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Parte 1 DISENO ELASTICO

SECCION 1.1 PLANOS DE DISENO Y PLANOS DE TALLER
1.1.1 Planos de disefio

Estos han de contener el disefio completo con medidas, secciones y localiza-
cién relativa de los diversos miembros. Se acotarin los niveles de piso, centros
de columnas y proyecciones, Han de dibujarse a una escala suficientemente
grande para mostrar en forma adecuada Ja infermacién. En ellos se indicaré el
tipo o tipos de construccién (como se define en la Seccion 1.2) segin su destino,
y contendrin ademis los datos de las cargas supuestas, de las fuerzas cortantes,
momentos y fuerzas axiales que han de ser resistidos por todos los miembros y
conexiones; asimismo, contendran todos los datos requeridos para la prepara-
cién adecuada de los planos de taller.

En el caso de juntas ensambladas con torniilos de alta resistencia, requeri-
dos para resistir esfuerzos cortantes enwre las partes unidas, los planos deben
precisar el tipo de conexién: de friccion o de aplastamiento.

Cuando se requiera que las armaduras y vigas tengan contraflecha, se indi-
card en los planos de disefio,

1.1.2 Planos'de taller

Antes de intciar propiamente la fabricacién de la estructura, deberén pre-
pararse los planos de taller. Estos deberdn contener la informaci6n completa
para la fabricacidn de los elementos de la estructura, incluyendo la localiza-
cién, tipo y tamaiio de todos los remaches, tornillos y soldaduras. Se haré la
distincidn entre sujetadores y soldaduras de taller y de campo. Se elaboraran
de acuerdo con las mas modernas pricticas y se tendra en cuenta la rapidez y
economia ¢n la fabricacién y en el montaje. '

1.1,3 Indicaciones para las soldaduras

Se indicaran en los planos de discfio y de taller las juntas, o grupos de jun-
tas, en las que la secuencia y técnica de aplicacién de la soldadura requieran
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de especial atencién para minimizar las soldaduras con restriccion a ta defor.
macion y para evitar las distorsiones excesivas Las longitudes de soldadura in-
dicadas en los planos de disefio y de taller seran las longitudes efectivas.

1.1.4 Simbolos normalizados

Los simbolos de soldadura empleados en los planos de disenio y de taller, de
preferencia serin los de la Sociedad Americana de Soldadura (AWS). Podrin
emplearse otros simbolos adecuados siempre y cuando se expliquen en forma
completa en los planos de diseno o de taller.

SECCION 1.2 TIPOS DE CONSTRUCCION

Se permiten tres tipos basicos de construccion, con sus consideraciones de
diseiio correspondientes, bajo las'condiciones que abajo se enumeran. Cada ti-
po determinari especificamente el tamnafio de los miembros, el tipo y la capaci-
dad de sus conexiones.

* Tipo 1, designado comidnmente como “marco tigide", supone que las
juntas entre vigas y columnas son lo suficientemente rigidas como para
mantener practicamente sin cambio los &ngulos originales entre los
miembros que se intersectan.

* Tipo Z, designado comiinmente como “estructuracién simple” (extremos
simplemente apoyados, sin empotramiento). Supone que, en cuanto a
cargas gravitacionales se 1efiere, los extremos de las vigas estan unidos s6-
lo para resistir fuerza cortante y estan libres para girar. .

* Tipo 3, designado comunmente como “marco semirrigido” (extiemos
parcialmente empotrados). Supone en las conexiones de las vigas una ca-
pacidad conocida y confiable de momento, intermedia entre la rigidez
del Tipo 1 y la flexibjlidad del Tipo 2.

El disefio de todas las conexiones estard acorde con las consideraciones re-
lativas al tipo de construccidn indicade en los planos de disefio,

La construccién Tipo | estd incondicionalmente permitida dentro de estas
especificaciones. Se aceptan dos métedos de disefio. Dentro de las limitacicnes
formuladas en la Seccién 2.1, los miembros de marcos rigidos o las porcio-
nes continuas de marcos se disefiaran de acuerdo con sus resistencias maximas
predecibles, para soportar las cargas de diseiio especificadas muliiplicadas por
los factores de carga recomendados. Alternativamente, ta construccién Tipo |
se disefiara dentro de las limitaciones de la Seccién 1.5, para resistir los esfuer-
zos producidos por las cargas de disefio especificadas, suponienda la distribu-
cién de momentos de acuerdo con la teoria elastica.
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La constiuccién Tipo 2 estd permitida dentro de estas especificaciories, su-
jeta a las estipulaciones del siguiente pirrafo, cuando sean aplicables:

En edificios cuya construccién es del Tipo 2 (por ¢jemplo, conexiones entre
vigas y columnas que no sean para resistit cargas de viento, supuestas como fle-
xibles bajo cargas gravitacionales) los momentos debidos a cargas de viento
podrin ser distribuidos entre las conexiones seleccionadas del marco, stempre.
que:

1. Las conexiones y los miembros conectados tengan la capacidad ade-

cuada para resistir los momentos debidos a las cargas de viento,

2. Las vigas sean capaces de soportar el total de las cargas gravitacionales,

como vigas simplemente apoyadas.

3. Las juntas tengan una capacidad adecuada de rotacién inelistica, capaz

de evitar los esfuerzos excesivos en los sujetadores o #n las soldaduras ba-
jo la combinacion de cargas gravitacionales y de viento.

L.a construccién del Tipo $ (semitrigida) s6lo se permititd si se comprucba
que las conexiones gue se utilizardn son capaces de suministrar, como minimo,
una proporcion predecible de la restriccion total del extremo. El disefio de los
miembros principales, unidos por estas conexiones, se basari en una restric-
cién no mayor que este minimo,

Las construcciones de los Tipos 2 y 3 pueden requerir algunas deforma-
ciones inelasticas  pero autolimitadas, 'de ciertas partes de la estructura me-

talica.

SECCION 1.3 CARGAS Y FUERZAS,
1.3.1 Carga muerta

La carga muerta estimada en el disefio consistira del péso del acero utiliza-
do y de todo el material unido o soportado permanentemente por él.

1.3.2 Carga viva

La carga viva, incluyendo la carga de nieve §i la hay, sera la especificada
en el codigo que sirve de base al disefio de la estructura, o la requerida por las
condiciones del caso. Las cargas de nieve sc aplicardn en el area complieta del
techo o en una porcion del mismo y para ¢l disefio se tendran en cuenta las dis-
posiciones probables de carga que produzean los mis altos esfuerzos en los
miembros soportantes.
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1.3.3 Impacto

En estructuras con cargas vivas que producen impacto, las cargas vivas su-
puestas deberdn incrementarse suficientemente para prever este efecto. De no

estipularse otra cosa, el incremento sera:

. 1009

Para soportes de elevadores ...... ...... ...... ..

Para soportes de maquinaria ligera impulsada por motores cléctri-

cos, no menos del . ........ e e e e 209
Para soportes de maquinaria con movimiento alternativo o impulsa-

da por motores de combustién, nomenosdel ... ... . ..., ... ... b09%
Para tirantes que soportan pisos y balcones .. ........ ... ... .. 33%

1.3.4. Factores para el disefio de trabes carril de grias puente

Los porcentajes de impacto vertical y empuje longitudinal se aplican z las
cargas maximas en las ruedas sobre una trabe carril, El impacto lateral se apli-
ca al peso de la carga mds el carro, y se distribuye entre las dos trabes carril, en
proporcién a la rigidez lateral de cada una. Los servicios que se mencionan a
continuacién son los definidos por la Asociacién de Manufactureros de Gritas
de América (C.M.A.A))

Sevvie onfnit tir Lanfoge hmpracto

v lacal temgitidined frateral

A (daneminnenin) g K1 1y
B (Lageio) (13 A S 1%
O (Mediang 1523Y% Nl 1E 1720%
1} {Pesaca) I0% 10g 20
Fo(Cichee) 25018 Y25 LY

Naotas:

1. Se aplicarin los impactos minimos a grias operadas desde el piso.

2. Se aplicaran los impactos miximos a griias con electroimén o cucharén.

3. Las grias operadas desde el piso se considerarin como Servicio C (como
maximo) aunque su disefio sez para servicio maés intenso.

4. Los porcentajes intermedios se escogeran en funcién de Ia velocidad del
movimiento respectivo, siendo los valores bajos para velocidades lentas y
los altos para velocidades rapidas, segin la siguiente tabla:

whoe ..
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Veliw idaedes, ent mimin

Caprerielt ' laye (urro Puente

lento peediane reipdo teuto mediog riprdo fenta meduino viiprdo

[lasia L} on 6 1t 1t 40 i [H1] ) a4 I':!U
che 19 0 25 5 ] 11 ELL i ) [H1] N 120
de 25 a A on b i B R H) ] 45 ?5 15
de ) a B ton 1o 3 5 it 130 40 hilj H Ot}

L‘Vm;.\ de b 1m 16 %5 45 15 .25 3 15 30 45

5. Las deformaciones méaximas de diseio seran:

a) Vertical sin incluir impacto
1/600 para graas de Servicio A, By C
1/800 para graas de Servicio Dy E

b) Lateral por efecto del impacto
1/400 para grias de Servicio A, ByC.
1/600 para graas de Servicio D y E

1.8.5 Viento

Se deberan prevenir los esfuerzos causados por e} viento, durante el monta-
je. asi como después de terminada la obra.

1.8.6 Otras fuerzas

Las estructuras sujetas a sismos, huracanes y otras condiciones extraordi-
narias, se disefiaran para tales condiciones.

1.3.7 Cargas minimas

De no ser aplicable ningiin reglamento de construccién en la localidad de
la obra, las cargas mencionadas en las Secciones 1.3.1,1.3.2, 1.3.5y 1.3.6 no
seran menores que las establecidas, para la localidad en cuestién, en el Manual
de Disefio de Obras Civiles de la Comisién Federal de Electricidad.

SECCION 1.4 MATERIALES
1.4.1 Acero estructural

1.4.1.1 El material que se ajuste a una de las siguientes normas (en su Gltima
edicion) podri ser usado, bajo estas especificaciones: .
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* Acero estructural con limite de fluencia minimo de 29,5 kg/mm?y con un
espesor maximo de 12,7 mm, NOM-B- 99-1971 {ASTM AJ29)

* Tubos de acero, con o sin costura, ncgros y galvanizados por inmcrsion en
caliente, NOM-B-177-1983% (ASTM A53).

® Tubos de acero al carbono para usos estructurales, formados en frio, con o
sin costura de seccién circular o de otras formas, NOM-B-199-1984
(ASTM A500).

¢ Tubos con o sin costura, de acero al carbono, formados en caliente, para
usos estructurales, NOM-B-200-1985 (ASTM A501).

® Acero estructural, NOM-B-254-1974 (ASTM A36).

* Lamina de acero de baja aleacion y alta resistencia, laminada en caliente y
laminada en frio, resistente a la corrosion, NOM-B-277-1981 (ASTM
AGO6},

¢ Acero estructural de baja aleacién y alta resistencia, NOM-B-282-1974
{(ASTM A249).

* Acero estructural de alta resistencia y baja aleacion al manganeso-
vanadio, NOM-B-284-197% (ASTM A441}.

* Lamina de acero al carbono laminada en caliente, para uso estructural,
NOM-B-347-198]1 (ASTM Ab570).

Los informes certificados de las pruebas hechas por el productor del aceio, o
los informes certificados de las pruebas efectuadas por el fabricante o por un la-
boratorie de ensayos, de acuerdo con NOM-B-252-1974 (ASTM A6) o NOM-B-
266-1981 (ASTM A568), segin sea aplicable, y con la especificacién correspon-
diente, constituiran evidencia suficiente de conformidad con una de las normas
NOM (AST'M) indicadas. Adicionalmente, el fabricante, si se le solicita, propor-
cionard una certificacion de que el acero estructural suministrado cumple con
los requisitos del grado especificado

1.4.1.2 Podrin usarse aceros no identificados, si estan libres de imperfecciones
superficiales, en partes o detalles de menor importancia, donde el estricto
cumplimiento con las propiedades fisicas especificadas para el acero y su soida-
bilidad, no afecten la resistencia de la estructura.

1.4.2 Ouros mctales

Los aceros fundidos estarin de acuerdo con la dltima edicién de una de las
siguientes normas:

* Piezas coladas de acerc al carbono de baja y mediana resistencia para apli-
cacion gencral, NOM-B-352.1976 (ASTM A27).

* Piezas coladas de acero de alta resistencia, NOM-B-353.1977 (ASTM
A148)
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Los aceros forjados estaran de acuerdo con la dltima edicion de la siguiente
:norma:

¢ Forjados de acero al carbono y de aleacion, para use industrial general,
ASTM A6GS.

Los informes certificados de pruchas constituiran suficiente evidencia de
que los materiales cumplen con las normas.

-1.4.3 Remaches

Los remaches de acero cumplirin con la iltima edicién de la siguiente
norma:

® Remaches de acero estructural, ASTM A502,

La certificacién del manufacturero constituiré evidencia suficiente de que
el material cumple con la norma.

1,4.4 Tornillos

Los tornillos de acero cumpliran con la dltima edicién de una de las si-
guientes normas:

* Sujetadores estindar de acero al bajo carbono, roscados interna o exter-
namente, ASTM A307.

¢ Tornillos de alta resistencia para conexiones de acero estructural, inclu-
yendo tuercas y arandelas adecuadas, ASTM AS25.

» Tornillos y esparragos de acero templado y endurecido, ASTM A449.

® Tornitlos de acero de aleacién templado y endurecido para conexiones
de acero estructural, ASTM A490.

L.os tornillos A449 se usarin solamentie en conexiones por aplastamiento,
que requicren sujetadores de diametro mayor de 38 mm. El material para tor-
nillos A449 se acepta también para sujetadores de anclaje de alia resistencia y
barras redondas roscadas de cualquier digmetro. )

La certificacién del manufacturero constituird suﬁcmme evidencia de que
el material cumple con la norma.

