocasionado por la componente horizontal

6000
fo= 50 ~ 300 Kg/lem?

Esfuerzo maximo por flexién

o M. _ 12560000210 _ o0 Kalem?

Esfuerzos combinados

fo= \f(c ~fsh) +tsv? =./(900-300) +400* = 721 Kg/em’

Tamano de la soldadura
E! tamano necesario de la soldadura es

S 272 g6
F 1040

0.693(1/4) < 0.79 (5/16 in)
Se verifica si puede colocarse soldadura de 8 mm (5/16 in)
tmax = 12.7-13=7/161in es adecuada

Detallado de la soldadura

En la siguiente figura se muestra el detallado de la soldadura de acuerdo con el disefio.

Fig. Detallado de la junta
Acotaciones en mm.

e Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en Ingenieria Civil
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CONEXIONES EXTREMAS DE VIGAS.
Conexiones extremas de vigas:

¢« Trabe -columna
e \iga a trabe

Para propositos de analisis y diseno, las conexiones extremas de vigas se
idealizan tipicamente como:

Viga~ (e~ Columna Columna

$

Totalmente rigidas Totalmente articuladas

Comportamiento real

Generalmente entre conexiones totalmente rigidas y completamente
articuladas

5
7

! =
LT )
1|

M = Momento en el extremo de ia viga
0 = Rotacion relativa entre ta viga y la columna

El diseflo de una conexion debe procurar ser consistente con las suposiciones

de analisis.
AN A | Rigida )
I

. LY . 1]
S 6 I Semirrigida -,
. 74 { mirrigida_ )
conexién
rigi_da' id_ea_lﬂ _ / ) )
) ' : R

J//”‘*' < smpe )
! \ _, 79l

Conexiéon simple ideal 194




Ejemplos de conexiones trabe-columna

w"‘]L

[

Conexion soidada totalmente
(aproximadamente rigida)

TS S I |
O e A A S

Conexidn trabe-columna con angulo
{aproximadamente articuiada)

rhi

H

T
-+

L
’ ¥
G003

-

ul-.f'-"“J
Conexién con angulos de asiento y placa de cortante
{conexion semirrigida)

,-—- Coneron atorniflada
&R 1 ampo




CONEXIONES SIMPLES (“CONEXIONES ARTICULADAS")
Suposicidn:

Las conexiones extremas de las vigas transmiten unicamente cortante (no
momento flexionante)

Requisito de comportamiento:
La conexidn debe proporcionar cierta FLEXIBILIDAD

Eiemplos de conexiones simples:

D e —

N Q00 OP—MT
r

4w%mw§_

P~ __

N._——\____/"h- “. EV".\__

Conexiénes trabe-columna
Angulos en espalda
Atornillado o soldado a la viga
Atornillado o soldado a la columna

Conexion de angulos a la columna

r—\—\— /\\_ﬂ\
© =] 1
o) o |
o) o l
ollll o |
1
¥
™~
L-\,_\/“s.;
P i S NP C e . ’ -
Atornillados a la columna Soldados a la columna

No soldar los lados superiores e inferiores de los angulos. Se coloca
solamente soldadura en las esquinas (remates).

En conexiones trabe- cclumna, ia flexibilidad es proporcionada por la flexién
de los angulos.



En algunos casos el angulo de asiento de la viga esta atiesado. Se
recomienda emplear un angulo superior para dar estabilidad a la viga.
El angulo se atornilla o suelda a la columna

Conexion viga-columna con placa de cortante simple.

T ————
- — u— o
c
Q
C
C
A
L\
| — A |
U ‘

Placa sencilla
Soldada en taller a la columna y atornillada en campo a! alma de la viga

La placa de cortante simple ha sustituido rapidamente a los angulos como el
elemento mas comun de conexiones extremas de vigas simples.

Nota.
El M-AISC-LRFD-1993-VIl, ASD-1989 y LRFD-1993 contiene procedimientos
de diseno de los diferentes tipos de conexion que se han presentado.

CONEXIONES A MOMENTO (CONEXIONES RIGIDAS)
Requisitos de comportamiento

+ Transmiten momento flexionante y cortante

¢ Permiten poca o ninguna rotacién relativa entre la viga y ta columna.
Suposiciones usuales de diseno

Los patines de la viga transmiten el momento flexionante
El alma de la trabe transmite el cortante

T""“"T =
. < ,:35
M - — Mao
A — ey
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Detalles tipicos
1. Conexién soldada en patines

Patines superior
e inferior

—{

T
T

|—

Patines soldados y aima de la trabe atornillada

» Muy comun en |a practica de disefio en los Estados Unidos de América

+ Debe usarse con precauciones especiales, aun para estructuras
ubicadas en zonas de poca frecuencia sismica.

o Mostré un comportamiento inadecuado durante el sismo de Northridge,

1994.
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Patines superior ~
e inferior

Conexién totalmente soldada con el alma de a viga unida a la columna con

soldadura de ranura de penetracion completa.
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Patines superior
e inferior

Toda la conexion es soldada con el alma de la viga unida a la placa de

cortante con soldadura de filete.



En conexiones trabe-columna, |a flexibilidad es proporcionada por la flexion de
los angulos.

_ _,[ Cotumna 1 mi
L& &/ﬂ b \‘F ‘ —1
e ' Aima de la viga 74
] i IBRS

La flexién de los angulos permite 6
Utilizar angulos delgados para reducir el momento flexionante. En general se
utilizan angulos menores de 16 mm (5/8) in de grueso.

Nétese que generaimente la conexion no proporciona grandes rotaciones.
Ejemplo Conexién simple de una viga IPR, IR 6 W 18x40 (457x 59.8), con un

claro de 7.5m y que soporta una carga permisible uniformemente repartida de
w = 4 ton/m (2.7 k/ft).

) L !

e

8 = wL/24E| = 400x752°/24Ex25 473
§=0014rad = 8°

De esta manera, para una conexion extrema de una viga que se considera
"simple”, debe proporcionar generzimente flexibilidad para rotaciones
pequenas.

Conexiones de vigas con asiento

A —




2. Conexiones con placas en patines (Flange Plates Connections)

T—

] Ooocl'f1 .

B

L

N1

3. Conexion trabe-columna con placa de extremo (End Plate Connections)

gl Rt o=
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Disefio de miembros estructurales segtin ASD-89

Ejemplo. Un tubo circular OC 714x 8. 56 mm (4.5x 0.337in) de acero NOM-B-
254 (ASTM A254, F, = 2 530 Kg/cm 250 MPa 6 36 ksi) de una estructura
espacial esta sometldo a un esfuerzo de tension axiat de 1500 Kg/cm? como se
indica en la figura. El tubo esta unido a una placa plana con soldadura de filete
todo alrededor. Determinar el tamafio de la soldadura de filete necesario para
que resista la carga aphcada en el tubo. Utilizar electordos de la serie E70XX
(Fexx = 4 920, Kg/em?, 483 MPa o 70 ksi).

t=8.6 A= 28.44 cm?
7T -~ 4114
4o
|
DPimensiones en mm
/ Tubo OC 102x10 mm
{4x 3/8 In)
]
P

Fig. Tubo circular

SOLUCION:

Carga permisible del tubo

De acuerdo con el disefio por esfuerzos permisibles (especificaciones IMCA o
ASD-89), la carga maxima permisible que puede soportar el tubo es

P = drea de la seccion transversal x esfuerzo permisible en tension
P=AF =A(06F)
P =28.44x 0.6x 2 530 x 107 = 43 2Ton
Longitud de soldadura de filete

l.a longitud de la soldadura de filete corresponde en este caso al perimetro del
tubo,

L=xaD=7x1143=360cm

Capacidad de la soldadura de filete
La capacidad de la soldadura de filete por centimetro lineal es;

_/
a L )
e Héctor Soto Rodriguez, Centro Reglonal de Desarrollo en Ingenieria Civil



Disefio de miembros estructurales segun ASD-89

q = garganta x Longitud de la soldadura x 30 de la resistencia nominal a
la tensi6n del metal de soldadura

q = cos 45°aL (0.3Fex) = 0.707x1.0 cm (0.30Fgxx) *
g =0.707x1.0 (0.30x4 920) a
q =1 044a Kg/cm (1)
Véase Tabla Esfuerzos permisibles en soldadura, pagina 144, M-IMCA.

En la expresién anterior:
a = pierna de la soldadura de filete de 1 cm de longitud.

La carga que debe soportar cada centimetro lineal de soldadura de filete es:

q= P Carga aplicada
L Longitud de lasoldadura
3
g= 82219 _ 4200 Kglem 2)

Se igualan las expresiones (1) y (2) y se despeja el tamafio de la soldadura
1 044a =1 200

a= l—20—0-=1.15cm=11.5mm

1044

Utilizar a=12.7mm (1/2in)
CONCLUSION:

Utilizar una soldadura de filete de 12.7 mm (1/2 in) todo alrededor como se
muestra en la siguiente figura.

/'_71_3

| J

| ]

Fig. Detallado de la soldadura

= Héctor Soto Rodriguez, Centro Regional de Desarrollo en Ingenleria Civil
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Commentary to the Load and 500

Resistance Factor Design  Bolt !
Specification for Structural Joints Tension | 22 mm dia. A490 bolt
Using ASTM A325 or A490 Bolts kKN a0l
3). [ 22 mm dia A325 boit
2m -
Figure 1 shows a comparison of the - 22 mm A307 boit
bolt types for tests conducted by 100 Grip length 90 mm
loading full-size bolts in tension. The 0 ) {8 mm thread longth Included),
reduction in ductility as bolt strength ‘ 0 W 20 30 40 50 80
increases is readily apparent. Elongation, mm
TYPES OF JOINTS Figure 1 Comparison of Bolt Types (Direct Tension)
The behavior of the fasteners cen be
described best in terms of how the Lap Joint Butt Joint
joint works. Joints may be axally (single shear) (double shear)
loaded, eccentrically loaded in-plane, BN I S
or loaded in tension. In addition, “%* R S N N N ——
i |

certain situations combine axial force 13 1 I
and shear, and in any of the loading
cases the forces may be applied so as Figure 2 Joint Types — Axial Load

to produce fatigue in the fasteners.

Although axially loaded joints may be complicated in appearance, they can always be resolved
into one of two fundamental cases. These are the lap joint and the butt joint (see Figure 2). In one
case there is a single shear plane or faying surface present, and in the other case there are two.