1.4.5 Metal de aportacion y fundentes para soldadura
Segiin el caso, los electrodos y fundentes para soldadura cumplirdn con la
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altima edicién de una de las siguientes normas de la Sociedad Americana de
Soldadura (AWS)*:

* Electrodos de acero al carbono, recubiertos, para soldadura por arco

cléctrico, NOM-H-77-1983 (AWS A5.1)

Flectrodos de acero de baja aleacion, recubiertos, para soldadura por ar-

co elécirico, NOM-H-86-1983 (AWS A5.5).

* Electrodos desnudos de acero al bajo carbono y fundentes para soldadu-
ra de arco sumergido, AWS A5 17.

® Metales de aporte de acero ai carbono para soldadura por arco protegido

con gas, NOM-H-97-1984 (AWS A5.18).

Electiodos de acero al carbono para soldadura por arce con electiodo tu-

. bular continuo, NOM-H-99-1984 (AWS A5.20).

* Electrodos desnudos de acero de baja alcacién y fundentes para soldadu-
1a de arco sumergido, AWS 5,28,

La cenificacion del manufacturero constituiri suficiente evidencia de con-
formidad con tas especificaciones,

1.4.6 Pernos concctores de cortante

Los pernus conectores de cortante cumpliran con los requisttos de los
articulos relativos del Codigo de Soldadura Estructural, AWS D1.1, de la So-
ciedad Americana de Soldadura (AWS).

La certificacion del fabricante constituita suficiente evidencia de que el
material cumple con el codigo.

SECCION 1.5 ESFUERZOS PERMISIBLES**

Excepto en lo que se estipula en las Secciones 1.6, 1.7, 1.10, 1.11, 1.16.4 y
en la Parte 2, todos los componentes de la estructura serdn discfiados de tal
manera que los esfuerzos, en kg/cm?, no excedan los valores siguientes, excep-
to para lo que se establece en el Apéndice A. Ver Apéndice D para los esfuerzos
permisibles en miembros de peralte variable.

* Estas especificaciones no consideran los requisitos relayvos a la tenacidad en muesca del metal de aporta-
€1én, lo cual no s generatmente necesario para la construccion de edifictos Ver la Seceidn 1.4 de los Co-
mentarios, Vohlunen 1.0

** Ver Apéndice A del Volumen 11 del Manual IMCA para tablas de valores numéricos para diferentes grades
de acero correspondientes a las disposiciones de esta Seccion El Apéndice D aparece en el mismo volumen
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1.5.1 Acero estructural
1.5.1.1. Tension

Excepto para miembros conectados con pasadores, F, no excederd de
0,60F, en el drea total, ni de 0,50F, en el drea neta efectiva.*

Para miembros conectados con pasadoies: F, = 0,45F, en el area neta.*

Para tensi6n en partes roscadas: ver Tabla 1.5.2.1.

1.5.1.2 Cortante®*

1.5.1.2.1 Exceptuando lo estipulado en las Secciones 1.5.1.2.2y1.10.5.2, en ﬁ:l
area efectiva de la seccidn wransversal que resisre el esfuerzo cortante:

F, = 0,40 F,

En perfiles laminados y en perfiles armados, ¢l drea efectiva para resistir cor-
tante podra calcularse como el producto del peraite total por el espesor del alma.

1.5.1.2.2 En las conexiones de extremo de vigas, donde el patin superior esté cor-
tado, y en situaciones similares donde puede ocurrir falla por cortante alo largo de
un plano que pase a través de los sujetadores, o por una combinacion de cortante a
lo largo de un plano que pase a través de los conectores, mais tensién a lo largo de
un plano perpendicular, en el area efectiva para resistir falla por desgarramiento:

F, = 030F,

El irea efectiva es la superficie neta minima de falla, limitada por los agu-
jeros para tornillos. ***

1.5.1.3 Compresion

1.5.1.3.1 En la secci6n total de miembros cargados en compresién axial, cuya
seccién transversal cumple con las disposiciones de la Seccién 1.9, cuandeo
Kl/r, la mayor relacién de esbeltez efectiva de cualquier segmento no arriostra-
do como se define en la Secciéon 1.8, es menor que C,: -

Ki/r)?
I _‘(_/r_)' F,
20, |
F, = . (1.5-1)
5 3(Ki/r) (Kif)
2o -
3 8, 8!

* Para la determinacion del Area neta efectva, ver Seccidn 1 14.
** Ver Seccion 1 51 2 de los Comentarios, Volumen 11,
*** Ver Fig. €151 2 de los Comentanios, Volumen I1.
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.

en donde:

1.5.1.8.2 En la seccién total de miembros en compresién axial, cuando Ki/r
excede C,:
PN

E(Kl’/-!)"’

“

(FH

1.5.1.3.3 En la seccién total de arriostramientos y en miembros secundarios
cargados axialmente cuando I/r excede 120

P l"nl segin lonmle (1.5 1) o (1.5 2) ] o

k4]

1.5.1.8.4 En ¢l area wotal de atiesadores de wrabes armadas de alma llena
F, = 0.60F,

1.5.1.8.5 En ¢l alma de perfiles laminados, al pie de la unién alma-patin (pan-
deo del alma debido a cargas concentradas, ver la Seccion 1.10.10)

F, = 0,75 F,
1.5.1.4 Flexién
1.5.1.4.1 Tensién y compresién en las fibras extremas de miembros compac-
tos, laminados en caliente o armados {(excepto vigas hibridas), cargados en ¢l
plano de su eje menor, simétricos con respecto a dicho eje, y que cumnplan con
los requisitos de esta seccién:

F, = 0,66 F,

Para que un miembro se califique bajo esta seccidén, debe cumplir con los si-
guientes requisitos:

1. Los patines estaran unidos continuamente al alma o almas.

* Para este caso. K s considera 1gual a [a unidad
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2. La relacion ancho/espesor de clanentos no aticsados del patin en

compiesion, como se define en la Seccion 1.9.1.1, no excedera de;

545/ /F,

3. La 1elacion ancho/espesor de elementos atiesados del patin en compre-

1.

sion, como se define en la Seccion 1.9.2.1, no excedera de:
£ G ¥
1 690/ JF,

La relacion peralie/espesor del alina o almas no excedera el valor dado
por las formulas (1.5-4a) 6 (1.5-4b), segidn sea aplicable.

b 370 / .
d/t = e (1 —3,74 =) cuando f,/F, < 0,16 (1.5-4a)
N /

d/t = 2 150/ VF, cuando f,/F, > 0,16 (1.5-4L)

. La longitud entre soportes lawcrales del paiin en compresion de

micmbins que no sean circulares o miembros en cajon, no excederd el
valor de:

637 b, i de 1 410 000
VF, : (d/A4)) F,

. La longitud entre soportes laterales del patin en compresién de

micinbros de cajén de seccién transversal tectangular, cuyo peralte no es
mayor de scis veces ¢l ancho y cuyo espesor del patin no es mayor de dos
veces ¢l espesor del alma, no excederd el valor de:

M, ) b

2 v

(137 000 + 84 400

excepto que &sta no necesita ser menor de:

84 400 (b/F)

. La relacién diameno/espesor de secciones circulares huecas no excedera

de:
232 000/F,
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Excepto para vigas hibridas, las vigas (incluyendo los miembros dise-
fiados con base en la accién compuesta) que satisfagan los requisitos de los
Parrafos 1 a 7 mencionados, y sean continuos sobre apoyos o estén rigida-
mente conectados a columnas por medio de remaches, tornillos de alta re-
sistencia o soldaduras, podrin ser diseiiadas para 9/1¢ de los momentos
negativos producidos por cargas gravitacionales, los que son maximos en
los puntos de apoyo, siempre que para tales miembros el momento mixi-
mo positivo sea incrementado en 1/10 del promedio de los momentos ne-
gativos. Esta reduccién no procede para momentos generados por cargas
aplicadas en voladizos. Si el momento negativo es resistido por una co-
lumna rigidamente conectada a la viga, la reduccion de 1/10 podri ser
utilizada en ¢l disefio de la columna para la combinacién de carga axial
y flexidn, siempre que el esfuerzo f,, debido a cualquier carga axial con-
currente sobre ¢l miembro, no exceda 0,15 F,.

1.5.1.4.2 Los miembros (excepto vigas hibridas) que cumplan con los requisi-
tos de la Seccion 1.5 1.4.1, salvo quc b,/2t; exceda 545/\/F\., pe-
ro menor de 797/\/’1?, podran ser disefiados sobre la base de un esfuerzo de fle-
xi6n permisible:

[
c g Y — ) JF
Fg = F, [ 0,79 — 0,000 234 ( 2, ) F, J (1.5 54)

* 1.5.1.4.3 Tensién y compresién en las fibras extremas de miembros { o H,
doblemente simétricos, que cumplan los requisitos de la Seccién 1.5.1.4.1,
Parrafos 1 y 2, y estén flexionados con respecto a su eje menor; asi como barras
solidas cuadradas y redondas; secciones sélidas rectangulares flexionadas con
respecto a su eje menor:

F, = 0,75 F,

Los miembros [ y H, doblemente simétricos, flexionados con respecto a
su eje menor (excepto vigas hibridas), que cumplan los requisitos de la Sec-
cién 1.5.1.4.1, Parrafo 1, salvo que b,/2t; exceda 545[\[5':, pero que sea me-
nor de 797/\/?, podran ser disefiados con base en un esfuerzo permisible de
flexion:

' b —
K, o= F, | 1075 — 0,000 596 ( T,H ) v, (1.5-3h)
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Las secciones tubulares 1ectangulares flexionadas con respecto a su eje me-
nor, y que cumplan con los requisitos de la Scecion 1.5.1.4.1, Pérrafos 1, 3y 4,

podrin ser disefiadas con base en un esfuerzo permisible de flexion:

F,=0,66F,

1.5.1.4.4 Tensitn y compresitn en las {ibras extremas de miembros en cajon a
flexiébn, cuyo patin en compresion o la relacién ancho/espesor del alma no

cumplan con los requisitos de la Secci6n 1.5.1.4.1, pero que esté conforme con

lus requisitos de la Seccion 1.9:
F, = 060F,

Para una secci6n en cajén, el pandeo lateral por torsién no necesita ser in-
vestigado cuando su peralte sea menor de seis veces su ancho. Los requisitos de
soporte lateral para secciones en cajon con relacion peralte/ancho mayor, de-
ben ser determinados por un analisis especial.

1.5.1.4.5 En las fibras extremas de miembros a flexion, no incluidos en las Sec-
ciones 1.56.1,.4.1, 1.5.1.4.2, 1.5.1.4.3, 6 1.5.1.4.4:

1. Tensi6n:
F, = 0,60 F,
2. Compresion:

a) Para miembros que cumplan los requisitos de la Seccién 1.9.1.2, que
tengan un eje de simetria en el plano del alma y que estén cargados en
el plano de ésta y compresion en las fibras extremas de perfiles CE fle-
xtonados con respecto a su eje mayoer: el mayor de los valores calcula-
dos con las férmulas (1.5-6a) 6 (1.5-6b} y (1.5-7), segiin sea el caso* (a
menos que un valor mayor se justifique sobre la base de un anilisis
mas preciso®*), pero no mayor de 0,60F,.***

Cuando: Jw < ! < J 3500 x 107 ¢,
r, r, F,

* Stlo la formula (1 5.7) es aplicable en perfiles CE
** Ver Seccién 1.5 1.4 5 de los Comentanios, Volumen 11, para procedimientos alternos.
*** Ver Seccidn | 10 para limitaciones adicionates del esluerzu en el paiin de trabes armadas de alma llena

y vigas laminadas.
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entonces;
: 2 B, Wy : .
ry = —_— | F (1.5-6a)
3 I 080 x 107 €,
) 3 500 1 ¢,
Cuando: i/r; = B A
F,
entonces:
5
F, = 120 x 10° C, (1.5-6b)
()

Cuando el patin en compresion sea s6lido y aproximadamente rectan-
gular en la seccion transversal y su area no sea menor que la del patin
en tension;

3 .
p, - 84 x 10°C, (1.5.7)
Id/A,

En estas [6rmulas:

! = distancia entre secciones transversales arriostradas, para evitar
el giro o desplazamiento lateral del patin en compresi6n. Para
vigas en voladizo o arriostradas para evitar el giro s6lo en el
apoyo, ! puede ser tomada conservadoramente como su longi-
tud real, en cm.

r; = Radio de giro de una seccibn que comprende el patin en
compresién mis un tercio del drea del alma en compresion to-
mada con respecto a un eje en el plano del alma, en cm.

4, = Area del patin en compresion, en cm?.

C., = 1,75 + 1,05 (M/M;) + 0,3 (M;/M,)?, pero no mayor de 2,3*
donde M, es el menor y M, el mayor de los momentos de flexiénen
los extremos de la longitud no arriostrada, tomados respecto al eje
mayor del miembro, y esta relacion M, /M;, es positiva cuando M,

* €y, podrd tomarse conservadoramente como la unidad. Para valores menores, ver Apéndice A, Tabla 7,
Volumen 11
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y My tienen el misnio signo (flexién con curvatura doble), y nega-
tiva cuando estos tienen signos opuestos (flexién con curvatura
simple). Cuando e) momento de flexion en cualquier punto de la
longitud no arriostrada, es mayor que en cualquiera de ios exire-
mos, ¢l valor de C,, se tomari como la unidad Cuando se calcule
F,. y Fu, pma usaise en la formula (1.6-1a), C,, puede calcularse
por la formuia dada anteriormente para marcos propensos a tras-
lacién de juntas, y se tormard como la unidad para marcos arrios-
trados que eviten la traslacion de las juntas, €, podrd tomarse
conservadoramente como la unidad para vigas en voladizo,

Para vigas hibridas, F, para las formulas (1.5-6a) y (1.5-6b) es el es-

fuerzo de fluencia del patin en compresion. La formula (1.5-7) no se
aplicara a vigas hibridas.

b) Para miembros que cumplan los requisitos de la Seccion 1.9.1.2, pero

no incluidos en el Pairafo 2a de esta seccién:
F, = 0.60 F,

siempre que las secciones flexionadas con respecto a su eje mayor es-
tén arriostradas lateralmente en la region del esfuerzo de compresién,
a intervalos no mayores de:

6376,/ VF,

1.5.1.5 Aplastamiento

1.5.1.5.1 En el drea de contacto de superficies alisadas, y en los extremos de
atiesadores de carga ajustados; en el area proyectada de agujeros escareados,
taladrados o barrenados para pasadores:

F, = 090F}

1.5.1.5.2 En rodillos de expansion y en balancines, en kg/cm:

F,o— 9
b, = | 4nd
1400

donde d es el diimetro del rodillo o del balancin, en cm.