Bolts are installed in holes that are slightly greater (

than the nominal diameter of the bolt, usually 2 mm Clamping force from bolts

(1/16 in.) greater. (Oversize holes or slotted holes can "l_'r J"

also be used; their use is not being discussed here.} If == = -
the connected parts are free to slip as the axial load is ~ +— } B S

applied, the joint can slip by an amount that is, t t

theoretically, equal to two hole clearances. If the bolt
has been installed by tuming the nut on against the
gripped material, then a pretension (preload) is introduced. This has the effect of providing a
clamping force to the joint. Consequently, as the axial force is applied the load is carried initially
by frictional resistance on the faying surfaces. Figure 3 illustrates this. If & connection is
specifically designed so that slip does not occur, it is called a slip-critical connection.

Figure 3 Slip-Critical Connection

Both laboratory tests and field measurements on multi-bolt joints indicate that the amount of slip
that actually occurs in joints where the load exceeds the slip value is far less than the theoretical
maximum slip. Inevitably, some bolts will be already in bearing from the time of first load, and
typical joint slips are about one-half a hole clearance, that is, about 1 mm (1/32 in.).
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INSTALLATION, INSPECTION, AND BEHAVIOR OF HIGH-STRENGTH BOLTS

INTRODUCTION

It is self-evident that the integrity of a steel structure is dependent, among other factors, upon the
design of connections that are safe. It is also well known that the attractiveness of steel structures
is dependent to a large degree upon the design of connections that are economical in their use of
material and which will be economical to fabricate and erect.

The fastening elements most often used to make the confections in structural steelwork are bolts
and welds: frequently, one type of fastener is used for sh@ fabrication (welding) and the other is
used for field operations (bolting). Although the desigi8® must be knowledgeable about both
types, it is usually the case that the engineer is expectéd™o be completely conversant with the
installation, inspection, and structural behavior of bolt3:Because of the complexity of welding
procedures and inspection, the services of experts in thosé elds is usually required.

This paper is directed toward a description of the streni@th-&d behavior of high-strength bolts. In
the interest of simplicity, the presentation will be linked!t®%nly one specification—the Load and
Resistance Factor Design Specification for Structural:Stéet Buildings of the AISC (1). Further
detailed information can be obtained from a wide wasiet§ of published sources, but a good
reference for many of the issues discussed herein is th&it@ude to Design Criteria for Bolted and
Riveted Joints", Second Edition, John Wiley and Sons, Inc. (2).

TYPES OF BOLTS

Ordinary or Common Bolts

So-called ordinary bolts (ASTM 307) can be uSed=*for tdmporary structures, lightly loaded
structures, or for any location where it is known that vibraffon will not be a problem. They are
installed with an ordinary ironworker's wrench (spudstrenh) and the level of preload that is
thereby produced in the bolts is relatively low: ThasdSe of these bolts will be an economical
solution for many applications. The ultimate strength“0£these low carbon steel bolts is 415 MPa
(60 ksi) This distinguishes them from the high-strength-bolts, which have an ultimate tensile
strength at least twice as great.

High-Strength Bolts

There are two strength levels of high-strength bolsainte@lim®n use. These bolts are ASTM A325
and ASTM A490, and they have ultimate tensile siw&atah{leYels of 830 MPa (120 ksi) and 1040
MPa (150 ksi), respectively. The A490 bolt is lessdectile, thore expensive to buy, and presents
some other disadvantages as compared with the>R&325 Bolt? For example, A325 bolts can be
galvanized if necessary, but A490 bolts should ®ot be gilvahized because of the possibility of
hydrogen embrittlement. Of course, the attraction of XH&T A490 bolt is its greater capacity as
compared with A325 bolts Grade A325 bolisrerai¥dde by heat-treating, quenching, and
tempering medium carbon steel. A quenched and tempg@dalloy steel is used to manufacture
-A490 bolts. The governing specifications requifethi¥i#ié Feads of the bolts and the nuts be
marked so as to uniquely identify the product. Delascaf tliese markings can be found in the




If it is not necessary that the joint be designed so that these small slips that might occur an
prevented, then continued loading will bring more and more fasteners into bearing against the
connected material as both the fasteners and the connected material deform. The load is now
being carried by the mechanism of shear in the fasteners (along the shear surface shown in Figure
2) and by the equal and opposite forces in the plates (beanng).

Figure 4 shows the entire 500 - [ Yield on gross section Failure

lo r i
ad range for a particular Yield on net section
" ‘

axially loaded joint. As the  Average 400

load was increased from  Bolt Shear

. . . -]
zi:ro, slip into b'lean;ng tool-; MPa 300 Load transfer by § §
place at a loa leve bearing + shear ool g
corresponding to an average 200 +———Major slip s
bolt shear stress of about 100 Load transfer by [S_ 8!
180 MPa. After slip had triction :
occurred, elastic response olb— v s Yy
continued for a while, but 0 5 10 15 20 25

eventually yielding of the Deformation over o., mm
connected parts started to

take place and the system :
softened until the ultimate load was reached.

Figure 4 Overall Joint Behavior

CONNECTOR OR JOINT STRENGTH

Slip-Critical Connectigns

Slip-cnitical connections should be specified under the foliowing conditions:

» Loading is repetitive and the force in the member changes from tension to compression
(reverse cyclic loading). In this situation, a joint that is not slip-critical will work back and forth
and fatigue by fretting can occur.

« When, if slip should occur, the resulting changes in geometry would have an effect on the
performance of the structure. A steel-framed antenna dizh would be an example of such a
structure. In most building structures, the dead load of the members will usually bring the
connected parts up against the bolts during the erection process slip-critical connections are
not necessary in cases like this.

+ Where high-strength bolts and we!ds must share the load in a connection (new work only).

Note that if it is considered that slip must be prevented, the condition refers to the nominal load
level, not to the factored load level. As was illustrated in Figure 4, it is expected that slip will have
taken place by the time the ultimate resistance of the connection is reached.

The AISC Specification sets out permissible shear stresses for high-strength bolts in slip-critical
connections. These are 117 MPa (17 ksi) and 145 MPa (21 ksi) for A325 and A490 bolts,
respectively. It is important to recognize that, in a shp-critical connection, the bolts are never
actually acting in shear—the use of shear stresses in this case is simply a matter of convenience
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for the designer. (Since shear stresses will be stipulated for bolts in bearing-type connections,
where the bolts are acting in shear, use of permissible shear stresses for bolts in slip-critical
connections provides a consistent terminology.)

The slip resistance of an axially loaded bolted joint is the product of the clamping force provided
by the bolts, the slip coefficient of the steel, and the number of faying surfaces. This apparently
straightforward situation is affected by the fact that two of these quantities, the clamping force
provided by the bolts and the slip coefficient of the steel, are not deterministic. Moreover, they
tend to have an appreciable dispersion about their mean values. The shear stress values given in
the Specification are the end product of an examination (see Ref. 2) that includes both typical
mean values and coefficients of variation of the quantities involved and selects a slip probability
level. Things are further complicated by the fact that bolts installed by different methods (e.g,,
turn-of-nut installation vs. calibrated wrench installation) will deliver different levels of clamping
force. The values of 17 ksi and 21 ksi for A325 and A490 bolts, respectively, provide a slip
probability leve! of about 5% when clean mill scale steel is present (slip coefficient of about 0.33)
and a turn-of-nut installation is used. When a calibrated wrench installation is employed, the slip
probability level for these same two permissible stress values is about 10%.

Joints designed to be slip-critical (a2 condition established under nominal loads) must also be
checked to ensure that their factored resistance as a bearing-type joint is equal to or greater than
the effect of the factored loads.

Bearing-Tyvpe Connections

The designer should recognize that a slip-critical connection is not usually necessary. Thus, &
bearing-type connection should be the usual design situation, that is, the bolt will be acting in
shear and the plate or other connected material next to the bolt will be in bearing. Both capacities
have to be examined and, in Load and Resistance Factor Design, they will be compared with the
effect of the factored loads on the joint.

Figure 5 shows the response of a single[fastener 8o

loaded in shear. Note that very little, if any, of
the response can be described as hinear. Tests
have shown that the shear strength of the
fastener is about 0.62 times the ultimate tensile
strength of the bolt material. The rules for bolt
shear capacity in the AISC Specification follow
almost directly from this The permissible shear
stresses are 496 MPa (72 ksi) and 620 MPa
(90 ksi) for A325 and A490 bolts, respectively.
These values are 0.60 times the ultimate tensile
strength of the bolt material. If the shear planes 0 10 20 30 40 S0 60 70
pass through the threads, then the permissible Deformation, mm

shear stress is adjusted downward to reflect the
reduced cross-sectional area available.

g

Shear stress, MPa
8 &

Figure 5 Shear Response of Bolts



Use of a resistance factor ¢ = 0.65 is specified for this case. This will be sufficient to provide an
adequate margin of safety for the bolts in all joints whose length parallel to the direction of load is
less than about 1300 mm (50in.). At joint lengths exceeding this value, the permissible shear
stresses must be reduced by 20%.

It is important to note that the shear strength of a high-strength bolt, that is, the shear area times
60% of the ultimate tensile strength of the bolt material, is independent of the pretension in the
bolt. Many tests have shown that the pretension, obtained by the relatively small elongations
introduced as the nut is turned on against gripped material, is nearly completely dissipated by the
large shearing deformations that take place in the bolt by the time the ultimate shear load is
reached. Thus, the need for introduction of a pretension in the bolt and inspection of that
installation process should be critically examined when high-strength bolts are being used in a
bearing-type connection. This will be discussed again later in the sections covering installation and
inspection.

As mentioned earlier, the capacity of a bearing-type connection must also be established on the
basis of the bearing capacity of the connected material. The rules provided in the AISC
Specification reflect the results of tests. Since these issues reflect the capacity of the connected
material, not the bolt, they will not be reviewed here. Likewise, although the designer is
responsibie for checking whether the tear-out of a block of material ("block shear") might control
the design, that subject will not be reviewed herein.

Bolts in Tension

A connection like that shown in Figure 6 places
the bolts in tension. If the connected parts are b

relatively rigid, the force in each bolt can be | : 1

calculated by simply dividing the factored load !

by the number of bolts present. However, if the Rigid flange Flexible flange-
parts are flexible, they deform as the load is [

applied and the force per bolt can be higher than | ]

this nominal value. This is the result of the
prying action of the connected parts upon the
bolt, and its effect can be significant. In either of these cases, the designer might also wonder if
the effect of the applied load is additive to the pretension in the fastener.