* Cuando las parics en contacte tengan distinto esluerzo de Nuencia, F, tendrd el valor menor,
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1.5.1.5.3 En el area proycctada de tornillos y remaches en juntas a cortante *

E, = 15F,

donde F, es la resistencia minima a la tensidn de las paites conectadas, en
kg/cmz.

1.5.2 Remaches, tornillos y partes roscadas**

1.5.2.1 Los esfuerzos permisibles de tension y cortantes en remaches, tarnillos y
partes roscadas seran los indicados en la Tabla 1.5.2.1, en kg/cm?, se apli-
caran cn el area del cuerpo nominal del remache (antes de colocar) o de la
porcién sin rosca de tornillos y partes roscadas, excepto para barras de rosca
sobrepuesta (ver Tabla 1.56.2.1, Nota C).

Los tornillos de alta resistencia requeridos para soportar cargas aplicadas
por medio de tension directa, se diseflarin de manera que su esfuerzo de ten-
sion promedio calculado con relacidn al area nominal del tornillo e indepen-
dientemente de la fuerza inicial de apriete, no exceda ¢l esfuerzo apropiado
dado en la Tabla 1.5.2.1. La casga total aplicada serd la suma de la carga ex-
terna mas cualquier tensién resultante de la accién de palanca producida por
las deformaciones de las partes unidas.

-1.5.2.2 El disefio de remaches. tornillos y partes roscadas sujetos a fatiga por
carga, estari de acuerdo con el Apéndice B, Seccién B3, Volumen Il

1.5.3 Soldaduras

Las soldaduras deberan disefiarse para satisfacer los requisitos de la Tabla
1.5.3, excepto en lus casos modificados por lo dispuesto en la Seccién 1.7.

1.5.4 Aceros fundidos y aceros forjados

Donde sea aplicable, los esfuerzos permisibles serdan los mismos estipulados
en la Seccién 1.5.1,

1.5.5 Aplastamiento sobre mamposteria y concreto

Cuando no existan codigos de reglamentacion, se aplicarin los esfuerzos si-
guientes:

* Para separaciones minimas y distancias al borde mimimas, ver Seccién 1.16.4 y 1,16.5
ep

nilladas o remachadas, ver Seccitn 1.5 15 %
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Tabla 1.5.2.1 Estuerson permsibles en sojetadores, en kglom?®

Cortente permpeble © (1)

.y
{ o xienses Jan ]Hn [17]

Fersion

Desivipuin de fon agpetutedores per bl Agugeros { aneainnes
) sliredy P
. Agggeras miensio Agrojrrs aplusta
estandar netdy y aterr gt miento’
alergudin feargros
cortoy
Hemue s AROY Coado |,
volanadas en cahieniv 1 nen” 2
Renaches ADY, Gradios 2 4 4,
colacados en Gilwente 20107 ) 5o
Tovnillos Ado? (IR TR
Pavtes toscadas que coanplen
lon dequasetas de Las
Secciones Ty b1y
wonllos A B que complan
Tos peguisitos de 1g Secoon
11 E ocuando Las romeas estin
dantier de bos planeos de
corte IRV vt

Partes 1oscbas que cumplen
low tequisitos de Lay Sedcciones
P4y Ly millos A RGO
o cmplen los ceguisitos
de b Secaidn 1 L1 cuanda
Las vescas estin foera de lay
planos de cone [IREY R 0,298 "
Formnlleos ABEA coando

Loy eovvas estiin dentro e Tos
planos the core 4 oot
Ievadlos AZYS caande Las
roscas ORI laer g de Tos
planos de cone S oot
Fonnillos A0 coanedo bas

230 1 050 B0 1 a80f

290 10%) hil 2 1!

rescity estin dentro dle los
Pl de corte 3 Roo!
Loarpilos A490 coandie Las
e s eskin laera de fos

planas de conte 4 s b oo (IR 1120 2 Kt f

250 1310 1120 1970/

TSORIICRI i Cann st

¥ Roscas pernutlas o e planos de cnee

e capacidad en wonsiin de o prante pemgada de vy Barra de aoaca sobrepuest, Insadba on el area de Ly
sectmn Baorssersal, A e daanms o masyon de roscr serd maven que el anea ded cuer e sonoal de L e
tha s e sehreponerle L rose, mudnghcada pos 060 4,

PR oy A2 4 A 90 e o Latga POt vatgas de tension, ves Apondiee B, Secos LV abaa e 11
TCanmdo fo espoahigqu ol diseiadin o esfuetso cornte perinshle £ pana conesiones pos Bcosn qie
revga condines dy supcrhoe de contacn erpecnl, podeonmoementase pon el yvalor dade on el Apen
dive B Vaoluman 11

fCuando fas conesiones Pt aplastanncnse wsadas e cnparo unosbyos encressiin, tenen s disga
st e supetatores an lengined sicduks paralcbimonte b e de L fuerza, eacede 270w oy
saloves Labubadis s veduon i o oan 200

Ve Sevam 140

Ve Apendioe A Fabta 2 Volumen 18 Pt bos vadones aspoatioos de Lis espesdicacmnes de acevo SO
v ANEM

PPara hnntacones o nsocde aggenos soledonensranados y alagabos ver Secadn 1240
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: L . . . I iy r o« . 2
Tabla 1.5.3 Esfueizon permisibies en soldaduras Sobre piedra aremisca y caliza F, = 28,1 kg/cm

faper de subdacdurd
1 esfaei”

Pyfurrzo permishle

Keanstetieens pegguie oo
de {u
saldudura®

Soddadiow de cnveur de proetracion comple ta
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Al asea ebectiva

lgual L del menal hase

Blebe ivarse mecd e
sultbaduta comptibie
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Lgual o Lo ded mirtal boase

Lenston o tonpresien
panalela al e di s
soldlachna

Lggad a Ladel metal Base

Cortante on el area
chictng

BT de Lo tesstenoe aonnal ala
tcasian ddd nital de soldadura, en
kglom?, excepuer que o Oduenze
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el iy dbebestuctaoate Hue nsbadda
etal base
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ual o monot que s

det el de La soldadura
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"
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.
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B3040 e B aosnstonona aennal g da
tession ded matal de seldadura en
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al area cdeenng
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kyth m, e pla gou ef eduerzer e
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cemento F,=176 kg/cm2
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Sobre menos del drea total de un
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0,35 f/ VA,/4, = 0,7 f)
en donde: -

f! = resistencia a la compresion especificada del concreto, en kg/cm?
A; = area de aplastamienta, en cm?,
2

Az = &rea total de la secci6n transversal del apoyo de concreto, en cm®,
1.5.6 Esfuerzos causados por viento y sismo

Los esfuerzos permisibles podrin ser incrementados en un tercio por enci-
ma de los valores anteriormente previstos, cuando sean producidos por cargas
de viento o sismo, actuando solas o en combinacién con las cargas muertas y vi-
vas de disefio, siempre y cuando la seccion calculada sobie esta base no sea me-
nor que la requerida para el disefio por Jas cargas vivas o muertas e impacto (si
lo hubiera), calculados sin el tercio de incremento del esfuerzo, y siempre
que los esfuerzos no requieran calcularse sobre la base de factores de reduccion
aplicados a combinaciones de las cargas de diseno. El aumento de esfuerzo an-
tes indicado ne se aplica a los intervalos de esfuerzos permisibles previstos en el
Apéndice B, Volumen II.

SECCION 1.6 ESFUERZOS COMBINADOS
1.6.1 Compresion axial y flexién (filexocompresion)

Los miembros sometidos simultdneamente a esfuerzos de compresion axial
y a esfuerzos de flexion, deben estar disefiados de manera que satisfagan las
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Cuando f,/F, = 0,15, podra usarse la f6rmula (1.6-2) en lugar de las {6r-
mulas (1.6-1a) y (1.6-1b).

fu’n J{h\ - 1'0

t + =
F, F O F

(1.6-2)

"

En las formulas (1.6-1a), (1 6-1b) y (1 6-2), los subindices x y y combina-
dos con los subindices &, m y e, indican ¢l eje de flexion alrededor del cual se
aplica un esfuerzo en particular 6 una propiedad de disefio, y en donde:

F., = estuerzo de compresién axial permisible st s6lo existiera fuerza
axial, en kg/cmz.

F, = esfuerzo de compresién por flexién permisible si sélo existiera mo-
mento de flexién, en kg/cmz.

12xE
23(Ki,/1,)?

= esfuerzo de Euler dividido entre un factor de seguridad, en kg/cmz.
En la férmula para F. I, es la longitud real sin arriostramiento en

el plano de flexién y ry, es el radio de gito correspondiente. K es ¢l
factor de longitud efectiva en el plano de flexién. Como en el caso
de F,, F,y0,60F,, F’ podra incrementarse en un tercio de acuerdo
con la Seccién 1.5.6.

f. = esfuerzo axial calculado, en kg/cm?,

fiv = esfuerzo de compresidn por flexién calculado en el punto considera-
do, en kg/cm?, .

C..- = coeficiente cuyo valor sera.

1. Para miembros en compresion en marcos sujetos a desplazamien-
to lateral, C,, = 0,85

2. Para miembros en compresién con extremos restringidos, en
marcos arriostrados contra desplazamiento lateral y no sujetos a
carga transversal entre sus apoyos en el plano de flexién,

¢, =06 -~04 -%l— pero no menor de 0,4
2 1

en donde M,/M; es la relacién del momento menor al mayor, en
los extremos de la parte del mtembro no arriostrada, en el plano
de flexién. M,/M; es positiva cuando el miembro esta flexionado
en curvatura doble y negativa cuando est4 flexionado en curvatu-
ra simple.
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3. Para miembios en compresién en marcos arriostrados contra
desplazamicnto lateral en el plano de la carga y sujetos a carga
transversal entre sus apoyos, el valor de €, puede determinarse
por un anilisis racional, sin embargo, en lugar de dicho anélisis,
pueden emplearse los valores siguientes

C, = 0,85 para miembros cuyos extremos estin restrin-
gidos.

C, = 1,0 para miembros cuyos extremos no estin res-
tringidos.

1.6.2 Tension axial y flexion (flexotension)

Los miembros sumetidos simultdneamente a esfuerzos de tensién axial y a
flexién, deben estar disefiados en toda su longitud para satisfacer los requisitos
de la férmula (1.6-1b), donde f, es ¢l esfuerzo de tension por flexién calculado.
Sin embargo, ¢l esfuerzo de compresién por flexién calculado, tomado aislada-
mente, no debe exceder el valor aplicable segiin la Seccién 1.5.1.4.

1.6.3 Cortante y tensién

Los remaches y tornillos sometidos a cortante y a tensién combinados, de-
ben disefiarse para que el esfuerzo de r.ermbn, £ en kg/cm’,.aobrq clm
minal del cuerpo 4, produc:do por fuerzas en las partes sujetas, no exceda Iou
valores calculados con las férmulas de la Tabla 1.6.3, donde f,, esfuerzo cor-
tante producido por dichas fuerzas, no debe exceder el esfuerzo cortante espe-
cificado en la Seccién 1.5.2. Cuando los esfuerzos permisibles se incrementen

para cargas de viento o de sismo de acuerdo con la Seccién 1.5.6, las constantes

Tabla 1.6.3. F~tueison pormsibles doensian (F pavaosugetahnes ¢n conesiones por
aplastatnonig

Rosee dendrv det
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eri las fdimulas que aparccen en la Tabla 1.6 3. deben incrementarse ¢n un
tercio, pero sin incrementar el coeficiente aplicado a f,.

Para tornillos A325 y A490 empleados en conexiones que trabajan por fiic-
cion, el esfuerzo cortante miaximo permindo en Ja Tabla 1.5 2.1, debe muliipli-
carse por el tactor de reduccion (1 = f.4,/7T,), donde f, es el esfuerzo promedio
de tension debido a una carga directa aplicada en todos los wrnillos de una co-
nexion y T, s a carga de tensién micial especificada del wornitlo * Cuando se
incrementen los esfuerzos permisibles por tratarse de cargas de sismo o de viento,
de acuerdo con las disposiciones de la Seceion 1.5 6, el esfuetzo contante permi.
sible reducido también debe ser inciementado en un teicio.

SECCION 1.7 MIEMBROS Y CONEXIONES SOMETIDOS A
VARIACIONES REPETIDAS DE ESFUERZO
(FATIGA)

1.7.1 Generalidades

La fatiga, como se entiende en estas especificaciones, st define como ¢l daiio
que, después de un cierto namero de fluctuaciones de estucrzo, puede teominar
en fractura. Fl intcrvalo de esfuerzos se define como la magnitud de estas fluc-
tuaciones. En caso de inversion de esfucrzos, el mrervalo debe considerarse como
la suma numérica de esfuerzos midximos epetidos de temsion y de compresion, o,
como la suma de esfuerzos cortantes miximos en direcciones opuestas en un
punto dado, gue resultan de diterentes distiibuciones de carga viva,

En construcciones comunes son pocos lus micmbros o conexiones que nece-
sitan ser disefiados por [atiga, puesto que la mayoria de los cambios de carga
en dichas estructuras ocurren pocas veces, o solamente producen peguerias fluc-
tuaciones de esfuerzos. Las cargas de disefio totales de viento o de sismo se pre-
sentan con tan poca frecuencia que no ameritan consideracion alguna para di-
sefiar por fatiga. Sin embargo, los carriles de graas puente y las estructuras de
apoyo de maquinaria y equipo, a veces estdn sujetas a cargas que producen fa-
tiga.