Figure 6 Bolts in Tension

The last point will be examined first: do the applied force and the pretension force add? In a
properly prepared joint, the connected parts are compacted and compressed by the preload
supplied by the bolts Thus, there is an initial tension in the bolt and an equal and opposite
compressive force in the connected material. As external tensile load is applied, the bolt will
undergo further elongation and the contact pressure between the plates will decrease. Using
reasonable assumptions for the relative stiffnesses of the two componenis, it can be shown that
the increase in bolt pretension will be less than about 10% and usually it is about 5%. This small
difference between calculated load and actual load can easily be accommodated in the design
rules. Once the compression in the connected parts reduces to zero, the situation changes
dramatically, however. Now the only way for the external load to be carried is entirely by the
fasteners, and this situation must exist until the bolt reaches its ultimate load.
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Figure 7 shows this behavior. The initial load in the Falure
bolt is the pretension of the installed bolt. As Bl

external load is applied, the force in the bolt /
increases by only a small amount until the g Separation of plates
connected parts separate. After the parts have & Bo[™ P T
separated, the force in the bolt is equal to the 3 e T’ ™
applied external force, and this will continue until @ /

the bolt fractures. Vi %
The ultimate capacity of a high-strength bolt that is ,\’;5.

in a connection loaded in tension will be given 0

simply by the product of the ultimate tensile Applied load, T
strength of the bolt material and a cross-sectional Figure 7 Force in Bolt vs. Applied Load

area in the threaded region, the so-called "stress

area". For most bolt diameters, the stress area is about 0.75 times the area of the bolt
comresponding to its nominal diameter. The Specification therefore provides permissible tensile
stresses that are 0.75 times the ultimate tensile strength of the bolt matenial. Thus, the designer
can base calculations on the bolt cross-sectional area corresponding to the nominal bolt diameter.
The Specification permissible values are 620 MPa (90 ksi) and 775 MPa (112.5 kst) for A325 and
A490 bolts, respectively.

A designer will simply use these permissible stresses (and a resistance factor ¢ =0.75) to
proportion the bolts in a tension connection, checking against the effect of the factored loads. It is
required that bolts in a tension connection be pretensioned. This is not a strength requirement, but
is a safeguard against excessive deformation of the joint at nominal load levels.

It was stated earlier that the possibility of prying action has to be examined. This is mentioned in
the Specification, but no guidance is provided as to how the effect should be calculated. A
description of the problem is given in Reference 2, where rules are prowded that will enable the
designer to make the necessary calculations.

The calculation of the prying action that might be present in connections where the bolts are
acting in tension is important to the proper design of such connections. It is likewise of concern
when the bolts in tension are also subject to fatigue loading. The case of fatigue is covered as
follows.

Bolted Joints in Fatigue

When an axially loaded bolted joint is loaded cyclically, the possibility of failure by fatigue must
be considered. In a bearing-type connection, the fatigue failure will occur through the net section
of the connected maternal. If a slip-cntical connection has been used, the fatigue failure will
usually occur on the gross cross-section, where it often occurs in the region where one part starts
to overlap another. It is the result of fretting of these pieces. In neither of these cases do the bolts
themselves fracture as a result of fatigue. The rules for fatigue life design are contained in
Appendix K4 of the Specification.

In tension-type connections that are cyclically loaded, the bolts themselves are subject to fracture
by fatigue. Their fatigue strength is very sensitive to the level of initial pretension in the bolts and



to the effect of prying action. The Specification recommends that prying action be kept small (by
use of appropriate detailing) in this case. As a general rule, and where practicable, the designer
should avoid the use of bolts in tension when fatigue is a consideration. The first choice should be
to redesign the detail so as to put the bolts in shear, rather than in tension. If that is not possible,
A325 bolts should be used in preference to A490 bolts (because of their greater ductility), the
possibility of prying forces should be minimized, and considerable care should be taken to see that
the bolts are properly installed and inspected.

INSTALLATION OF HIGH-STRENGTH BOLTS

As has already been indicated, whether or not the high-strength bolts must be installed to a
specific minimum tension depends upon the type of connection. Connections that have been
designed as slip-critical depend upon the bolt preload to attain the expected capacity and the need
to pretension the bolts in these joints is obvious. In order to limit the separation of parts in
connections that place the bolts into tension, it is considered good practice to pretension these
bolts as well. (However, in this case the pretension does not play a role in the strength of the
connection.) Finally, the Specification (1) requires that the bolts in the column splices and certain
girder splices of high-rise buildings be pretensioned. Of course, whether bolts are to be
pretensioned or need only be installed to the snug-tight condition must be clearly identified on the
design and erection drawings. If it is not required that the bolts be pretensioned, then installation
simply means proper alignment of the parts followed by installation of the bolts to a snug-tight
condition. This can usually be accomplished by an ironworker using a spud wrench, and it must
result in firm contact of all the plies in the joint.

If it is necessary that the bolts be pretensioned, a preload that is a minimum of 0.70 times the
ultimate tensile strength of the bolt must be attained. The methods of installation permitted by the
Specification are turn-of-nut tightening, use of calibrated wrenches, or by means of a direct

tension indicator. Each of these will be described briefly, in turn. The AISC Specification requires

that the Specifications of the Research Council on Structural Connection (3, 4) be followed for
the specifics of bolt installation.

In the turn-of-nut method, the parts must first be drawn together so that the material to be
connected is in close contact. This can be done by installing a few fasteners and using them to
bring the parts together. All of the remaining bolts should then be installed to the snug-tight
condition. The full effort of a worker using a spud wrench or the first few impacts of an impact
wrench are generally sufficient to draw the parts together. Fortunately, the exact location of
"snug" is not cntical to the final level of pretension. Following this, and starting from the most
rigid part of the joint and working outward to the more flexible parts, each nut is given a
prescribed part turn, In the usual case, this is one-half turn. Short bolts, long bolts, and other
unusual cases require greater or lesser part turns. The RCSC Specifications: can be consulted for
these details (3, 4).

Figure 8 shows the preload that is produced by turn-of-nut installation. The bolt tension versus
bolt elongation response is plotted in the top portion of the figure and the histogram at the bottom
shows the bolt elongation at one-half turn for the twenty-four bolts in this large joint. The bolt
pretension in the individual fasteners can be read by projecting upward from the histogram.
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r Tension induced by turning nut
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Figure 8 Bolt Pretension vs. Bolt Elongation Figure ¢ Bolt Pretension vs. Nut Rotation

Because the bolt tension vs. bolt elongation response is so flat over most of the range, the bolt
loads in the twenty-four bolts are nearly the same in all cases. Thus, the method of installation
gives relatively consistent values of pretension and all values are well in excess of the minimum
prescribed pretension.

The only question that might arise as a result of this method of installation is whether an
unintentional over-turning will give problems. For example, if one tumn is put on instead of one-
half turn, what are the consequences? Figure 9 displays the same information given in Figure 8 but
it is put in terms of bolt load vs. nut rotation. It can be seen that twist-off of an A325 bolt will not
occur until about 1-1/2 turns, that is, three times the installation value of one-half turn. Even at
the point of twist-off, the pretension is about at the prescribed minimum value. The A490 bolts
shown twisted off at about 1-1/4 turns, or 2-1/2 times the prescnbed value. Over and above these
observations, it can be observed that it is aghly unlikely that nuts will be additionally turned after
tnstallation. Thus, if a bolt is installed to at least the desired turn-of-nut, it is likely to be a
satisfactory installation as long as it has not twisted off.

Installation of bolts using the calibrated wrench method requires that the wrench to be used be
adjusted to provide a pretension that is 5% in excess of the target value of 0.70 times the ultimate
tensile strength of the bolt. This is accomplished by installing at least three bolts of a given grade,
diameter, and length in a device capabie of indicating bolt tension (e.g., a Skidmore-Wilhelm bolt
load indicator). If a pneumatic wrench is used, for example, it will be adjusted to stall or "cut-out”
at the prescribed bolt pretension as indicated on the calibrator. Washers must be used under the
turned element (usually, the nut) in both the calibration test and with the bolts to be subsequently
instalied by this method in the structure. It is important to recognize that this method of attaining
the bolt preload is a torque control method. If any of the relevant conditions that might affect
torque change during the course of installation of the bolts, then the calibration process must be



repeated. As a minimum, the calibration procedure must be carried out at least once each working
day.

Because the turn-of-nut method of installation is an elongation method of control and the
calibrated wrench method is based on controlling the applied torque, the two methods do not
necessary produce the same bolt pretension. This is illustrated diagramatically in Figure 10, where
two lots of bolts having different mechanical

properties are shown. If these bolts are installed

by the calibrated wrench method, then the T~ Lot B
pretension can be expected to be about the same TAJ ......... oin

for both lots since the calibration is based on i A

establishing a certain preload. On the other hand, _ : ‘\Mon given by
if the tumn-of-nut method is used, the average Bolt : calibrated wrench
elongation of each lot of bolts will be about the  Fretension Minimun specified
same. Since Lot B is stronger than Lot A, this ; pretension
means that the bolt pretensions will be higher for ;

Lot B than for Lot A. This difference in the two Bolt elongation at one-half
methods was mentioned earlier, in connection <<~ tumn from snug position
with slip-critical connections. It was observed —

that the slip probability for joints in which the Bolt Elongation

bolts are installed by the calibrated wrench
method is greater than that for joints in which the
turn-of-nut method is used because the bolt
pretensions in the latter case will ve higher on
average,

on Bolt Pretension

The calibrated wrench method of installation is perfectly acceptable, but it does require that the
calibration and inspection process be carefully followed and that changes in conditions that affect
the pretension (condition of the threads, condition of the washers, anq changes in bolt diameter,
length or lot) be recognized and accounted for. Because of the difference in apparent technology
between the two methods, there is perhaps an implication that the calibrated wrench method is
somehow supernior to turn-of-nut installation. This is not the case.

Several types of proprietary fastening systems that establish bolt preload in ways other than those
just described are available. These include Huck bolts, tension-control bolts, and the use of load-
indicating washers. The Huck bolt uses an extension to the final bolt that is pulled with & special
tool so as to break off at a predetermined force. A collar is swaged into place by the same tool in
order to fulfill the role of a nut. The Huck installation is an elongation method of control. The use
of load-indicating washers is likewise an elongation method of attaining bolt pretension. Standard
A325 or A490 bolts are used in conjunction with special washers that have preformed protrusions
on one of the flat faces As the nut is turned on, the gap between these protrusions and the
connected material decreases. The size of this gap, which is to be measured using feeler gages,
can be calibrated to indicate the bolt pretension. The so-called tension-control bolt has a splined
end that extends beyond the final bolt. An annular groove is present between this extension and
the main body of the bolt. A special wrench, which has two coaxial chucks, holds the splined end
while turning on a nut at the same time. At a predetermined torque, the annular groove will shear

Figure 10 Influence of Tightening Method
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off and the installation is complete. Obviously, installation of a tension-control bolt is by torque
control. An advantage of this type of fastener is that installation can be done by one worker and
the electrically-powered wrench used is light.

There is not much information about actual pretension levels when any of these proprietary
systems are used. However, if the requirements of the Research Council on' Structural
Connections (3, 4) are followed, it can be expected that they will be satisfactory. A callbranon
procedure similar to that prescribed for calibrated wrenches should be employed.

FIELD STUDIES OF FASTENER PRETENSION

Until relatively recently, measured values of bolt pretension came only from laboratory specimens.
Advances in technology have made it possible to measure the pretension in bolts in field, however,
and a recent study (5) provides some insight as to what pretensions actually exist in bolts installed
under normal conditions.

The work was conducted by two groups of researchers, who worked independently but along
similar lines. Team 1, located at the University of Toronto, measured bolt pretensions at six
different sites in eastern Canada or eastern U.S.A. A variety of structures were examined,
including a multi-storey building, short and medium-span bridges, stadiums, and an industrial
plant. The specified methods of bolt installation included turn-of-nut and use of load-indicating
washers. Both ASTM A325 and A490 bolts were included. At one site, galvanized A325 bolts
were used. Team 2, located at the University of Alberta, measured bolt pretension at three
different bridge sites in western Canada and only A325 bolts installed using the turn-of-nut
method were involved. Unfortunately, at none of the sites were installations done using the
calibrated wrench method. Full details of the studies must be obtained from the original source
matenial (5), but a brief summary foilows.

Table 1 gives the overall results obtained by Team 1, tabulated as the ratio of the measured bolt
tension to the specified minimum tension. {The value in parentheses is the standard deviation of
the mean value in each case.) The results show that the mean yalue of the ratio for all 232 bolts
exceeded the specified minimum by about 15%. For A325 bolts only, 213 in number, the ratio
was 1.16. The sample of A490 bolts was relatively small; here the ratio was 1.08. These values
are consistent with those reported in the Guide (2), that is, they confirm the data that was based
entirely on measurement of pretensions in joints made up in the laboratory.

TABLE 1
Measured Tension / Specified Minimum Tension: Team 1—OQverall Results-

Grouping Number of Bolts ~ Measured Tension
Spec.Minimum Tension
All Bolts 232 1.15 (0.16)
All A325 Bolts 213 1.16 (0.16)

All A490 Boits 19 1.08 (0.08)




The effect of the method of installation is summarized in Table 2 for the Team 1 results. There is
about an equal number of bolts in each of the three categories of turn-of-nut installation, direct
tension indicator (load-indicating washer), and a category designated "sound.” In this latter case,
bolting crews installed the boits to a level associated with the feel or the sound of the impact
wrench,; this level may have been established by first performing the snug plus turn procedure in a
hydraulic bolt calibrator. This is not a method acknowledged by any specification, of course, but it
does seem to be used frequently; turn-of-nut had been specified in the cases cited. It was also
observed by Team 2 at some of their sites. It gave the largest value of the pretension ratio of the
three methods.

TABLE 2

Measured Tension / Specified Minimum Tension: Team 1—Effect of Method of Installation

Installation Category Number of Bolts Meas.u?ed Ten51or‘1

Spec. Minimum Tension
A325 Bolts, Galvanized, 75 1.12 (0.18)
Tum-of-Nut Installation
A325 Bolts, Direct Tension 60 1.12 (0.13)
Indicator
A325 Bolts, "Sound” 78 - 1.23 (0.15)

The results obtained by Team 1 were also broken down as a function of the type of structure. This
examination indicated that the ratio of measured tension to specified minimum tension was
signiﬁcantly higher at bridge sites than at all non-bridge locations. The value of the ratio at bridge
sites (56 bolts, ali A325) was 1.24, while at non-bridges (176 bolts) it was 1.11. There is no
objective way to establish why this is so, but it is likely that more care in both installation and in
inspection of high-strength bolts is usually taken at bridge sites than at other locations. Perhaps
this is because the need for slip-critical connections is clearly established for bridge structures. As
well, access to joints is often better in bridges than it is in buildings.

The Team 2 study, which included only A325 bolts (104 in number) installed by the turn-of-nut
method in bridges, gave a value of the ratio of measured tension to specified minimum tension of
1.30. If all the test results are taken together {that is, both teams) for this particular case of A325
bolts in bridges, then the mean value of the ratio is 1.27, with a standard deviation of 0.20.

The rules for the design of slip-critical connections that are now in force, AISC (1) and RCSC
(3, 4), are based entirely on bolt pretensions measured in the laboratory. If we now compare those
bolt pretensions with, for example, the pretensions measured in A325 bolts installed in bridges
(the most common application for slip-critical connections), then the existing rules represent a
slightly unconservative position (about 6%). This is not of any concern, considering the
uncertainties in the other components of the issue. Of course, if the examination is widened to
include non-bridge cases, then the degree of unconservatism will increase somewhat. Equally
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important, there is no history of unsatisfactory performance in field joints designed to be slip-
critical and assembled according to the Specification requirements.

INSPECTION

The best method of inspection is for the inspector to ensure that the installation requirements of
the Specification are being met as the bolts are being installed. Trying to determine bolt pretension
after the installation has been completed is not only difficult and uncertain, it is time-consuming,
costly, and tends to lead to disputes. It is preferable for all parties concerned that the installation
procedures to be used be clearly outlined and then monitored for compliance.

In the case of connections in which the bolts are required to be snug-tight only, the installation
requirement is simply that all plies in the joint be in firm contact. This can usually be attained by .
the full effort of a worker using a spud wrench or, if impact wrenches are being used, the first few
impacts as the nut is spun onto the bolt. The level of pretension in the bolt, which will be
relatively low, is not being monitored. Thus, the inspector need only ensure that the bolts are
being tightened sufficiently to bring the connected plies into full contact. The Commentary to the
RCSC Specification (4) points out that, although the plies will pull together in the majority of
joints, in some cases there may not be complete contact throughout the joint. As long as the joint
has been reasonably compacted, this is not cause for concern because the strength of the joint is
independent of both the bolt pretension and the amount of contact area. '

When the bolts are to be installed in bearing-type connections requiring pretensioned bolts (for
example column splices in high-rise frames), in slip-critical connections, or in connections subject
to direct tension, then installation must produce the requisite bolt pretension. The Specifications
of the RCSC (4, 5) require that for any of the methods of installation (tum-of-nut, calibrated
wrench, or use of alternative design bolts), a representative sample of the bolts (but not less than
three) be first installed in a device capable of indicating bolt tension (e.g., a Skidmore-Wilhelm
bolt load indicator). In ?.U cases, a load 5% greater than the target pretension must be attained in
the calibrator.

The calibration process for tum-of-nut installation is intended to ensure that the snug-tight plus
controlled tumn (e.g., one-half turn for bolts whose lengthr is up to four diameters) will produce the
desired pretension in the bolt. Thus, the inspection process should center on this qualification
procedure. The inspector should also observe that the installation of bolts in a given joint
proceeds in a systematic way, by first snug-tightening the bolts from the most rigid part of the
joint to the free edges and then tightening each bolt further by the prescribed amount of rotation.
Sometimes an erector will match-mark the nut relative to the protruding end of the bolt after
snug-tight, using a chalk or crayon. If this is done conscientiously, the subsequent part-turn can be
easily identified by the inspector.

Use of a torque wrench to check pretension in a bolt installed by tum-of-nut is highly unreliable.
To repeat, the best method of inspection is to observe the job site calibration process and to
monitor the work in progress.

It has already been pointed out that installation of high-strength bolts by use of calibrated
wrenches is a torque method. It is therefore sensitive to changes in conditions that affect torque,
such as thread fit, quality of lubrication, dirt and grit on the job site, air pressure at the wrench,



and so on. It is essential, therefore, that the inspection process monitor the calibration procedure
and be alert to changes in conditions that would require a new calibration.

In any installation requiring pretension, pretension values greater than those specified are not
cause for rejection. It would be highly impractical to attempt to just reach the specified minimum
values (plus 5%, according to the calibration procedure). Indeed, the rules that govern the design
of slip-critical connections anticipate that bolt pretensions will be significantly greater than the
specified minimum values (2). Most importantly, high levels of installed pretension in the bolts do
not affect the strength of the bolts as external load is applied.

The Specification provides an arbitration procedure when there is a disagreement concerning the
result of inspection of bolt tension following any of the prescribed methods of installation,
Invoking this arbitration procedure is not desirable, however. It is greatly to be preferred that the
inspection procedures outlined above, and as given in more detail in the Specifications (4, 5), be
followed so that disputes do not arise. In the event that it must be used, it requires use of a torque
wrench calibrated using bolts and installation conditions representative of those actually used in
the joints to be inspected. Published or calculated values of pretension as a function of applied
torque are highly unreliable and must not be used. Pretension variations of 30% for a given torque
are not uncommon, even in bolts taken from the same lot, because the torque used to attain the
pretension in a fastener is so sensitive to thread and other conditions. The test procedure is likely
to be less reliable than the procedure originally used to carry out the installation, if that procedure
was properly carried out.
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Fig 3.3.1 Relaciones momento-deflexién para vigas de diversos
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Pig 3.3.2 Momentos resistentes de disefio de vigas con secciones
tipo 3. El pandeo lateral no es critico. :
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KL/t es la relacidn de csheltez efectiva maxima de la co-
lumna v (KL/r), el valor de la relacion de csheltez que
separa los intervalos de pandeo elastico ¢ inelastico.