1.7.2 Disefo por fatiga

Los miembros y sus conexiones sometidos a cargas que producen fatiga de-
hen ser diseiiados de acuerdo con las disposiciones del Apéndie B, Volumen I1.

* Ver "lension Mimma en Tormiles™, Tabla 1.23 5

INSTHE 1O MENICANO DL LY CONSTRUGOHON 1N MU RO, vV,

Fospedaficasones LA A

SECCION 1.8 ESTABILIDAD Y RELACIONES DE
ESRELTEZ

1.8.1 Generalidades

Una estiuctura en su totalidad y cada uno de sus miembros deberan ser es-
tables En ¢l disefio deberan tomarse en cuenta los efectos significativos de las
cargas que resultan de la deformacion de'la esunuctura o de los elementos indi-
viduales deb sistema que soporta las caigas laterales, incluyendo los efectos
sobre vigas, columnas, arriostramientos, conexiones y muros de cortante,

" Para detevminar la relacién de eshelter de un miembro cargado en
compresion axial, K/ serd su longitud etectiva y r el radio de giro correspon-
dicnte, excepto lo esupulado en la Seccign 1.5.1.3.3.

1.8.2 Marcos arriostrados (desplazamiento lateral impedido)

Fl factor de longitud efectiva, K, para miembios a compresion de anmadu-
ras y de aquellos marcos cuya estabilidad lateral se logra mediante una adecua-
da union con artiostramicntos en diagonal, muros de cottante, una estruciura
adyacente que tenga estabilidad lateral adectada, losas de piso o de techo fija-
das horirontalmente por muros o por arriostramientos paralelos al plano del
marco, serid tomado como ia unidad, a menos que un estudio demuestre que
puede usarse un valor menor,

1.8.3 Marcos no arriostrados (desplazamiento lateral permitido)

En marcos donde la estabilidad lateral depende de la rigidez a la flexién de
las vigas y columnas unidas rigidamente, la longitud efectiva, K!, de los
micmbros en compresion, se deteiminara por un método racional, y no sera
menor que la longitud no arriostrada.

1.8.4 Relaciones miximas de esheltez

La relacion de esheliez, Ki/r, de miembros en compresion no excedera de
200. )

La relacion de esheltez, /7, de miembros en tensién que no sean barras,
preferiblemente no excederd de

Para miembros principales . ... ... ... oo oo ool 240
Para miembros del arriostramiento
lateral y otros secundarios ...... .. ... ... .00 L L 300
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SECCION 1.9 RELACIONES ANCHO-ESPESOR

1.9.1 Elementos en compresién no atiesados

1.9.1.1 Los elementos en compresién no atiesados son aquellos que tienen un
borde libre patalelo a la direccion del esfuerzo de compiesion. El ancho de las
placas no atiesadas se tomara desde cl borde libre hasta la primera fila de suje-
tadores o soldaduras; el ancho de los lados de dngulos y de los patines de perfi-
les CE, asi comu ¢l del alima de secciones en T, se tomara como la dunensién
total nominal; ¢l ancho de los patnes de los perfiles / y T s tomara como la
mitad del ancho total neminal. El espesor de un patin de espesor variable se
mediri a la mitad de la distancia entre su borde libre y la cara correspondien-
te del alma.

1.9.1.2 Los elementos ne atiesados sometidos a compresién axial o a compre-
siom <debida a la flexion, se consideraran como totalmente efectivos cuando la
relacion ancho/espesor no sea mayor de

640 /¥F, en puntales formados por un angule o dos dngulos con sepa-
radores.

800 /\/I_"—en' puntales formados por dos dngulos en contacto; dngulos o pla-
cas en compresion que sobiesalgan de las trabes, columnas u otros miembros
en compresién; patines en compresién de vigas; aticsadores de trabes aimadas
de alma llena,

1 OBOI\fF: en almas de perfiles T

Cuando !a relacién ancho/espesor excede estos valores, el esfuerzo de dise-
fio se regird por las disposicivnes del Apéndice C, Volumen II.

1.9.2 Flementos en compresion atiesados

1.9.2.1 Los elementos en compresion atiesados son aquellos que estan soporta-
dos lateralmente a lo largo de los dos bordes paralelos a la dircecion del esfuer-
20 de compresién. Su ancho es iguaal a la distancia entre las lineas mas cercanas
de sujetadores o soldaduras, o entre las raices de los patines, en el caso de sec-
ciones laminadas.

1.9.2.2 Los clementos atiesados sometides a compresién axial, o a compresién
uniforme debida a la flexién, como en el caso del patin de un miembro de
flexion,* son considerados totalmente efectivos mientras la relacion
ancho/espesor no sea mayor de:

* Las almas de tniembros Nexionaddos esidn cybicrias por las dispumiciones de las Secciones 1,10 2 y l 6y
nu estdn sujetds a las disposiciones de esta secoion.
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2 000/VF, en los patunes de seccibn en cajon, cuadradas y rectangulares y
de espesor uniforme.

2 660/ v F, en el ancho no apoyado dt‘ cubreplacas perforadas con una se-
rie de aaujcm:, de acceso,*

2 120/VF, en cualquier otro clemento atiesado en compresion uniforme.

Cuando la relacién ancho/espesor exceda estos valores, excepto en el caso

de cubreplacas perforadas, el disefio se regird por las disposiciones del Apéndi-

ce C, Volumen I11.

1.9.2.3 l.os elementos wubulares circulares, sometidos a corpresion axial son
totalmente efectives cuando la relacién del diametro exleri(‘z al espesor de pa-
red no sea mayor de 232 004/ F,. Para relaciones mayores de 232 000/F,, pero
menores de 914 000/F,, ver Apéndice C, Volumen 11,

SECCION 1.10 TRABES ARMADAS DE ALMA LLENA
Y VIGAS LAMINADAS

1.10.1 Disefio

En general, las dimensiones de las trabes armadas de alma llena, remacha-
das o soldadas, de vigas con cubreplacas y de vigas laminadas o soldadas, se di-
sefiardn tomando como base el momento de inercia de su seccién total. No se
haran deducciones por agujeros para tornillos o remaches de taller o de campo
en el 4drea de los patines, excepto en los casos en gue la reduccién por estos agu-
jeros, calculada de acuerdo con lo previsto en la Seccifn 1.14.2, exceda del
15% de la seccién total del patin, en cuyo caso el excedente se deducira.

Las vigas hibridas podran disefiarse con el momento de inercia de su sec-
cién total,** sujeto a las disposiciones aplicables de la Seccién 1.10, siempre
que no se requiera resistir una fuerza axial mayor de 0,15 F, veces el drea de la sec-
cién total, siendo F, el esfuerzo de fluencia del material del patin, Para considerar
una viga como hibrida, sus patines en cualquier seccién deberin tener la misma
area y estar hechos del mismo tipo de acero, diferente al tipo de acero del alma.

1.10.2 Alma

El cociente obtenido al dividir la distancia libre entre patines, entre €! es-
pesor del alma, no cxcedera de:

* Ebdrea neta de la placa se supone en la seccién del agujero mayor para caleular ef esfuerzo de compresion.
** No se establece aingin limite de los esfuerzos en el alma producidos por el momento de flexién para el
que se disefia la viga hibrida, excepto como se prevé en la Secaibn 1.7 y en el Apéndice B, Volumen 1
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Excepto cuando se usen atiesadores transversales, con separaciones no ma-
yores de una y media veces el peralte de la trabe o viga, la relacion limite podra
ser 16 B0O/VF,. donde F, es el esfuerzo de fluencia del patin en compresion.

1.10.3 Patines

El espesor de las partes salientes de los patines cumplira con los requisitos
de la Seccion 1.9.1.2.

Los patines de las trabes o vigas soldadas de alma llena se podrin vatiar de
espesor o ancho empabmando una serie de placas 0 usando cubreplacas.

El drea total de la seccion de las cubreplacas de trabes remachadas de alma
llena no excederd el 70% del drea total del patin.

1.10.4 Desarrollo del patin

Los remaches, tornillos de alta resisiencia o soldaduras que unen el patin
al alma ¢ bien la cubreplaca al patin, se disefiarin para resistic
el cortante horizontal total resultante de las fuerzas que producen flexién en la
viga. La distribucién longitudinal de estos remaches, tornillos o soldaduras in-
termitentes se hard en proporcién a la magnitud del cortante. Sin embargo, la
separacidon longitudinal no excedera de la maxima permitida para miembros
en compresién o en tensidn segin se indica en las Secciones 1.18.2.36 1.18 3.1
respectivamente. Ademds los remaches, tornillos o soldaduras que unen el
patin al alma seran disefiados para transmitir al alma cualquicr carga aplicada
directamente al patin, a menos que se tomen medidas para transmitir dichas
cargas mediante apoyo directo.

Las cubreplacas de longitud parcial se prologarin més alla del punto tedrico
de corte. La porcién prolongada se fijara al patin por medio de remaches, tor-
nillos de alta resistencia (conexiones por friccion) o soldaduras de filete. Estas
conexiones se disefiarin para que, sin exceder de los esfuerzos permisibles indi-
cados en las Secciones 1.5.2, 1.5.3 0 1.7, desarrollen la parte de los esfuerzos de
flexién correspondiente a la cubreplaca en el punto tedrico de corte.

Cuando las cubreplacas son soldadas, se prolongarin mis alla del punio
tedrico de corte una distancia ¢’ que sera.

1. Igual a! ancho de la cubreplaca, cuando hay una soldadura continua
transversal de tamario igual o mayor que las tres cuartas partes del espe-
sor de la cubreplaca en el extremo de ésta, y soldaduras continuas en sus
dos bordes en la longitud a’.
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2. lgual a una y media veces ¢l ancho de la cubieplaca, cuando hay una
soldadura continua transversal menor que las tres cuartas pattes el es-
pesor de la cubreplaca en el extremo de ésta, y soldaduras continuas en
sus dos bordes en la longitud a’

5. fgual a dos veces ¢l ancho de la cubieplaca, cuande no hay soldadura
transversal en el extremo de la cubreplaca, pero si soldaduras continuas
en sus dos bordes en la longitud «!

1.10.5 Atiesadores

1.10.5:1 Se colocaran pares de aticsadores de carga en las almas de trabes ar-
madas de alma llena, en todos los puntos en que se aplican fuerzas concentra-
das, ya scan cargas o reacciones, No serd necesatio poner atiesadores en los
extremos de las trabes o vigas que estén conectados a otros elementos de la
estructura de manera que se evite la deformacion de su alma, ni bajo cargas
concentradas cuando no sean necesmios de acuerdo con lo estipulado en la
Seccién 1.10.10. Estos atiesadores tendran contacto con el patin o los patines,
a través de los cuales reciben sus caigas o reacciones, y deben llegar casi hasta
el borde de los patines, sean éstos de placa o angulos. Estos atiesadores se dise-
fiarin como columnas, de acuerdo con las disposiciones de la Seccién 1.5.1, y
se supone que la seccion de la columna estd formada por el par de atiesadores
y una franja del alma, ubicada cenizalmente, de ancho no mayor de 25 veces
su espesor pata aticsadores interioies, o no mayor de 12 veces su espesor cuan-
do los aticsadores estian colocados en ¢l extremo del alma. La longitud efectiva
no serd considerada menor que tres cuastas partes de la longitud de los atiesa-
dores para calcular la relacion {/7. Solamente se consideraran como apoyos
efectivos aquellas partes del aticsador que queden fuera del filete laminado o
de soldadura entre ¢l patin y el alma de la viga.

1.16.5.2 No se colocaran pares de atiesadores cuando el esfuerzo cortante pro-
medio maximo f,. en el alma, en kg/cn?, calculado para cualquier condicidn
de carga completa o parcial, no exceda ¢l valor dade por la férmula (1.10-1).

F.= b (cy<o040F,

. (1.10-1)
2,89

en donde:

3 160 000 &
F, (h/t)?

C, . cuando €, =0.8

| 590

cuantlo €0, > .8
hit
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k= 4,00 + 5.34 , cuando a/h < 1,0
{a/h)?
k=53 + 4,00 , cuando a/h>1,0
{a/h)?
= espesor del alma, en cm.
a= distancia libre entre atiesadores transversales, en cm.
h = distancia libre entre patines de la seccion analizada, en cm,

Como alternativa, si se colocan atiesadores intermedios en vigaé que no se-
an hibridas, espaciados para satisfacer las disposiciones de la Seccién 1.10.5.38,
y si €, < 1, podra usarse el esfuerzo cortante permisible dado por la formula
{1.10-2), en vez del valor indicado por la férmula (1.10-1).

F i -
b= —— [( + S ] < 0.0 F, (1.10-2)*
2,84 LISNT 4 (alin?

1.10.5.3 Sujeto a las limitaciones de la Seccién 1.10.2, no se rcqucriran atiesa-
dores intermedios cuando la relacién A/t es menor de 260 y el esfuerzo cortante
méximo en el alma f,, es menor que el permitido por la férmula (1.10-1).

Cuando se requicran atiesadores intermedios, su espaciamiento seri tal que
el esfuerzo cortante en el alma no exceda el valor de F, dado por las farmu-
fas (1.10-1) 6 (1.10-2), la que sea aplicable, y la relaci6n a/h no exceders
[260/¢h/¢)]? ni de 3,0,

En vigas o trabes disefiadas sobre la base de la accion del campo de ten-
si6n, los tableros extremos, los tableros con agujeros grandes y los tableros ad-
yacentes a éstos, tendrén sus atiesadores separados a una distancia tal que f, no
exceda el valor dado por la fé6rmula (1.10-1).

1.10.5.4 El momento de inercia con referencia a un eje en el plano del alma,
de un par de atiesadores intermedios o de un atiesador intermedio simple, no
serd menor de (h/50)4.