3.2.2.2 Estado limite de pandeo local Serzg T, 0o I.’
Cuando la ceccidn transversal de la columna e< tipo 4,

la resistencia dr disefio R, <e determina, cualquiera que
sea la forrma de la serciomn, como sipuc:

N 120 0
sOKU/r 3 (KUOR L Roe o= ATy (324)
(xL/e)?

-
2(x1/r) et

{3.25)

F

St KLfr < (KL,’r‘; ., R = uA r, [1 = M

c

(ﬂ.lr): = 6330/ l}QF’ H l" - 0.75

Fn miembros de seccion transversal H o rectangular
hueca. los valores de H. obtenidos con las ece. 3.2.4 y
3.2.5 no deben ser maveres que los obtenidos con la ec.
3.2.1 multiplicados por el fartor Q. )

Fl area A, v el radio dr giro r de las ecs, 324 ¥

3.2.5 son los de la seccinn transversal 1otal.
0 e< un lactor de panden Incal dado un :

Q=00

0.y Q, <e calenlan coma s indies en 2.3.6: Q. corres.
ponde 8l rlemento plany no atiesado que tiene la mavor
relacion b/t. En wreciones formadac exclucivamente por
clementos planns atiesados Q. <e toma igual a la unidad.

v oen seccivnes formadas exclusivamente por clementos
planos no ati-adac ), < toma igual a la unidad.

Columna~ tubulates dr serriin transsversal circular.

La resistencig de diseiin de columnas de seccién trans-
ver<al circular hueea, de paredes deicadas, sometidas a
compresion avial. que no satisfacen lo< requisitos del
inciso 2.0.2. pevo cuva relacion diametro/grueso de pare-
des no execrde de 913 0O0/F,. es irual al menor de los
valores propoicionados por las ecs. 3.2.4y 3.2.5, con Q =
1.0, y por la expresion:

77 300

D es el diametro exterior del tubo y T el grueso de la
pared, los dos en lo misma unidad de longitud; Fg =
0.70.

3.22.3 Fstados limite de panleo por flexotorsién o por
torsion.

En miemhros comprimidos Ar ceccion transversal con
uno o ningun eje de simetria, tales como angulos v 1ée.
o con doe ejes de simetria pero muv haia rigidez torsio-
nal, como la- secciones en [orma de cruz y las [ormadas
por placas muy delradas. puede ~cr necesario revisar los
estados limite de pandeo por flexatorsiin o por torsion.
Los procedimientos para hacer la revision no se incluyen
en esla- normas.

33 AMieml.ros en flexion (vigas ) trabes armadas)

Esta seccion es aplicablc a vigas laminadas y a trabes
formedas por placas soldadas. de seccion 1 o en cajén,
con dos ¢je~ de simetria, cargadas en uno de los planos
de simetria. y a vanales con las carvas situadas en un
plano paralelo al alma que pasa por ¢} centro de torsion,
o restringidas contra la rotacion alrededor del eje longi-
tudinal en las secciones en las que estan aplicadas las ear.
gas v en los apoyos. También e aplicable a barras de
scccinn transversal maciza, circular, cuadrada o rectan-
golar. estas dltimas flexionada= alrededor de su £je de
menor momento de inercia, y 2 barias de seccion trans-
ver<al circular hueca. Todos los elementos mencionados
trabaian principalmente en flexion, producida por car-
gas tran=versalrs o por momentos aplicados en sus ex-
tremo<: la {lexion <+ pietenta, caci «<iempre, srompaiada
por fuerzac cortaniee.

3.3.1 E-tados limite

Fn el divefin de miembros en fleviin deben ronsiderarse
loe estado- limite de falla siguientes:

Formacién de un mecanismo con_articulaciones pls-
ticas.

Agotamiento de la resistencia a la flexion en la seccion

critica, en_miembros que no admiten_redistribucion_de
momentos.
 Iniciacién del flujo plastico en la seccién critica.
Pandeo local del patin comprimisin,
Pandeo local del alma, producido por flexién.

Plastificacion del alina por cortante.
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Pandvo local del slma por cortante.
Tensién diagonal en ¢ alma.

Pandeo lateral por flexotorsidn.
Flexion y fuerza cortanle combinados.

Otras formas de pandeo del alma, producides por fuer.
zas transversales.

Fatiga,

Ademas, debcn considerarse también estados limite de
servicio, de deforniaciones y de vibraciones excesivas,

33.2 lesistencia de disefic en flexion.
La resistencia de disefio en flexion, MR, de una viga

o trabe de eje recto y seccion transversal conatante se
determina como se indica en los incisos siguientes.

3.3.21 Miembros soportados lateralmente (L < Ly)

Cuando ¢l sistema de piso proporcions soporte lateral
al patin superior de las vigas, debe tenerse en cuenta que
en alzunos tramos ¢l patin comprimido es el inferior.
Este punto puede ser de especial importancia en disefio
sismico.

La_resistencia de_diseiio de miembros en Sexign_cuyo
patin comprimido esta soportado lateraimente en forma
continua, o cstéd provisto de sopostes lsterales con separs-
ciones L no mayares que L., e igual a:

a) Tara scccion_es__l_ipo_l_o_2:____

Mg = FRZF, = Fg M, {33.1}

L es la distancia entre puntos del patin comprimido de
una viga soportados lateralmente.

L, es la longitud mixima no soportada lateralmente pa-
ra la quc ¢l micmbro puede desarrollar todavia el mo-
mento plastico M,; no se exige capacidad de rotacidn.
Se calcula con alguna de las ecusciones 3.3.13, 3.3.15 o
33a.

Puede utilizarse la teoria plistica cuando las secciones
son tipo 1 y la distancia entre puntos del patin compri-

‘do soportados lateralmente no excede de L, en zonas
ae formacién de articulaciones plasticas asociadas con el
mecanismo de colapso.

1, & la longitud maxima no soportada lateralmente
para la que ¢l miembyo puede desarrollar todavis el mo-
mento plastico M,, y conservarlo durante las rotaciones
necesarias para la formacion del mecanismo de colapso.

Se calcula como sigue:
Secciones 1,

253 000 + 155 000 (M. /M)
L = 1_p r
P F y
y

(332)

LS

Secciones rectangulares, macizas o en cajon.

352 000 + 211 000 (M, /M ) 211 000 ¢
L = ' p y
3 Ty € F
P y y
(333)

En la region adyacenie a la dltima articulacion plastica,
¥ en zonas que se conserven en el intervalo elastico al for-
marse el mecanismo de colapso, lz separacion entre pun-
tos no soportados laleralmente debe ser tal que se cum-
plan los requisitos de la clausula 3.3.2.2 en vigas y de la
seccion 3.4 en columnas.

En las expresiones anteriores,

M, . = momento plistico resistente del miembro en es-
tudio.
M; = el menor de lus momentos en los extremos del

tramo no soporiado lateralmente.

1y = radio de giro alrededor del eje de menor mo-
mento de inercia.

El cociente M;/M, es positivo cusndo el segmento de
viga entre puntos soportados lateralmente se flexiona en -
curvatura doble, y nepativo cuando lo hace en curvatura
simple.

E patin comprimido debe soportarse lateralmente
todas las secciones en que aparezcan srticulaciones plis-
ticas asociadas con el mecanismo de colapso.

b) Para secciones tipo 3:

Mg = FRSF, = Fg M, (3.34)

S es ¢l modulo de seccion elastico del miembro en fle-
xion y M, = SF; es e momento correspondiente & Ia

intciacién de la fluencia en is seccion en consideracién.
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En secciones | o H flexionadas alrededor de cualquiera
de sus ejes centroidales y principales puede tomarse un

valor de Mg comprendido entre Fg M, y Fg M, calcu-
lado por interpolacion lineal teniendo en cuenta que esos

valores corresponden, Tespectivamente. a relaciones an-
cho/grueso de los patines de

830//fFy 5404 F

Si la flexidn cs alrededor del eje de mayor momento de
inticia se comprobara que la relacidén ancho/grueso del
alma no excede de la que corresponde al valor calculado
de Mp. para lo que se interpolara finealmente entre las
relaciones

sooo/[?y y sgoorﬁ?,

correspondientes a Fp M, v Fr M,, respeciivamente.

No hay limites en la longitud sin soporte lateral, en
secciones tipo 1, 2 o 3, cuando la seccion transversal e
circular o cuadrada, hueca o maciza, o cuando la viga,
cualquicra que ses la forma de su seccion transversal, se
flexiona alrededor del ¢je de menor momento de inercia,
Por consiguiente, en estos casos la resistencia de disefio se
determina con las ecuaciones 3.3.1 o 3.3.4.

¢} Parmn _ssg_c_iol_:gs__t_ipn b

Cuando tanto el alma comn el patin comprimido co-
rresponden al tipo 4, de acucrdo con 2.3.1, el valor de Mg
s¢ determina con los criterios para diseno dc lerhles de
limina deigada doblados_ rn | F.o -

Cuando los patines cumplan los requisitos de las sec-
rionus tipo 1, 2 o 3, y las almas sean tipo 4, ¢l valor de
Mp se obtendra de acuerdo con ¢ inciso 4.5.8 de estas
notmas,

Cuandn las almas cumplen los requisitos de las seccio-
nes tipo 1, 2 0 3, y los patines son tipo 4, se distinguen
dos casos:

1. Si el patin comprimido esti formado por elemen-
tos planos no slicsados,

Mg = Fg Q.8F, = FrQ. M, {3.3.5)
Q. se define en 2.2.6.

2. Si el patin comprimido esti formado por elementos
planos atiesados,

Mp = FRS,F, (3.3.6)

Se modulo de sceridn electivo del elemento, se calcula
con el ancho efectivo del patin comprimido, determinado
de acuerdo con 2.3.6, en vez del ancho total. El médulo de
seccion de perfiles simétricos respecio 2l eje de flexion
puede calcularse, conservadoramente, utilizando el mismo
ancho efectivo en el patin en tension.

Si ¢ valor de Mg calculado con alguna de las ecuacio-
nes 3.3.5 0 33.6 es mayor que cl dade por la ec. 3.3.4,
€ate seri o momento resistente del elemento,

En las expresiones anteriores,

Fr = 050

Z = médulo de seccion plistico.

8 = médulo de section clistico.

S. = modulo de scecitn elistico efective.

M, = ZF, = mumento plistico resistente de [a seccion.

M, = SF, = momento corrcspondiente a Ia aparicién
del esfuerzo de fluencia en la seccion {sin con-
siderar esfucrzos residuales).

F; = Esluerzo de fluencia.

33.2.2 Miembros no soportados lateralmente
{L> L.

La resistencia de disrcfio de miembros en flexién cuyo
patin comprimido esti provisto e soportes laterales con
separaciones mavores gque Ly, ¢~ igual a:

a/ Para secciones tipo 1 0 2 con dos ejes de simetria,
¢ Nexionadas alrededor del eje de mayor momento
de inercia:

2
si H“ > '5. Hp.
. D.28B M
M- 1.15 Fp HP a - _—Jﬁu Yo
pero no mayor que Fg M, (33.7)
Sy L (2/3) Hp. HR - FpM, (33.8)
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En vigas de seccion transversal 1 o H, laminadas ¢ he-
chas con tres placas soldadas, M,, momento resistente no-
minal de la seccion, cuande el pandeo lateral se inicia en

el intervalo elastico, ea igual a:

q 1E ., )

M o= o By G (T C,
i R N AT
CL Y 2.6 (L a ..)

En secciones 1 o H laminadas o hechas con placas, de
dimensiones semejentes a las laminadas, puede tomarse:

. 2 2 3.3.10
Hu (1/c) “cx-'*“cz ¢ )

(3.3.11)

donde:

H - EAt
cl (L/ ryj

Ho ™ Wz

En les ecuaciones anteriores FR es el facior de resis-
tencia, que vale 0.90. A y d son el dres total y ¢l peralte
de la seccion considerads, I, y r, su momento de inercia
y radio de giro respecio al eje de simetria situado en el
plano del alms, 1 el grucso de patin comprimido, L Ia
separacion entre pinios de ese patin fijos lateralmente, }
y G las constanics (e torsién de Saint Venant y por ala.
beo de la seccion v C, que puede tomarse conservadora.
mente igual & la unidad, esta dado por:

C = 0.60 + 0.40 M, /M. para tramos que se flexionan
¢n curvatura sizmple

. € =10.60 — 0.10 M;/M; pero no menor que 0.4, para
tramos que s¢ [lexionan en
curvatura doble

C=10 cuando el momento flexionan.

e en cualquier seccién den.
tro del tramo no soportado la.
teralmente e mayor que M,,
o cuando el patin no esti so-
portado lsteralment~ de ma.
nere efective en wno de los
extremos del tramo
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M, y My son, respectivamente, el menor v el mayor de
los momentos en los extremos del tramo en estudio, toma-
dos en valor absoluto.

En miembros de seccion iransversal en cajon (rectan.

gular hueca) se 1oma G, = 0.

L. ¢s la longitud maxims no soporiade lateralmente
para la que el miembro puede desarrollar todavia el mo-
mento plastico M, (no se exige capacided de rotacion),
y L, la longitud que separa los inturvalos de aplicacidn
de las ecs. 337 y 338 (la ecc. 33.7 es valida para
le..yln3.3£pamL>L,).

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

Micmbros de seccion transversal [:

- , (3313)
L < 12¢ [ECa ‘ﬁ + I + x¢
u Xu GJ u
) - T (33.)4)
R N
T X GJ r

T

E e e madulo de e.lasticx;dad del acero y G su mdadulo
de elasticidad al esfuerzo cortante; se tomarin iguales &
2 040 000 kg/cm?® y 784 000 kg/cm?, respectivamente. -

En las ecuacioncs antcriores,

2F ir, =
- —x (& .t Sy L}
x L.293 ¢ &y ) 3.220 X . X JCGJ'I],

En secciones | laminadas o hechas con placas soldadas,
de proporciones semejantes a las laminadas, pucden uti-
lizarse las =xpresiones simplificadas

dr
- 6.55 Yy Y {33.15)
'L“ xu T -ﬁ+ 41 + xu’
L. 655 T 1+ T +x2 (2326
T xr t I
donde

2 4
- 4,01 - 4y 2
2, o776 (TP m3nx, X 2407 g
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‘d cs el peralte de la seccion y 1 el grueso de patin com-
primido.

Miembros dc seccion transsersal rectangular, maciza ©
hueca:

= 1.3 33.17
L.=09 aF ] ( )

L, = 2.92 -—E—- vig=322L, (33.18)
CF,

b) TDara secciones lipo 3 0 4 con dos ejes de simetris
y para canales cn las que estd impedida 18 rota-
cién alrededor del ejr longitudinal, flexionadas al-
rededor del eje de maynr mowento de inercia:

Si M, < 3 M,

0.28 M

M. = 1.15 F, M (1 - ———XL ) (33.19)
R Ry M
u
pero no mayor que Fy M, para seccioncs tipo 3 ni que el
valor dado por la ec. 3.3.5 0 3.3.6 cuando las almas cum-
plen los requisitos de las tecciones 1, 2 0 3 y los patines
son tipo 4.

2
SiM, > Y M,
HR -. FR lMlu
M. sc calcula con la ec. 339 o, cuando sean aplica.
bles, pueden atilizarse las ¢ 3.3.10 & 3.3.12. Estas tres

ccuaciones pueden empliarse también para las canales, ha.
ciendo en elles M. =0,

(3320)

Leos limites de aplicacion de las diversa: ccuaciones sc
determinan también con las ecs. 3.3.13 a 3.3.18, pero al
calcular X, y X, y al aplicar las ccs. 3.3.17 y 3.3.18 a
mirmbros de seccién transversal rectangular hueca debe
=nytituirse Z por S.

Cuando lus patines rumplen los requisitos de las sec-
cionrs tipo 1, 2 0 3 y las almas son lipo 4, ¢] momento
resistente de disefio no debe exceder el valor obtenido de
acuerde con el inciso 458 de estas normas.

En miembros de seccion transversal en cajon (rectan:
gular hueca) se toma C, = 0.

333 Resistencia de diseiio al cortente.

Este articulo se aplica al aima {0 almas, en o caso de

3 de diciembre de 1987
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miembros de alma miltiple, como las secciones en cajén)
de vigas y trabes de seccion transversal con dos ejes de
simetria, sometidas a fuerzas cortanies alojadas en uno
de los plancs de simetria, que coincide con ¢l alma cuan.
do ésta es tGnica o cs paralelo a cllas en miembros con
mis de un alma, cuando ¢l disefio queda regido por al-
guno de los estados limitc de resistencia al cortante,

La resistencia de diseiio a]__ogg_tnp_te,i!a, de_uns_viga
o trabe de ¢je recto v seccion iransversal constante, de
seceian 1, € o en cajén e,

Vg = Vi Fr (3321)

Fr =090 y VN & la rcsistencia nominal, que se de-
termina como se indica & continuacion.

Al evaluar Vi se tendra en cuenta si la sercion tiene
tna ¢ mas almas.

;"- s Vg = 0.66 F_ A
Y. . y
(33.22)

El alms falla por cortante en el intervale de endureci-
miento por deformacidn.

b) S1 1400 /l P
F, 4

X -2 9 frpre
< usot:j?.vN T A

. ——————— -

(33.23)

La falla es por plastificacion del alma por cortante.

) Si
’ k h ,__l_t_
1600 [+ < . <2000 /¢
y y

se considerah dos caszos:

€

cl) Estado limite de iniciacién del pandeo del alma

922 VF k
VN = h/t Aa

c2) Estado limite de {alla por tension diagonal

(3.3.24)

922 0.50 F

K
- _____L\‘ - 280, -
V& %7 -fn-(.[h)’ samy? *
(3.3.25)
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS
VERSION 5.30
BY .
ASHRAF HABIBULLAH

Copyright (c}) 1983-1991
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC.
All rights reserved

EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO.
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1998%

COMBINACIONES Dt CARGA:

COMB1 1.4CM + 1.4 CVmax

COMB2 1.1CM + 1.1 CVred + 1.1 Sx + 0.33 Sy

COMB3 1.1CM + 1.1 CVred + 0.33 Sx + 1.10 Sy

COoOMB4 1.1CM + 1.1 CVred - 1.1 SX - 0.33 Sy

COMBS 1.1CM + 1.1 CVred - 0.33 Sx - 1.10 Sy
—+ COMB& 1.1CM + 1.1 CVred

COMB7 1.08x

coMBa 1.2 Sy

COMEB9 1.0 CM

CCOMB10 1.0 CVmax

COMB11l 1.0 CVred
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS
VERSION 5.30
BY
ASHRAF HABIBULLAH

Copyright {c) 1583-1991
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC.
All rights reserved

PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-Q3.FRM
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO.

UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999
BEAM FORCES AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT
BAY OUTPUT OUTPUT MAJOR MAJOR MINOR MINOR AXIAL TORSIONAL
1D ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEAR FORCE MOMENT -
CASE 1 END-I -31811.20 -16764.75S .00 .00 | .00 .00
1/4-PT 4018.53 -8378.92 .00
1/2-PT 15948.65 6.90 .00
3/4-PT 3979.18 8392.73 .00
END-J -31889.%0 16778.55 .00
7 CASE 2 END-I 29571.71 -2814.88 .00 .00 .00 - .04
1/4-PT 29036.82 3190.25 ele
1/2-PT 11387.31 9195.37 .00
3/4-PT -23376.81 15200.50 .00
END-J -75255.53 21205.62 .00
7 CASE 3 END-I -8178.37 -9441.88 .00 .00 .00 .33
1/4-PT 10173.69 -3436.76 .00
1/2-PT 11411.15 2568.37 .00
3/4-PT -4466.00 8573.49 .00
END-J -37457.76 14578.62 .00
7 CASE 4 END-1 -75133.69 -21195.95 .00 .00 .00 .04
1/4-PT -23282.55 -15190.82 .00
1/2-PT 11453.98 -9185.69 .00
3/4-PT 29075.91 -3180.57 .00
END-J 29583.22 2824 .56 .00
7 CASE 5 END-I -37383.61 -14568.94 .00 .00 .00 -.33
1/4-PT -4419.43 -B563.82 .00
1/2-PT 11430.14 -255B.69 .00
-3/4-PT 10165.10 3446 .44 .00
END-J -8214.55 9451.56 .00
CASE 6 END-I -22780.99 -12005.41 .00 .00 .00 .00
: - 1/4-PT 2877.13 -6000.29 .00
1/2-PT 11420.64 4 .84 .00
3/4-PT 2849.55 6009.96 .00

END-J -22836.15 12015.09 .00



CASE 7
CASE 8

CASE 9

CASE1Q

CASE1l1l

END- I
END-J
END-I
END-J
END-I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT
END-J

END- I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT

END-J

END-I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT

END-J

52352.
.38

-52419

14602.
-14621.
-15535,

1960.
7786 .
.08
-15570.