El 4rea de la seccitn transversal de un atiesador o de un par de atiesadores
intermedios, en cm?, separados como lo requiere la férmula (1.10-2), serd ma-
yor o igual que la calculada por la férmula (1.10-3)

A PG, 2 (W) YDA 1.10-3
g = — | = L Y ¢ 10::
’ 2 h 1 ~ (aik)? ( )

* Laférmula (1.10-2) reconoce la contribucién del campo de tensién. Para valores de £, dados por esta f6r-
mula, ver Apéndice A, Tabla 10, Volumen Il
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en donde:

C,, a, h yt, estan definidos en la Seccion 1.10.5.2.

Y = cociente entre el esfuerzo de fluencia del acero del alina y el
esfuerzo de fluencia del acero del atiesador,

1,0 para un par de atiesadores.

1.8 para atesadores formados por un ingulo.

2,4 para atiesadores formados por una placa.

D

1

Cuando el esfuerze cortante maximo, f,, en un tablero sca menor que el
permitido por la formula (1.10-2), el drea total podréd ser reducida en igual
proporcién.

Cuando se requieren atiesadores intermedios se conectaran para poder
transmitir una fuerza cortante total no menor que la calculada por la férmula
(1.10-4), expresada en kilogramos por cada centimetro de longitud de un
atiesador sencillo o de un par de atiesadores.

(L.104)

en donde:

F, = esfuerzo de fluencia del acero del alma.

Esta transferencia de fuerza cortante podré ser reducida en la misma pro-
porcién en que el esfuerzo cortante miximo calculado, £, en los tableros adya-
centes, sea menor que el permitido por la férmula (1,10-2). Sin embargo, los
remaches y soldaduras en los atiesadores intermedios que se requieran para
transmitir al alma una carga concentrada o una reaccién, se disefiarin para po-
der transmitir como minimo la carga o reaccién.

Los atiesadores intermedios podrin dejarse separados del patin en tension,
siempre que el apoyo no sea necesario para transtnitir una carga concentrada o
reaccién. La soldadura que une los atiesadores iniermedios al alma no debera
llegar hasta la soldadura que une patin y alma. La distancia entre la seldadura
de los atiesadores y la soldadura alma/patin sera de 4 a 6 veces el espesor del al-
ma. La soldadura que une los atiesadores al alma deberd llegar hasta el extre-
mo de los atiesadores.

Cuando el patin en compresion sea una placa rectangular y los atiesadores
sean sencillos, entonces deberan unirse los atiesadores al patin para evitar que
éste se deforme por torsion,

Cuando el patin en compresién no sea de angulos y se conecten arriostra-
mientos laterales a un atiesador o a un par de atiesadores, éstos se unirin al
patin para transmitir el 1% de la fuerza total de compresién en el patin.
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' Los temaches que unen los atiesadores al alma de la trabe o viga no estazin
separados mis de 30 em, centio a centro Si se <-mp[cu soldadura de filete in-
termitente, la distancia libre entre soldaduras no serd mayor de 16 veces el es-
pesor del alma ni mas de 25 cm.

1.10.6 Reduccién del esfuerzo en ¢l patin

Cuando la relacion altura/espesor del alma exceda de 6 370/VE,, el cs-
fuerzo de flexion maximo en ¢l patin en compresion no excederad de:

Fre k| 10 —oo0on e [ 2 6 310 RIS,
= F g 0] n T e S !
! b A { VE,
en donde:
F, = csfuerzo de flexion, en kg/em?, segin la Seccion 1.5 1.4,
A, = area del alina, en cm?, de la seccién que se analiza.
H

A, = drea del patin en comprestdn. en cm?.

El esfuerro maximo en cualquiera de los patines de una viga hibrida, no
excederd el valor dado por la formula (1.10-5), ni per la siguiente formula:

A :
12 (— (Jey — a')
.“.’,

Iy= F, (110G

en donde:

a = cociente entre ¢l esfuerzo de fluencia del alma y el esfuerzo de
fluencia del patin.

1.10.7 Combinacién de esfuerzos cortantes y de tensién
Las trabes armadas de alma llena que dependen de la accion del campo de
tensién, como se dispone en la farmula (1.10-2), serdn dischiadas para que el

esfucrzo de (ensién por flexion, debido al momento en el plano del alma de la
trabe o viga, no exceda 0,60F, ni de;

(U,HQ;‘: — 0,375 i{_) F, (1 10.7)
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en donde:

/i

I

esfuerzo cortante promedio en ¢l alma (fuerza cortante towal divi-
dida entre el drea del alina), en kg/cmz.

esfuerzo cortante permisible en ¢l alma, ¢en kg/cmz, de acuerdo con
Ly formuls (1.10-2).

1.10.8 Empates

Los empates a tope en trabes armadas de alma llena y de vigas laminadas,
con soldadura de penenacion completa, desarrollarin el total de la capacidad
de carga de la menor de las secciones unidas. Cuando se utilizan otros tipos de
empale a tope en trabes armadas de alma llena y vigas laminadas, se deberd
desairollar la resistencia requenda para soportar los esfuerzos en el punto de
union

1.10.9 Fuerzas horizontalces

Los patines de 1tabes’armadas de alma llena y vigas laminadas que sopor-
ten grias u otras cargas moviles, serian disenadas paia resistir las fuerzas hori-
zontales producidas por dichas cargas (ver Seccion 1.3.4),

1.10.10 Pandco del alma

1.10.10.1 Las almas de trabes armadas de alma llena y de vigas laminadas se
diseiiarin de manera que el esfuerzo de compresion al pie de los filetes de la
uniGin del alma al patin, que resulten de cargas concentradas no soportadas
por aticsadores, no exceda de 0,75F; de lo contrario, se colocardn atiesadores.
Las férmulas que gobiernan son:

Para cargas interiores:

R

— =< 0,75 F, (1.10-8)
(N + 2k) .
Para reacciones extremas:
£ < 0,75 F, : (1.10-9)
t(N + k)

en donde:

=]
|

carga concentrada o reaccion, en kg.
espesor del alma, en ¢m.

-
il
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N = longitud de apoyo (no menor que k& para reacciones en los
extremaos}, en cm.

k = distancia desde la cara externa del patin hasta el pie del file-
te de la unién del alma al patin, en cm,

1.10.10.2 Las almas de trabes armadas de alma llena se deberan disenar de
manera que la suma de los esfuerzos de compresién resuliantes de cargas con-
centradas y de cargas distribuidas, que se aplican ditectamenze sobie la placa
del patin en compresidn, y que no estdn soportadas directamente por atiesado-
res, no exceda de los siguientes valores:

i 4 703 000 " .
55 + 5 o— hghon” (F o1
(a/h}* (h/ty*

cuando el patin estd restringido contra la rotacién, ni de:

[2 . 4 :| 703 000 oo | to-11
N J 3 ’ v
e e e ( )

cuando el patin no esta restringide contra la rotacion.

Estos esfuerzos se calcularin como sigue

1. Las cargas concentradas, en kg, se dividiran entre ¢} producto del espe-
sor del alma y la menor dimension del tablero, ya sea ésta la scparacion
entre atiesadores o el peralte del alma.

2. Las cargas distriburdas, en kilogramos por centimetro lineal, se dividi-
rdn entre el espesor del alma.

1.10.11 Restriccion de la rotacién en los puntos de apoyo

En los puntos de apoyo de trabes, vigas y armaduras, éstas se soportaran la-
teralmente para evitar su rotacién sobre su eje longitudinal.

SECCION 1.11 CONSTRUCCION COMPUESTA
1.11.1 Definicién

La construccién compuesta consiste en vigas o trabes de acero que sopor-
tan una losa de concreto reforzado,* interconectadas de manera que la viga y

* Ver Secaién 111 1 de loy Comentarios, Velumen II.
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Ia tosa actGan en conjunto para resistir la flexién. Cuandao la losa se extiende a
ambios lados de la viga, el ancho efectivo saliente (voladizo) del patin de
concreto se tomarl como no mayor que la cuarta paite del cluro de la viga, yla
proyeccion efectiva fuera del borde de la viga se 1oinaré como no mayer que la
mitad de la distancia libre a la viga adyacente, ni mayor que ocho veces el es-
pesor de la losa. Cuando la losa se encuentra sulamente en un lado de la viga,
la proyeccion efectiva saliente de su borde se tomara como no mayor de un do-
ceava del clato de la viga ni de sels veces e espesor de la losa, ni de la mitad de
la distancia libre a la viga adyacente.

Cuando las vigas se encucntran totalmente embebidas en ¢l concreto de la
losa, con no menos de 5 cm de espesor en sus lados y por debajo, se considera
que estan interconectadas con el concreto por adherencia, sin necesidad de
anclaje adicional. Pata que esta condicion se cumpla, la cara supcrior de la vi-
ga debe quedar 4 em abajo del nivel superior y 5 em aniba del nivel inferior de
lalosa Ademis, el concreto que recubre las vigas debera tener refuerzo de ace-
ro adecuado por ambos lades y por debajo de la viga para evitar el desprendi-
miente del concieto. Cuando se utilicen conectores de cortante, de acucrdo
con la Secciom 1 11,4, no se requiere embeber las vigas para obtener la cons-
truccidén compuesta.

1.11.2 Hipbtesis de diseiio

1.11.2.1 Las vigas de acero embebidas en el concreto se disefiaran para a), so-
portar por si mismas todas las cargas muertas que se apliquen antes de que el
concreto adquiera su resistencia (a menos que estas cargas estén provisional-
menie apuntaladas), y b), actuando conjuntamente con la losa para soportar
todas las cargas mueitas y vivas aplicadas, después de que ¢l concreto adquiera
su iesistencia y sin exceder un esfuerzo de flexién calculado de 0,66F,, El es-
fuerzo de fexion producido por las cargas después de que el concreto adquiera
su resistencia, se calculara sobre la base de las propiedades de la seccién com-
puesta. Se despreciaran los esfuerzos de wensién del concreto. Opcionalmente,
la viga de acero se disefiard para resistir por si misma el momento positivo pro-
ducido por todas las cargas vivas y mueitas, empleando un esfuerzo de flexién
igual a 0,76F,, en cuyo caso no se requiere apuntalamiento provisional.

1.11.2.2 Cuando se emplean conectores de cortante de acuerdo con la Seccién
1.11.4, la seccifn compuesta se disefiard para soportar todas las cargas sin ex-
ceder el esfuerzo permistble especificado en la Seccidn 1.5.1.4, aun cuando la
viga de acero no se apuntale durante la construccién. En los célculos de sec-
ciones compuestas en zonas de momento pusitivo, la seccidn transversal de ace-
ro esti exenta de los requisitos de seccidon compacta de los Incisos 2, 3y 5 de la
Secci6n 1.5.4.1.
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Las barras de tefuerzo paralelas a la viga dentio del ancho efectivo de la
losa. cuando se anclan de acuerdo con las disposiciones de los reglamentos de
construccian aplicables, s¢ tomarin en cuenta para determinar las propieda-
des de las secciones compuestas siempie que se cologuen conectores de cortan-
te de acuerdo con los requisitos de la Seecian 1 114, Las propiedades de la sec-
cion compuesta se calcularan de acuerdo con la teorfa elastica. Se despieciarin
los esfucizos de tensién en el concreto, Para el calculo de esfuerzos, se determi-
nan las propiedades de la seccién translformando el drea a compresion de
concreto, ligero o normal, a su equivalente en acero, Para hacer esta transfor-
macion se divide dicha area entre la relacion de modulos #n para concreto nor-
mal de la resistencia especificada, siendo = E/E, Para cilculos de deforma-
ciones, las propiedades de la seccion nansformada se basan en la relacion de
mdadulos # apropiada para el conereto del peso y resistencia espectficados

En el caso en que no sea posible panet los conectores necesarios adecuada-
mmente para satisfacer los requisttos de contante horivontal pata una aceién
compuesta total, el module de seccinn efectivo se determina como sigue:

[ ,
N, =3 ¢+ L (111-1)

en donde

F,y V. se definen en la Seceion 111 4

S, = médulo de seccion de la viga de acero respecto a su patin in-
ferror, en cm?.

5, = madulo de seccion de la seccion compuesta transformada re-
ferida al patin inferior, basado en el ancho miximo efectivo

permitido del patin de concreto (ver Seccion 1.11.1), en em?.

Para construcciones sin apunlalamicnlu provisional, el esfuerzo en la sec-
cion de acero puede calcularse a partir del momento total producido por la

carga mucita y la carga viva, usando ¢l madulo de seccidén transformado §,,,
siempre que el valor numérico de §,, no exceda de:

N, o= (I.:s:, 4+ 00 —- )s (1. 119y

En esta expresion, para el valor limite de §,,, M, es el momento producido
por lus cargas aplicadas después que el concieto ha alcanzado el 75% de su re-

* Ver Seeaidn [ 2 de bos Comentanos Volumen I
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sistencia; My, es el momento debido a las cargas aplicadas con anter ioridad y S,
es ¢l module de seccion de la viga de acero referdo al patin donde se estd cal-
culando ¢l esfuerzo. En secciones semetidas a momento de flexion positivo el
esfuerzo serd caleulado en el patin en tension, En secclones sometidas a mo-
mento de flexion negauvo, el esfuerzo serd caleulado tante para ¢l patin en
tensién como pata el patin en compresion. Los estuerzos no deberdn exceder
los valoies establecidos en fa Secctén 1.5.1. La Seccién 1.5.6 no se aplicara pa-
ra esfuerzos en 7onas de momento negativo calculadas segan bas disposicones
de este pirnaio. )

Se usara ¢l modulo de seccion transformado de la seceion compuesta para
calcular los esfuctzos de compresida por flexién en el concretu. Cuando no se
utilicen apuntalamicntos provisionales, este esfuerzo se basard en Jas cargas
que se apliquen después de que ¢l conereto haya alcanzado el 75% de su resis-
tencia. Fl esfuerzo en el concrete no debe exceder de 0,45/7,.

1.11.3 Cortante en el apoyo

Fl alma y las conextones en ¢l extremo de la viga de acero se disenaran pa-
ra soportar la reaccién total.

1.11.4 Coneclores de corlante

Excepto ¢n el caso de vigas embebidas, como se define en la Seccidgn
1.11.1, el contante horizontal total en el plano de union de la viga de acero y la
losa de concreto se supondri transmitido por conectores de cortante soldados
al patin superior de la viga y embebidos en el concreto. Para la accion com-
puesta total con el concreto sometido a cotnpresién por flexion, el cortante ho-
rizontal total que debe resistirse entre el punto de momento maximo positivo y
los puntos de momento nulo, se tomara comno el menor de los valores obienidos
de las formulas (1.11-53) y (1.11-1).

V,=10854"1/2 (1.11-3)*
V,=AF/2 (1.11-4)
en donde:
f = resistencia a la compresion especificada del concreto, en
kg /cm?.

* Elvermmn Y A7 F, debe sumaise al lado deserho de osta ccaaciin siel acero de refuerza longiudinal,
con drea A, localizado dentea del ancho efecone del patin de concrato, se incuye en el caloalo de lay pro
predades de 1a seccin comipacsta
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A, = Adrea real del patin efective de conereto, en em?, definido en
la Seccion 1.11.1.
A, = drea de la viga de acero, en cm?.

En vigas compuestas continuas, donde el acero de refuerro longitudinal se
considera actuando conjummamente con la viga de acero en las regiones de mo-
mento negativo, el cottante horizontal total que sera resistido por los conectores,
entie un apoyo interior y cada punto adyacente de inflexion se tomari como:

Vy=A,F, /2 (1.11-5)

en donde:

A, drea total del acero de refuerzo longitudinal en el apoyo in-
terior, situada dentro del ancho efectivo del patin, especili-
cado en la Seccion 1.11.1, en em?,

F,, = esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero de re-
fuerzo longiudinal, en kg/em?,

Para lograr una accién compuesta total, el nmero de coneclores que resis-
ten la fuerza cortante horizontal ¥, & cada lado del puitto de momento maxi-
me, no serd menor que cf determinado por la relacién V\/q, donde g es la car-
ga de cortante permisible para un conector.

El valor de ¢ se muestra en la Tahla 1.11.4 para losas planas en su lecho in-
ferior, hechas de conereto cuyos agregados cumplen con las Especificaciones

Tabla L1L4 Fucaza contanie lmzomad pevnisible ¢ un cone o TRCINNE

Hesisteron @ by i evon
especificada ded concretn Ui oem

]
{onrctor ko’

2l 2t z 280

Pevio de 13 mm de dham x
Mo, con gancho o Gibera 20 2 500 2 700
Pevsiar dbe 16 mim de didim x

65 . oo garcho v tabesa 3660 3 aon 4 200
Porne de 19 mm de i x

oo, con paaddio o cabery 3 o kar3l] 6 100
Pernn e 22 nun de e x

Y conr grando o cahesy it ' 7 6on X 2
Pertil €1 dde oo x 0,10 TTU wt Bi0 wt st we
Perhi G i 102 x 8414 K2 wt Bun we Y wt
Ferdil CF de 127 x uay K70 wt UA) wt 1900 we

u
Apb e senranie e aconcretos boshos con agreparos yue cumplan con Lbspeclicaosn AS 1A
s

b
Fas Ficasas contante s honzmi ke Poinnsiblos nibnbielas ambien puedin usaise parg [PCTTON BB
Lingos que T el ades

fwoam o el paafal F cnom
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Tabla 1.11L4A Cocfioientes pana usarse con conceetos hedhos con agrega-
dos gue cumpilan con las Espeaficaciones ASTM C330.

Kesnstene s o b cenn- [ Feve volurieteren {seeada ol aire) del conereto, em -'lgfms
prosuin espessfu e del i
comereto fooen kglom g [ vse freoo | rose | e [ s | e

= 2R 073 |0 o | osr | oss | ooss 0,88

=400 0,82 151 0487 [IE] IR 0,96 0,499

ASTM C33. Para losas planas en su lecho inferior hechas de concreto con agre-
gados artificiales que cumplan con ia norma ASTM C330 y cuyo peso volu-
métrico no sea menor de 1 440 kg/m?, el esfuerzo cortante permisible de un
conector se obtiene multiplicando los valores de la Tabla 1.11.4 por el coefi-
ciente de la Tabla 1.11.4A.

Para la accién compuesta parcial con concreto sometido a compresién por

- flexién, la fuerza cortante horizontal ¥, que se emplea en el calculo de §,, se

tomara como ¢l producto de g veces el namero de conectores colocados entre el
punto de momento maximo y ¢l punto mas cercano de momento nulo.

El valor de ¥, no serd menor que ¢l 25% del menor de los valores obtenidos
de las formulas (1.11-3) y (1.11-4), usando en la primera de estas el ancho efec-
tivo permitido del patin de concreto. El momento de inercia efectivo para el
cilculo de las deformaciones sera determinado por:

Ve, .
ly = 1+ i, — 1) (1.11-6}
cn donde . Yy
I, = momento de inercia de la viga de acero, en em?.
I, = momento de inercia de la seccién compuesta transformada, en cm?.

Los conectores requeridos a cada lado del punto de momento méximo, en
una region de flexion positiva, se pueden distibuir uniformemente entre ese
punto y los puntos adyacentes de momento nulo, excepto que N,, nimero de
conectores de cortante necesarios entre cualquier carga concentrada en esta
zona y el punto més cercano de momento nuio, no serd menor que el determi-

nado por la férmuta (1.11-7).
N, [M’G — 1 ] (1.11-7)

M

nnx

Ny =

g—1
en donde:
M = momento {menor que el momento miximo) en un punto de carga

concentrada.
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N; = namero de conectores requeridos entre el punto de Tnomento maxi-
mo y ¢l punto de momenio nulo, determinado por la relacion V. /g
6 V,/q, segan sea el caso.
S.’r . S:_f "
3= 5 6 5 segan sea el caso.

Para una viga continua, los conectores requeridos en la zona de flexion ne-
gativa se podrin distribuir uniformemente entre el punto de momento mixi-
mo y cada punte de momento nulo,

Los conectotes de cortante deben tener un recubrimiento lateral de
concreto minimo de 2,5 cm, excepto los colocados en las nervaduras de la lami-
na de acero acanalada. El didmetro de los pernos conectores no serd mayor de
2,5 veces el espesor del patin a la que estos se sueldan, a menos que se coloquen
directamente sobre el alma. La separacién mimma de centro a centro de los
pernos conectores sobre el eje longitudinal de la viga que forma parte de la
construccion compuesta sera de 6 veces su diimetro, y de 4 veces su didmetio
en la direccion tansversal La separacion maxima de centro a centro de per-
nos conectores no excederd de 8 veces el espesor total de la losa.

1.11.5 Vigas compuestas con cimbras de lamina de acero acanalada

. La construccién compuesta de losas de concreto sobre cimbra de lamina de
acere acanalada, conectadas a vigas de acero, se disefiara de acuerdo con las
partes pertinentes de las Secciones 1.11.1a 1 11.4, con las siguientes modifica-
clones:

1.11.5.1 Generalidades

1. La Seccién 1.11.5 se aplica a cimbras con nervaduras de altura nominal
no mayor de 76 mm.

2. El ancho promedio de la nervadurz w,, no serd menor de 50 mm, pero
para el cilculo se tomara un valor no mayor que el ancho real de la ner-
vadura en la parte atta de la cimbra. Véase la Seccién 1.11.5.8, Parrafos
2 y 3, para indicaciones adicionales.

3. La losa de concreto se unird a la viga de acero por medio de pernos co-
nectores de corntante soldados, no mayores de 20 mm de diametro (AWS
D1.1, Seccién 4, Parte F). Los pernos conectores pueden estar soldados
directamente al miembro o a través de la lamina de acero acanalada.

4. Los conectores de cortante después de su instalacion deberin sobresalir
cuando menos 40 mm por arriba de la parte alta de fa lamina de acero
acanalada.
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5. Para determinar el ancho efectivo del patin de concreto se usara el espe-
soi total de la losa incluyendo las nervaduras.
6. El espesor de la losa, arriba de la pante altade la lamina de acero acana-

lada, no serd menor de H0 mun.

1.11.5.2 Laminas de acero acanaladas con nervaduras orientadas
perpendicularmente a la viga de accro

1. El concreto situado por debajo dé la parte aka de la lamina de acero
acanalada no se tomaa en cuenta al determinar las propiedades de la
seccion ni en el calculo de A, para la fsrmula (1.11-3).

2. La separacién de los pernos conectoles de cortante a lo largo de la longi-
tud de la viga portante no deberd exceder de 800 mm,

3. La fuerza cortante horizontal permisible por perno conector, ¢, seré el
valor estipulado en la Seceidn 1114 (Tablas 1.11.4 y 1.11.4A), mul-
tiplicado por el siguiente factor de reduccién:

ll—.Hﬁ_ )( w, )( ", I,U) < 1.0 (1.11-8)
‘J'.'V, h, h,

h, = altura nominal de la nervadura, en mm,

H, = longitud, en mm, del perno conector una vez soldado. En los 'cél-
culos ésta no excederd el valor (k,+76), aun cuando la longitud
real sea mayor.

i N, = namero de pernos conectores sobre una viga en una nervadura.
‘ No excederi de 3 en los cilculos, aun cuando iz cantidad real sea

en donde:

mayor.
w, = ancho promedio en mm de 1a nervadura de concreto (ver Secclén

' 1.11.5.1, Parrafo 2).

4. Para evitar el desprendimiento, la cimbra de acero sera anclada a_todas
las vigas de acero disefiadas ¢n seccién compuesta, a una separacion no
mayor de 400 mm. Tal anclaje se puede proporcionar mediante pernos
conectores de cortante, o una combinacion de pernos conectores de cor-

' tante y puntos de soldadura, u otros medios especificados por el diseia-
’ dor,

1.11.5.3 Liminas de acero acanaladas con nervaduras orientadas
paralelamente a la viga de¢ acero

1. El concieto en las nervaduras de la lamina de acero acanalada se tomaré
en cuenta al determinar las propiedades de la seccién y en el calculo de
A, para la formula (1.11-3).
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2. Las larminas de acero acanaladas sobre vigas portantes podian cortaise a
lo largo de la nervadura y separarse para aumentar ¢l volumen de
concrete en contacto con ¢l patin de la viga de acero,

. Cuando la cimbia de acero tenga una altura nominal de 40 mim o mas,
¢l anche promedio de la nervadura w, que leva los conectores. no sera
menor de 50 mm para un perno conector Cuando ttaya mas de una fila
transversal de pernos, se aumentarj el ancho promedio de la nervadurs
en cuatro didmetios de perno por cada fila adicional de pernos.

4. La fuerza cortante hoiizontal permisible pot perno conector, g, debera
ser el valor estipulado en la Seccién 1.11 4 (Tablas 1.11.4 y 1.11.4A),
excepto cuando la relacion w,/h, sea menor de 1.5, Ia fuerza petmisible
se multiplicard por el factor de reduccian siguiente:

o w, iR
U,l;(——— (__km].”) < 10 TREEN
h, I,

en donde:

=

h,y H,, se definen en la Seccién 1.1 5.9
w, es el ancho promedio de b nervadar., (ver Seccion TS T, Pinafo ¢
y Seccion 11153, Pirafo k)

L.11.6 Casos especiales

Cuando la canstruccién compuesta no esté de acuerdo con los requisitos de
las Secciones 1.11.1 a 1.11.5, la fuerza permisible por perno conector de cor-
tante deberd establecerse mediante un programa adecuado de ensayos.

SECCION 1.12 CLAROS SIMPLES Y CLAROS
CONTINUOS

1.12.1 Claros simples

Las vigas y armaduras se disefiaran normalmente sobre la bhase de claros
sumples, cuya longitud efectiva es igual a la distancia entre los centros de grave-
dad de los miembros a los cuales éstas transmiten sus 1eacciones extremas.

1.12.2 Extremos restringidos

Cuando se disefia con base en la hipétesis de extremos total o parcialmente
restringidos debido a la continuidad, o a la accién de voladizo, las vigas y ar-
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maduras, asi como las secciones de los miembios a los cuales ?stas se ur'wn, se
disefiaran para sopni‘lar los cortantes y :.numt:mus correspondientes, asl.c'(;:}::
cualquier otra fuerza, sin exceder en ningan punto los esfuerzos per’mls] :
prescritos en la Seccién 1.5.1. Como excepeitn, en algunos casos podra pf_“rml-
tirse cierta delormacién inelastica pero autolimitada en una parte ‘dc la cune-
xién, cuando ésta sea indispensable para evitar sobrecargar los sujetadores.

SECCION 1.13 FLECHAS, VIBRACION Y
ENCHARCAMIENTO

1.13.1 Fiechas

Las vigas que soporten pises y techos se disc_ﬁarén tomando en‘cuenta ia
flecha producida por las cargas de disefio La§ vigas que soporten c1elols rasos
serdn disefiadas de manera que la flecha maxima, debida a la carga viva, no
exceda de 1/360 del claro.

1.13.2 Vibracion

Las vigas que soportan areas grandes abiertas, libres de muros divisorios u
otras fuentes de amortiguamiento, donde la vibracién momentanea causa(:a
por el transito de peatones sea inaceptable, se disefiardn tomando en cuenta la

vibracion,

1.13.3 Encharcamiento

A no ser que a una superficie de techo se le prupor(?ion.e una pendiente su-
ficiente hacia puntos de drenaje libre o hacia drenes individuales at.iccuados
para evitar la acumulacién del agua pluvial, el sistema de tec!m se re\.uéaré me-
diante un analisis racional para asegurar la estabilidad bajo condlcno:?es de
encharcamiento, excepto en el caso siguiente: el sistema de techo se cc_ms:'dcra-
rd estable y no requerird una revisién adicional si se cumplen las siguientes

condiciones:
I, = 0,48 y C, + 0,9C, = 0,25

en dende:

L LA ' sL

€, = 0,05 =

P

L, = separacidn entre columnas en la direccion de las trabes (longitud de
los miembros principales), en m.
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L, = separacién entre columnas perpendiculares a la direceion de las tra-
bes {longitud de los miembos secundarios), en m.
§ = separacién entre los miembios secundarios, en m.