1943

-7187.
.78
.22
.19
-7208.
.82

9089
3605
899

-5174

654,
2595.
.42

647

-5189.

70
62
61
17
59
68
20

11

30

98
73

94

9190.

2563 .

-B186.
-4051.
.07
4097.
.32

8192

-3788
-1893

3792
-2727
-1363

53

i8
55

70

.64
.39
.86
1897.
.36
.83
.25
.33
1365.
2730.

11

91
49

.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00

.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00

.00
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.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.04

.33

.00

.00

.00



Longiwd (1):‘ 12.00 m
Seccion propuesta: T-1

H =700 mm
B =300 mm
tp =22 mm
ta= &mm

Utilizar acero A-36 fv=2330 kg/cm? 7

Topi 5 g

—A

A=2(30*2.2) - (704408 = 18448 em®

Ixx = (0.8(70-4.4¥ 12 + 21[(30*2 2)(33.9)] + (30*2.23)/12}
Ixx = 18 820+ 2175 847.86 + 26.62 !
[xx =170 36%¢cm 4

fvv = 2 [(2.2*%3°)/12] - ((70-5.4)*0.8%712
Ivv= 9900 - 2.8

Ilvw=9903 cm 4

™= {Ixx'A)-

™= {170 569/184 48):

=304l ¢m

= vy Ay

n= (9903 134,48y :

n=733cm

Sxx = Ixx.cl
Sax= 170 369/35=4873 ecm?

Syv = lyyic2
Syy = 990313 = 660 cm®

Zv = 1.14* 660 cm’
Zv =732 ¢m’



J=(1/3)(2b * p° - h * @)
= (1/3) (2730%2.23 = 70%0.8")
J=225cm4

b 160 las rel

a) en patines:

b/ 2tp = 30(2*2.2) = 6.82

o) enalmas:

d/ta = 63.6:0.3=232

TPO
Patines: o0ty =9 |5
Alma IS00AY 2= 6958

Como para patines:

bl pr =632 o DA =deibity

s ocome para almas. :

dta=382 «

103,37 = $300 (1) :

tones ancho/orueso

TIPOZ

S0y s = 10,74

CS300A): = 10537

<= TIPOI

= TIPO2

TIPO 3

$30/(fv)i: = 16.50

8000tV - = 1539.03



La trabe B7 es un miembro soportado lateratmente, entonces apiicando la térmula 3.3.1
de las NTC se obtiene:

resi l X
Mr=Fr*Z* v = Fr* VD e (3.53.1)
Mp = Z*tv

Mp=35333cem’*2330keem” =14 034 150 kg-cm.
Mp=14054 [50kg-cm* Ilm 100 cm= 140 341 kg-m.

Mr=0.9*140 541 = 126 487 kg-ma.

Casos:
) Sihrt < 1400(kfvY: > \n=0.66 fv*aa
donde:
k= 50- 50«2h) _
a = Separacion entre atiesadores transversales
Considerando que la seccion no tiene auesadores. entonces se considera k=3
Enalmas no auesadas h:t no debe exceder de 260

hi="d-4308=82 < 260 ok

ht=82 < 1403 2330 =62.2 Nocumple

bY St 1400(Kfv)i: < ht < ledk fvi: > Vn= {[922(fv*k)4]J(VD | Aa
62.2 < 82 < 1600(32 330)':=71.12 No cumple
¢} Si 1600(K/fv): < ht < 2000(kfvis =>» Se consideran dos subcasos

THIZ2< 8222000435, 2 3530): =839  Sicumple



Subcasos:

¢l ) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma:
Vnl = {(922(fv*k)¥“ )/ (hvt)} Aa

Aa = Area del aima

Aa= 70*08 =56 cm’

Val = {(922(2530*5)1:W82)) 35 =70 319 kg.

¢2 ) Estado limite de talla por tension diagonal:

Vil = O9ZZ¢EvER) bty [ 1087 (= h) Y H]= 1036t E=(why )il Aa

Vol = (9222 330" )8y [ 10870 (11 280:65.6¥) 2] ~
(0.3%=23301 (1= 1200/63.6)%) ! 36

Vn2= 120437 - 69.05,56

Vn2=7]323 kg

Resumiendo:

Vnl =70819 kg <

rige

vnl=71323k

s

Entonces: Vr=VnFr = 70819kz *0.9=63 737 ky

Vr=6% 7" ko



10n con & ani i
Combinacion de carga que nge

Casoy L1{CM~-CVr:Sx-03Syv)

-

Momento de disefio (Md):
Md = 75253 kg-m

Momento resistente de ia seccion (Mr):
Mr =126 487 kg-m

Cortante de diseno (Vd):
Vd= 2] 205 ke

Corante resistente de Ia seccion (V)
Vr=63757 kg

Vd < Vr ok




555555588 $SS$S85585S $$555555585 $$55588S- $9558888

EEEEREIRE $8588555885 $$5S585558 $$558558SS $55555883
$9 $S $$ $S $S$ $$ $$
83 $$ $S $$ $$ $$ §S
$55855558 $$ 5855558885 $SS88558S 5555555389
$$ $S $$ $S $$ $$ $$
$S $S $$ $S $$ $$ $S
$$3555583 $$ $$ $3 $55555555% SSSSSSSSS
$SS55888S $5 $S $$ SEEEEERRR $55$85555 (R)

EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS
VERSION 5.30
BY
ASHRAF HABIBULLAH

Copyright ({(c) 1983-1991
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC.
All rights reserved

PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-Q3.FRM
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO.

UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999
BEAM FORCES AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT
AY OUTPUT CUTPUT MAJOR MAJOR MINOR MINOR AXIAL TORSIONAL
D ID PQINT MOMENT . SHEAR MOMENT SHEAR FORCE MOMENT
. CASE 1 END-I -62191.55 -36022.45 .00 .00 .00 .01
1/4-PT 10765.24 -3515%4.91 .00
1/2-PT 30278.55 -519.38 .00
3/4-PT 9855.57 34116.16 .00
END-J -60971.78 34983.69 .00
24 CASE 2 END-I -33347.30 -22938.28 .00 .00 .00 -.19
1/4-PT 12977.50 -22256.64 .00
1/2-PT 21552.14 2184.99 .00
3/4-PT 1880.63 26626.63 .00
END-J -53402.63 27308.26 .00 :
24 CASE 3 END-1I 1331.04 -14597.74 .00 .00 .00 .22
1/4-PT 30557.73 -13916.10 .00
1/2-PT 22034.26 10525.53 .00
3/4-PT -14735.36 34967.17 .00
END-J -87116.73 35648.80 .00
24 CASE 4 END-I -54494.56 -28024.39 .00 .00 .00 .20
1/4-PT 2256.78 -27342.76 .00
1/2-PT 21257.595 -2901.12 .00
3/4-PT 12012.98 21540.51 .00
END-J -32843.74 22222.15 .00
24 CASE 5 END-I -89172.90 -36364.94 .00 .00 .00 -.21
1/4-PT -15323.46 -35683.30 .00 ‘
1/2-PT 20775.83 -11241.67 .00
3/4-PT 28628.97 13199.97 .00
END-J 870.36 13881.60 .00
CASE 6 END-I -43920.93 -25481.34 .00 .00 .00 L0l
1/4-PT 7617.14 -24799.70 .00
1/2-PT 21405.05 -358.07 .00
3/4-PT 6946.81 24083.57 .00

END-J -43123.19 24765.20 .00



24

24

24

CASE 7
CASE 8

CASE 9

CASELO

CASEl1l

END-1
END-J
END-1I
END-J
END-1I

1/4-PT -

1/2-PT
3/4-PT
END-J
END-1I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT
END-J
END-1I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT
END-J
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6363,
6363.

.06

60

73
06
40
27
94
59
59
55

12
12
12
88
88

.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.19

.22

.00

.00

.00



v
|
Longitud (I): .00 m . ' )
Seccion propuesta: T-3 4 —F
t
H =700 mm | X A
B =250 mm H 1 TR T
tp=22mm | +.
ta= 8 mm g
o ....4',-.-
Utilizar acero A-36  fy=2530 kg/cm?
Y

TOpI 50
A=2025%2 )~ (704108 = 16248 cm?

Ixx = (0.8(70-4.4P)12 = 2}(25%2.2)(33.9) + (25*2.29/12}

Ixx = 18820+ 126457
Ixx = 143 277cm. o
Ivy = 242.2*233)/120 + ((T0-1.4)*0.8°)/12

™= (IXXAYe
™= (1352777162 .38
™ =2990cm.

= Iy

no= (S732°162.4%)
n=394cm,
Sxx=Ixx'c

Sxx = M3277 35 =415 em’

Zx=1.14* 315l cm?
Zx =4732 ¢em?

Syy = lyvic
Syy = 53732/12.5 =459 cm®

Zv=114*459cm’
Zv =323 em)?



J=(13Y2b*p* +h * 12?)
J=(1/3)(2*25%2.2> + 70*0.8")
J=189.41 cm4d

a) en patines:

bp/ 2tp = 25/(2*2.2) = 5.68

b) en almas:
dia = 65.6/0.8 = 82
Jasificacion de la seccidn
TIPO | TIPO 2
Patines: 460/(fy)2=9.15 540/(fy)2=10.74
Almas: 3500/(fy)% = 69.58 53004 fy)% = 105.37

Como para patines:
b/(2*ip) = 5.68 < 9.15=460/({v): =¥ TIPOI
y como para almas:

d/ta=82 < 105.37 = 5300/(fy)s <2 TIPO2

nt t

TIPO 3

830/(fy)%s = 16.50

8000/(fy): = 159.05



La trabe B24 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la formula
3.3.1 de las NTC tenemos:

esistenc] fl
Mr = Fr¥*Z*y = FI*MP oo (3.3.1H)
Mp = Z*fy

Mp =3732*2530 =11 971 960 kg-cm.
Mp=11971960 kg-cm* I m/100cm= 119 720 kg-m.

Mr=0.9*119 720 = 107 748 kg-m.