-

momento de inercia de los miembros principales, en em?,
momento de inercia de los micmbros secundarios, en cmt,

I, = momento de inercia de la limina de acero acanalada apoyada sobre
los miembros secundarios. en em*/m.

-
I

Paia armaduras y vigas de celosia, el momento de inercia I se reducira
15% cuando se use en las formulas anteriores. Una cimbra de ace10 serd consi-
derada come miembro secundario cuando esté directamente apoyada en los
micmbros principales

El esfuerzo total de flexion, debidoe a las cargas muertas, caigas vivas y
encharcamiento, no exceders de 0.8UF, pata miembios paincipales y secunda-
tios.

Los esfuerzos producidos por fuerzas de viento o sistnu no se incluirdn en
un anilisis de encharcamiento.

SECCION 1.14 AREA TOTAL Y AREA NETA

1.14.1 Definiciones

El drea total de un miembro en cuzlquier punto se determinars sumando
los productos del espesor y ¢l ancho total de cada elemento, medido en sentido
normal a su cje. El drea neta se determinars sustituyendo el ancho total por el
ancho neto calculado de acuerdo con las Seccrones t.14.2 a 1.14.5, inclusive,

1.14.2 Area neta y drea nera efectiva

1.14.2.1 En el caso de una linea de agujeros que atraviesa un miembro estructu-
ral o parte de €I, en diagonal o en zigzag, el ancho neto de la seccién se calculars
deduciendo de su ancho total Ja suma de los didmetros de todos los agujeras de la
linca y sumandole, por cada paso de la serie, la cantidad:

s2/4g
en donde:

§ = separacion longitudinal de centro a centro (paso) entre dos agujeros
conseculivos, en cm.

/3
|

= separacidn transversal de centro a centro (gramil) entre los mismos
dos agujeros, en cm.
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El dvea newa critica, A, de la seceion considerada, se obtiene de la trayec-
toria que dé el menor ancho neto.

Al determinar el drea neta a través de soldaduras de tapon o de ranura, no
se constderard el metal de la soldadura como contribuyente al area neta.

1.14.2.2 El a1ea neta efectiva, A,, de miembros en tension axial, en los que la
carga se tansimute por toinillos o remaches a través de parte de los elementos
de la seccion transversal del iniembro,* debera calcularse por la férmula:

A, =0C A,
en donde:
A, = area neta del miembro.
C, = un coeficiente de 1educcian.

A menos que pueda justificarse un cocficiente mayor mediante ensayas u

otros criterios reconocidos,* deberdn empleaise en los calculos los siguientes

.
valores de C;:

1. Para perfiles IR o IE, con anchos de patin no menores
de 2/3 del peralte, y Tes cortadas de estos perfiles,
siempre que la conexion sea a los patines y que nf) ten-
gan menos de 3 sujetadores por linea en la direccion del

C, = 0,90
esfuerzo ..., .....

2. Para perfiles IR o IE que no cumplan las c.ondiciones del
parrafo anterior, Tes cortadas de los mismos, y cual-
quier otro perfil, incluyendo las secciones a_rmadas.
sicmpre que la conexién no tenga menos de 3 sujetadores
por linea en la direccion del esfuerzo ... . ... ... ..., C, = 0.8

8. Para todos los miembros cuyas conexiones tengan sola-
mente 2 sujetadores por linea en la direcaidon del estuerzo €, = 0,75

1.14.2.3 Las placas y ot1os accesorios de conexiones remachadas o atormlla--
das, sometidos a fuerzas de tension, se disefiarin de acu,!:rdo con las dxsposni
ciones de la Seccién 1.5.1.1, dende el drea neta efectiva serd tomada como e
area neta real, excepto que para el disefio, ésta no se tomard mayor de 85%, del
drea total.

* Ver Seqcién 1.14 2 2, de los Comentanos, Volumen 11,
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1.14.3 Angulos

Su ancho total seri la suma de los anchos de los patines, menos su €spesor,
El gramil para agujeros en patines opuestos seré la suma de lus gramiles desde
la esquina exterior de los angulos, menos el espesor.

1.14.4 Tamafio de los agujeros

Al calcular el drea neta, el diameuo de un agujero para remache o tornillo
se tomari como 1,6 mm mayor que la dimension nominal del agujero, en senti-
do perpendicular a la direccion del esfuerze aplicado.

1.14.5 Miembros conectados con pasador

Las barras de ojo® serdn de espesor uniforme sin refuerzo en sus agujeros.
Deberan tener cabeza redonda concéntrica con el agujero del pasador. El radio
de transici6n entre ta cabeza circular y el cuerpo de la barra seré ignal o mayor
que el didmetro de la cabeza,

-El ancho del cuerpo de la barra de 0jo no excederi de 8 veces su espesor y
el espesor no sera menor de 12,7 mm. El drea neta de la cabeza a través del
agujerc del pasador, (ransversalimente al eje de la barra de 0jo, no serd menor
de 1,33 ni mayor de 1,5 veces el drea de su seccién transversal. El diametro del
pasador no serd menor de 85% del ancho del cuerpo de la barra de ojo. El
diimetro del agujero para el pasador no debers exceder mis de | mm el diszme-
tro del pasador. Para aceros que tengan un esfuerzo de fluencia mayor de 4 920
kg/cm?, el didmetro del agujero para el pasador no excedera de 5 veces ¢l espe-
sor de la placa. '

En placas con agujeros para pasadores que no cumplan con los requisitos
de las barras de ojo, el esfuerzo de tensién en el drea neta, transversal al eje del
miembro, no excederd del esfuerzo permisible que se indica en la Seccién
1.5.1.1, y el esfuerzo de aplastamiento en el drea proyeciada del pasador no
excedera el esfuerzo indicado en la Seccién 1.5.1.5.1. El 4rea neta minima mais
alld del agujero para el pasador, paralela al eje del miembro, no ser4 menor de
65% del 4rea neta a través del agujero para el pasador.

En placas o elementos individuales de un miembro armado, con agujeros
para pasadores, la distancia transversal del borde del agujero para el pasador
al borde de la placa o elemento, no exceders de 4 veces su espesor. En estas
placas o elementos, el dizmetro del agujero para el pasador no sera menor de
1,25 veces la distancia més corta de su borde al borde de la placa o elemento.
En los casos en que el pasador sirve de eje de articulacién para permitir movi-

* Ver Secaibn 1.14.5 de los Comentarios, Volumen II.
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miento de giro entre las piezas coneciadas, bajo condiciones de carga total, el
didmetro del agujero no debera exceder mias de | mm el didmetro del pasador.

Las esquinas de la placa o clemento en el extremo con agujerc podiin re-
cortarse a 45° con el eje del miembro, sicmpre que el irea neta en el recorte no
sea menor que el drea neta entre el agujero y el extremo del miembro.

Las limitaciones de espesores, tanto en barras de ojo como en placas o ele-
mentos individuales con agujeros para pasadores, pueden eliminarse si ¢l pasa-
dor tiene tuercas exteriores que al apretarse fijen entre si los elementos de la
unién. En estas condiciones los esfuerzos permisibles de aplastamiento no seran
mayores que los indicados en la Seccién 1.5.1.5.1.

1.14.6 Areas efectivas del metal de soldadura

1.14.6.1 Soldadura de ranura

Para soldaduras de ranura, el area efectiva se considerara como el produc-
to de la longitud efectiva de la soldadura por el espesor efectivo de su garganta.
La longitud efectiva de una soldadura de ranura seri el ancho de la parte

unida.

1.14.6.1.1 El espesor efectivo de garganta de una soldadura de ranura de
penetracion completa sera el espesor de la parte mis delgada de las partes
unidas.

1.14.6.1.2 El espesor efectivo de garganta de una soldadura de ranura de pe-
netracion parcial seri como se muestra en la Tabla 1.14.6.1.2.

Tabla 1.14.6.1.2 Espesor efective de garganta de soldaduras de ranura de penetracion
pateial

Posirign e Augula ncluide en Espesor efectivo

Proceso de soldadura .
soldadura la rafz de la ranura de garganta

Altura del thsel

< 60" pero = 457
p menos 3.2 mm

Electrodo reculnerto .
Taodas

O arco SU]“E[EI(lU

= G0 Al a del bisel
Todas = 60° Altura del bisel’
AT protegida con
. H il .
£45 0 drco con urzor o < GO pero = 45° Alta del bisel
electrodos de nicleo plane
fundente
Vertical < B > 450 Altura dei bisel
bl wdy Rl
sobre cabeza J menos 3.2 im
Arco con glectrodu
de nucleo fundetite, .. ‘
lFodas = bov Alwura del bisel

protegido cun gas
lelectroyas)
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.
1.14.6.1.3 El espesor efecuve de garganta de una soldadura de ranura acam-
panada, cuando estd al ras con la super!i(‘ic de {a seccivom solida de la barra, se-
rd como se muestia en la Tabla 1.14,6.1.3. Para compiobar que se esta obte-
niendo con constancia el espesor electivo de garganta, se preparardn muestras
de las soldaduras de produccién para cada procedimicnto de soldadura.

Se permiten garganias cfectivas mayores que las indicadas en la Tabla
1 14.6.1.8, siempre que ¢l fabricante pueda mostrar con pruebas que puede
dar gargantas efectivas mayores. Las prucbas consistitin en seccionar ¢l
miembro perpendiculaimente a su eje, en la mitad de la longitud y en los
extremos de la soldadura. Fstas secciones se harin sobre combinaciones de ta-
mafos de material representativas de la gama que serd empleada en la fabrica-
c16n, o requeridas por el disciio.

Tabla 1.14.6.1.3 Lapesan efecnvo de garganta de soldaduras de vanm e acompanada

{apo de soldadura Heado de ta barnra o 1 spsar efectivn
e curvads, f i getrgaitn
Roanwra en bisel . -
Fardoy LN

acampanada

Ranura Voacanpavada Fadaos i 112 fen

AUwn 4 e solibubiee e e mendios postogsie Con g s e pio e prooes e oo e annme) veonko
Hoz 5

1.14.6.2 Soldaduras de filete

Ei area efectiva de las soldaduras de filete se tomard como el producto de
su longitud por el espesor efectivo de garganta.

La longitud efectiva de las soldaduras de filete, excepto en agujeros redon-
dos y cajas (agujeios alargados), serd la longitud total del filete de tamano
completo, incluyendo las vucltas

El espesor efectivo de garganta en las soldaduras de filete sera la distancia
mais corta entre la rafz y la cara de la soldadura en una representacion es-
quemitica de la seccion transversal. Como cxcepcién, en las soldaduras de file-
te hechas por el procedimiento de arco sumeigido, cuando su tamaiio es igual
o menor de 10 mm, el espesor efectivo de garganta se tomara igual al tamario
del cateto Para soldaduras de filete mayores de 10 mm hechas por este mismo
procedimiento, la garganta efectiva sera igueal a la garganta tedrica més 3 mm.

Para soldaduras de filete en agujervs y cajas, la longitud efectiva serd la
longitud del eje de la soldadura en el centro del plano que atraviesa la gargan-
ta. Sin embargo, en el caso de filete traslapados, el drea efectiva no excederi el
d1ea nominal de la seccién transversal del agujero o caja en el plano de la su-
perficie de unién,
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1.14.6.3 Soldaduras de tapdn y cn cajas (agujeros alargados)

Fl drca efectiva semetida a cortante de soldaduras de tapon y en cajas, se
tomari como el drea nominal de la seccion transversal deb agujero o de lacaja,
en el plany de la superficie de unton.

SECCION 1.15 CONEXIONES
[.15.1 Conexiones minimas

Las conexiones que transmiten esfuerzos calculados, excepto para las
barras de celosfas, tirantes y polines o largueros, se disefiaran para soportar no
menos de 3 000 kg,

1.15.2 Conexiones excéntricas

Siempre que sea posible, los ejes de gravedad de los miembros que con-
curran en un punto y estén sometidos a esfuerzo axial, deberin intersectarse.
De no ser asi, se tomarin en cuenta los esfuerzos de flexion debidos a la ex-
centricidad.

1.15.3 Colocacién de remaches, tornillos y soldaduras

Los grupos de temaches, tornillos o soldaduras en los extremos de cual-
quier miembro que transmiten esfuerzo axial en esos miembros, tendran sus
centros de gravedad en el ¢je de gravedad de)] miembro, a menos que se tome en
cuenta el efecto de la excentricidad resultante. Excepto en los miembros someti-
dos a variacién repetida de esfuerzo, ral como se define en ta Secci6n 1.7, no se
requiere disponer las soldaduras de filete para equilibrar las fuerzas alrededor
del eje 0 ejes neutros en conexiones extremas de Angulos simples, dngulos dobles
y miembros de tipo similar. La excentricidad entre los ejes de gravedad de tales
miembros y las lineas de gramiles para sus conexiones extremas remachadas o
atornilladas, podrd despreciarse en miembros cargados estiticamente, pero si
debera tomarse en cuenta en micmbros sometidos a cargas que producen fatiga.

1.15.4 Miembros con extremos sin restricciéon a la rotacioén

Excepto que el diseiiador indique otra cosa, las conexiones de vigas o ar-
maduras se disefiaran como flexibles y generalmenie se disefiardn sélo para el
cortante producido por las reacciones.

' Las conexiones flexibles de vigas permitiran el gire del extremo de las vi-
gas. Para lograrlo, se permite la deformaci6n inelastica de la conexi6n.
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1.15.5 Miembros con extremos restringidos a la rotacion*

1.15.5.1 Los sujetadores o soldaduras para conexiones exiremas de vigas y ar-
maduras, seran diseiiados para ¢l efecto combinado de fuerzas resuiltantes de
momento y cortante, productdos por la rigidez de las conexiones.