VT = VIR T e et e e e e e eeas s et e e ae e veesanessaeeanns {3.3.21)

(Casos:

a) Siht < 1400(k/fy)%
b) Si 1400(k/fy)% < hit < 1600(k/fv)%
¢} Si 1600(k/fy)s < hit < 2000(k/fy)Y:

d) Si 2000(k/fy)/s < hit

h/it = (70-4.4)/0.8 = 82

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso:
1600(k/fy)2 < hit < 2000(k/fy)¥s

71.12 < 82 < BB9 si cumple



~ ¢l ) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma:
Vnl = {(922(fy*k)4)(h/t)} Aa
Aa= 70*0.8 = 56 cm?

Vnl = 1(922(2530*5)¥2)/(82)156 = 70 819 kg.

c2 ) Estado limite de falla por tension diagonal:

Vin2 = {922(fy* KAV [ 1-08TV(1+Ha/h)P) ]+ (0.5fy)/(1+Hah)) %) Aa

Vn2 = 1(922(2530%5)4)/(82)* [ 1-(0.87)/(1+(1200/65.6))%4] +
(0.5%2530)/(1+(85%)2) %4 ! 56

Vn2 =71 323 kg

Vnl =70 819 kg <

rige
Vn2 =71 323 kg
Entonces: Vr=VnFkr = 70819 kg * 0.9 =63 737 kg

Vr =63 737K

: . l - ; zados:
Combinacion de carga que nge
Caso5: L.1{CM+CVr-Sx-03Sy)

Momento de disenio (Md):

Md= 89 173 kg-m Md < Mr__ ok

Momento resistente de la seccion (Mr):
Mr =107 748 kg-m



Cortante de disefio (Vd):
Vd= 36364 kg""

Cortante resistente de la seccion (Vr):
Vr=63 737 ke

Vd < Vr ok
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PEF s il
r‘-emﬁi—"-

RPHOF LA L 1) f (] () - "
3
5 195 1445 315 92 -4
6 218 1734 410 106 48
8 264 2312 678 142 . i
10 310 2891 1074 187 101
12 56 3469 1626 243 139
5 197 1445 N 105 51
6 220 1734 502 121 61
8 266 2312 804 155 86
10 312 2891 1238 207 19
12 as8 3469 1834 265 161
S 199 1445 445 114 50
6 222 1734 567 131 71
B 268 2212 891 - 17t 98
10 34 2891 1256 220 133
12 350 3469 1985 279 177
5 202 1445 538 S oz 75
6 225 1734 678 146 88
8 n 212 1049 189 19
10 n7 2891 . 1564 242 159
12 363 3469 2253 304 206
.o " SIMBOLOGIA ’ .
i = Momento da Inercia de la seccion de acero (crn“fm).

Ssup = Mddulo de Seccidn de la seccion de acero para la fibra superior (em3/m).
Sint = Mddulo de Seccidn de la seccién de acero para la fibra inferior (cm/m).
Wy, = Pesa propio de a l4mina y el concreto (kg/m?).

vr = Cortante {kg). |

1 = Momento de inercia de la Seccién Compuesta (crn‘).

(3

Sgc = Modulo de Seccion de la seccién compuesta para la fibra superior de la
losa {cm”).

Sic = Mddulo de Seccidn de ta seccién compuesta para la fibra inferior de la
losa (cmv).

t = Espesor de la losa de co’r]creto sobre las crestas (cm).

L = Separacion entre apoyos (m).

1.- Para el célculo de las propiedades de la seccidn compuesta se considerd
concreto normal: Peso Volumétrico = 2300 kgIm yfc=200 kglcm2 .

2.- Lascbrecarga mostrada en las tablas esta basada en las condiciones de
un claro simplemente apoyado, actuando la ldmina como refuerzo positivo.

3.- Maximo claro sin apuntalamiento temporal de acuerdo a las
recomendaciones del Steel Deck Institute (SDI), y estara limitada por la
deflexion de L/1B0, pero sin exceder de 1.9 cm.

4.- Criterios y métodos de disefic de acuerdo a la ultima edicién del "Manual
de Miembros Estructurales de Acero Rolado en Frio®, editado por el
American iron and Steel Institute, 1986.

§.- Lamma galvanizada de acuerdo a la norma ASTM A-446 grado “B”

{Fy=37 KSI).
6.- Estuerzo mdximo de trabajo del acero: 1,560 kglcm2




1 .t .“\.—: .
iy VAR
[ Rt

—aa 24 1.80 2902

val - o] 2 _ 2581 BELLE
i 3o e FY* S 2294 =218 o

. - _ 2.‘0 1m .m
T - 2,60 - 1555 2210 ©

e 2.80 1298 1857

.00 1091 1571

“es 320 g21 1338

3.40 780 1145

360 663 583

- 3.80 5683 845

400 478 728

4.20 405. 627

- 4.40 341 540

4.60 286 464

480 _ 237 307

5 00 194 338

22 1.80 1408 1708 2302 2900 3496

200 1248 1514 2046 2579 3

2.20 116 1352 1835 2316 2795

2.40 907 1101 1597 2097 2532

2.50 Tdd 2086 1321 )aB4 2310

2.80 614 751 1102 1582 2119

300 ~ 510 625 - 826 1338 1874

3.20 - A24 523 82 1138 1604

3.40 a53 433 662 arz 1380

360 294 w7 562 [ xx] 192

3.80 243 307 ar T16 1023

4.00 200 - 255 404 816 897

420 - 163 an 2 529 781

4,40 131 b BN 288 455 679

4.60 103 139 241 389 591

4.80 110 199 Jaz 514

500 163 282 445

20 1.80 1407 1705 2300 2898 3494

2.00 1246 1512 2044 2577 3109

220 1115 1354 1834 2314 2794

240 1005 1223 1659 2095 5N

2.60 908 1089 1510 1910 2308

2.80 756 808 1292 1751 2118

3.00 -3k ] 763 1091 1530 1953

320 532 843 926 1307 1797

340 449 545 700 122 1551

3.60 79 482 676 967 1344

3.80 320 392 579 aas 1"

400 269 xnz 496 T23 1021

420 25 280 425 827 892

4.40 188 236 364 543 781

460 155 197 o 470 684

4.80 162 263 406 599

5 00 132 221 50 524

18 1,80 1404 - 1702 2298 2895 491

2.00 1242 © 1509 2041 2574 3108

220 112 1351 1831 m 2781

240 1002 1220 1656 2092 2528

2.60 210 "og 1507 1907 2305

2.80 830 1014 1380 1748 215

.00 761 931 1270 1610 1850

3.20 770 847 1174 1400 1805

3.40 584 T25 1014 1384 1678

160 492 620 a75 1204 1564

ana0 418 527 757 1049 1417

400 59 452 657 s 1244

420 * 310 390 5T 801 1004

4 40 269 340 496 02 965

4,60 236 294 431 615 852

480 204 252 74 539 753

500 172 214 frat) AT2 865

NOTA:

Los valores sombreados requieren apuntalamientio temporal al centro del claro.



Seccion Compussta Seccidén no Compuesta

Perfil Resistencias Factorizadas | Datos del |_Condicién no Arrlostrada
Laminadof| ™ M, (kN m) (RN ," A ,S' J Pertit | [mekn| o | my
{mm) para 10" mm” | 10°imm Laminado L'mm m mm | kNm
100% 715% 50% | 100%
W410X39 § 2 000 380 359 332 1330 425 1040 [IM, 197[ 20001193 | 6000 552
W16X26 || 1660 360 342 317 1080 409 1030 ||V, 448| 30007155 | 7000 | 441
b=140 [ 1300 339 325 208 8g2 387 1010 fjL, 1860]4000]105 | BOOO| 366
t=88 950 | 318 301 275 630 356 989 i), 1271 4500} 86.7) 9000 | 31.3
d=399 || 600 | 285 269 248 308 310 945 (IS,  634:5000) 731/10000| 27.4
W380X33 | 1980 296 276 252 1130 300 807 M, 146) 2000{ 139 | 5600 | 432
W14X22 | 1820 286 270 248 1070 289 787 |V, 36113000(108 | 6000} 38.1
h=127 {1270 206 253 233 842 274 784 |\, 1720{4000| 70.3{ 7000 308
t=A5 910 245 233 213 603 252 764 |1, B827)4500| 584/ 8000| 2659
d =349 550 218 205 188 365 216 727 §S: 474|5000| 497

W310x39 [ 2020 | 318 298 271 | 1330 297 898 [IM, 185} 3000|153 8600 691
W12X28 || 1640 | 297 280 257 1080 285 887 iV, 320{4000{130 | 7000| 622
b=165 1 1260] 275 261 243 836 267 871 (L, 2440{5000{103 {7600 66.6
=97 880 252 242 225 583 | 242 845 [il, 851/ 5500) 885{ 80001 61.8
d =310 500 226 215 2014 331 202 798 |IS, 54916000 77.7/8500| 478

Tabla obtenida del libro "Composite floor Syslems" de E.Y L. Chien y J K. Rilchie
Ed. Canadian Institute of Steel Construction
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a) Viga no compuesia b} Viga compuesta

Fig 3.6.4 Comparacién de vigas deformadas, con y sin accién
compuesta,



M (losa) M (losa )

{ {(}—c :
- C
el
o en
M (vign) M {viga) —T
Daslizamiento Daslizamienlo

EJe neutro |
de falosa =l

‘ {
Eje neulro l \
— de lg Iosd‘"‘gZ‘- Eje neulro }-No hay .

de la secclon deslizamiente
Ele neulro compuesia--

E
Elﬂ feuiro dela vigg-~{-- .!

de la viga -~} g

|

a) No hay inleracclon c) Interaccion complela

b) Interaccion Parcial X

Fig 3.6.5 Distribuciones de deformaciones en vigas k

O WA puas\'as



a) Seccion transversal b) Deformaciones ¢) Esfuerzos y fuerzas
unitarias equivalentes

Fig. 3 6.6 Deformaciones unitarias v esfuerzos cuando la seccion desarrolla su
resisiencia maxima. {el ¢je neutro plastico esta dentro de la losa de concreto)

Bloque de compresion en e! concreto: C= t"c*a*be

La fuerza de tension en la viga : T= At~y .
Ademas: C=T
2> f'c*a*be= Atr*fv
Despejando "a™
a = (At*ty)/(be*f'c)
Momento resistente nominal: ‘1 '

Mn=Cdi =Td

De la figura: .-

di = &2 + (tc - 2/2)