1.15.5.2 Cuando los patines o placas de conexién de momento, para cone-
xiones extremas de vigas, sean soldados al patin de una columna de perfil 1, se
colocard un par de aticsadores en el alma de la columna, que tengan un drea
transversal, A, mayor o igual que la calculada por la formula (1.15-1},
siempre que el valor calculado de A4, sea positivo. ’

Py — F, H{t, + 5k)

A, = 1.15-]
, . ( )
en donde:

F, = esfuerzo de fluencia de la columna, en kg/cm?.

F.. = estuerzo de fluencia del atiesador, en kg/cm?.

k = distancia entre la cara exterior del patin de la eolumna y el pie de su
filete en el alma, si la columna es un perfil laminado, o la distancia
equivalente si la columna es un petfil soldado, en cm.

P,, = fuerza calculada transmitida por el patin o placa de conexion de
momento, multiplicada por 5/3, cuando la fuerza calculada es ori-
ginada solamente por carga viva y carga muerta o multiplicada por
4/3, cuando la fuerza calculada es debida a carga viva y carga
muerta conjuntamente con fuerzas de viento o sismo, en kg.

t = espesor del alma de la columna, en cm,

-t, = espesor del patin o de la placa de conexién de momento que trans-
mite la fuerza concentrada, en cm.

1.15.5.3 No obstante los requisitos de la Seccién 1.15.5.2, debera colocarse un

atiesador o un par de atiesadores opuestos al patin de compresién, cuando el
peralte del alma de la columna, sin contar los filetes 4., es mayor de:

34 40043 JF,,

(1.15-2)
Py

* Ver Secti6n 1.15 5 de lus Comentarios, Volumen [1.
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y debe suministrarse un par de atiesadores opuestos al patin en tension cuando
el espesor del patin de Ja columna, ¢, sea menor de:

Loy TRERY
r

.|

1.15.5.4 Los aticsadores requeridos por las disposiciones de las Sccciones
1.15.5.2 y 1.15.5.3, deberan cumplir los stiguientes requisitos;

1. El ancho de cada atiesador mas la mitad del espesor del alma de la co-
lumna, no sera mener que un tercio del ancho del patin o de la placa de
conexién de momento que transmite la fuerza concentrada.

9. El espesor de los atiesadores no seri menor que la mitad del espesor del
patin®. R

3. Cuando la fuerza concentrada se aplica solamente en un patin de la co-
lumna, la longitud del atiesador no necesila ser mayor que la mitad del
peralte de la columna. '

4. La soldadura que une los atiesadores al alma de la columna, debera di-
sefiarse para soportar la fuerza en ¢l atiesador producida por momentos
no equitibrados, aplicados en lados opuestos de la columna.

1.15.5.5 Deberd ponerse especial atencién en aguellas conexiones que produ-
1e1 ¥
cen esfuerzos cortantes en el alma de la columna cercanos a los permisibles**.

1.15.6 Placas de relleno

Cuando remaches o tornillos que transmiten fuerzas calculadas, pasan a
través de placas de relleno con espesor mayor de 6 mm, las placas de relleno
dcberan prolongarse mis alla de la unién, y la parte prolongada se fijara con
suficicntes 1emaches o tornillos para distribuir el esfuerzo total en la seccién
compuesta formada por el miembro y la placa de relleno. Como alternativ?,
pueden incluirse un nimero equivalente de remaches o tornijllos en la propia
unién. Lo anterior no es necesario en conexiones por friccién con tornillos de
alta resistencia,

En construccién soldada, las placas de relleno de mas de 6 mm de espesor
s¢ prolongarin mis ali4 de los bordes de la placa de unién y se soldarin al ele-
meito que se conecta. Se usard suficiente soldadura para transmitir la fueiza
cn la placa de unién, aplicada como carga excéntrica en la superficie de la placa

* Para comentarios sobre ba relacen ancho/espesor de lus aticsadores, ver Seccidbn 1 16 5 de los Comenta-
rios, Volumen I§.
“s Ver Secei6n 1 15 5 2 de lus Comentenos, Voluinen 11
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de relleno. Las soldaduias que unen la placa de unién a la placa de relleno, se-
ran suficientes para transmitir la fuerza en la placa de unién, y tendran sufi-
ciente longitud para no sobrecargar la placa de relleno a lo largo del pie del
cordon de soldadura. Cualguier placa de relleno menor de 6 mm de espesor
tendra sus bordes al ras con los boides de la placa de union, y ¢l tamaiio de la
soldadura serd el necesarnio para soportar la fuerza de la placa de unién, mas el
espesor de la placa de relleno.

1.15.7 Conexiones de miembros en tensién y en compresién en
armaduras

Las conexiones en los extremos de miembros en tension o en compresioén en
armaduras, desarrollardn la fuerza requerida por la carga de diseiio, pero ne
menos del 50%; de la capacidad efectiva del miembro, segin su Lipo de esfuerzo,

1.15.8 Miembros en compresién con uniones de apoyo por
aplastamiento

Las columnas apoyadas en pl::cas, o alisadas para apoyaise por aplasta-
miento en empalmes, tendran suficientes remaches, tornillos o soldaduras, pa-
ra mantener la posicién relativa de todas las partes.

Otros miembros en compresién alisados para apoyarse por aplastamiento,
tendrdn sus materiales de empalme, con sus remaches, tornillos o soldaduras
colocadas para mantener alineadas todas las partes, y disefiados para poder
transmitir el 509, de la carga calculada.

Todas las conexiones anteriores se disefiarin para resistir cualquier tension
que pudiera producirse por las fuerzas laterales especificadas, actuando con-
Juntamente con el 75% del esfuerzo calculado por carga muerta pero sin car-
gas vivas.

1.15.9 Combinacién de soldaduras

Cuando se combinan en una sola conexién dos o mis tipos de soldadura
(ranura, filete, tap6n, agujeros alargados), la capacidad efectiva de cada uno
de ellos se calculard separadamente, con referencia al eje del grupo, para de-
terminar la capacidad permisible de la combinacion.

1.15.10 Remaches y tornillos en combinacién con soldadura

En obras nuevas, cuando en una conexion se combinan soldaduras con re-
maches, tornillos A307 o tarnillos de alta resistencia, trabajando por aplasta-
miento, los sujetadores no podran compartir la carga y las soldaduras deberan

_soportar los esfuerzos totales de la unién. En el caso de tornillos de alia resisten-
cia en conexiones del tipo por friccién, puede considerarse que comparten los
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esfuerzos con las soldaduras, En estructuras ya existentes, al hacerse modifica-
ciones soldadas, los remaches y los tornillos de alta resistencia ya existentes, apie-
tados adecuadamente, podrin utilizarse para soportar los esfuerzos resultantes
de la carga mucria y las soldaduras deberan soportar solamente los esfucizos adi-
cionales.

1.15.11 Tornillos de alta resistencia (en conexiones por friccién) en
combinacién con remaches

En obras nuevas y al hacer modificaciones, cuando se combinan remaches
y tornillos de alta resistencia, colocados conforme a las disposiciones de la Sec-
cion 1.16.1 como conexiones por friccion, puede considerarse que comparten
los esfucrzos resultantes de cargas muertas y vivas.

1.15.12 Conexiones de campo

Para las siguientes conexiones se emplearin remaches, tornillos de alta re-
sistencia o soldaduras:

¢ Emputes de columnas en todas las estructuras de pisos maltiples de-60 m
o mis de altura.

® Empates de columnas en estructuras de pisos maltiples, de 30 a 60 m
de altura, cuando la menor dimensién horizontal es menor de 409 de
la altura, )

¢ Empates de columnas en estructuras de varios pisos, raenores de 30 m de
altura, cuando la menor dimension horizontal es menor de 25% de la
altura,

¢ Conexiones de todas las vigas a columnas y de cualquier otra viga de la
cual depende el arriostramiento de columnas, en estructuras de mas de
40 m de alura.

* En estructuras que soportan grias de mas de 5 toneladas de capacidad,
los empates en las armaduras de techos y conexiones de armaduras a co-
lumnas, empates de columnas, arriostrarnientos de columnas, riostras
entre columnas y armaduras o trabes y ménsulas para grias.

* Conexiones para soportes de maquinaria en operacién, o de otras cargas
vivas que producen impacto o inversion de esfuerzos.

* Cualquicr otra conexion asi estipulada en los planos de diseio.

En todos Jos demds casos, las conexiones de campo pueden hacerse con tor-
nillos A307 -

Para los fines de esta seccién, ia altura de una estructura de vatios pisos se
tomard como la distancia vertical desde el nivel de la acera hasta el punto mas
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clevado de las vigas del techo, para ¢l caso de techos planos; en el caso de
techos con pendiente mayor del 20%, se tomari la altura media del techo.

Cuando ¢l nivel de la acera no se ha fijado, o cuando la estructura no sea
adyacente a una calle, se usard ¢l nivel medio del terreno en que se desplanta la
estructura en lugar del nivel de la acera La altura de las casetas de los clevado-
res y de los cubos de escalera no se tomari en cuenta para determinar la ala-
ra de la estructura.

Seccion 1.16 REMACHES Y TORNILLOS
1.16.1 “Tornillos de alta resistencia

Excepto que se indique de otra manera en estas especificaciones, ¢l uso de
tormllos de alta resistencia se hatd conforme a las dispusicrones de las Fspecifi-
caciones para Juntas Estructurales con Tornillos ASTM A325 6 A490, Gltima
edicién, tal como ha sido aprobado por ¢l Consejo de Investigacion de Juntas
Estructurales Remachadas y Arornilladas,

Cuando se requicre apretar los tornitlos ASTM A449 (Grado 5) a mas del
50% de su resistencia minima a la tension, cuando trabajan a tensién, y en las
conexiones a cortante por aplastamiento, tendrian una arandela endurecida
instalada debajo de la cabeza del tornillo y las tuercas deben cumplir los re-

quisitos de la norma ASTM A325.

1.16.2 Arca efectiva de aplastamiento

El drea efectiva de aplastamicnto de remaches y tornilios seri el didmetro
multiplicado por la longitud de aplastamiento, excepto que para remaches y
tornillos avellanados debe reducirse la mitad de la profundidad del avellanado.

1.16.3 Agarres largos
En el caso de los remaches y tornillos A307 que resisten esfuerzos calculados

y cuyo agarre excede de 5 veces su didmeiro, se aumentard su nimero en 19
por cada 1,5 mun que el agarre exceda de los 5 didmetros.

"1.16.4 Separacién minima
1.16.4.1 La distancia entre los centros de los agujeros estandar, sobredimen-
sionados o alargados, para sujetadores, no sera menor que 3 veces el dismetro

nominal del sujetador, ni menor que la requerida en la Seccion 1.16.4.2, si ésta
" es aplicable.
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1.16.4.2 A lo largo de una linea de fuerza transmitida, la distancia entre
centros de agujeros no serd menor que la estipulada a continuacién:

. Agujeros estandar:
9P/F,t + d/2 (1.16-1)

en donde:

-

P = fuerza transmitida por un sujetador a la parte critica conectada,
en kg.

F, = esfucrzo de tensién minimo especificado de la parte critica conec-
tada, en kg/cm?, )

¢ = espesor de la parte critica conectada, en cm.

2. Agujeros sobredimensionados o alargados:

La distancia entre centros de agujeros estindar, estipulada en el in-
ciso anterior, mas el incremento aplicable Cyde la Tabla 1.16.4.2, pero
la distancia libie entre agujeros no sera menor de un diametre del tor-
nillo.

1.16.5 Distancia minima al borde

1.16.5.1 La distancia desde el centro de un agujero estindar al borde de una
parte conectada, no serd menor que el valor indicado en la Tabla 1.16.5.1, ni
menor que los valores mostrados en las Secciones 1.16.5.2 6 1.16.5.3, segin sea
el caso.

1.16.5.2 A lo largo de una linea de fuerza transmitida, en direccién de la mis-
ma, la distancia desde el centro de un agujero estindar al borde de la parte co-
nectada, no serd menor de:

2P/F,t (1.16-2)
en donde:
P, F,y t se definen en la Seccién 1.16.4.2.
1.16.5.3 En concxiones atorniltadas al alma en extremos de vigas, disefiadas

solamente para la reaccién de fuerza cortante de la viga (sin hacer uso de un
anilisis que tome en cuenta el efecto causado por la excentricidad del sujeta-
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dor), la distancia desde el centro del agujeio estandar més cercano al extremo
del alma de la viga, no sera menor de:

2P /F.t {1.16-3)
en donde;

P, = reaccibn en la viga, en kg, dividida entre el nimero de torniilos.
K | 4
F, y t se definen en la Seccion 1.16 4 2.

Como alternativa, puede hacerse caso omiso de la formula (1.16-3)
siempre que el esfuerzo de aplastamiento producido por el sujetador se limite a
0.90 F,.

1.16.5.4 La distancia desde el centro de un agujero sobredimensionado o alar-
gado al borde de una parte conectada, no serd menor que la requerida para un
agujero estandar segan las Secciones 1.16.5.1, 1.16.5.26 1.16.5.3, segin sea el
caso, mas el incremento C, aplicable de la Tabla 1.16 5 4.

Tabla 1.16.4.2 Vulores de €, mciementoe de separacian, segun Le Sec LG L2, en mim

Agwgeros alargados
. ; Pvadeto a lu
Thdmetro neentnal del Agujeros solne Iz ; I
erpescicuder o inea de fuerza
\ll}f’l{lll’l", £noMN rh"lf'“ﬂf”lﬂfl’fl\ la i a
a ltnea de fuerza Alergado AMargodo
ral e largs
< 99 3 U b 1.5d-1,6
20 5 0 - 6 37
= 24 (s 0 s 1,5d =16
2 Cugodo el alanganuento ot agupeorn es nenan gue o8 masemo peroasalle segin L Lablo 1284 el valan €
pue e absmiinese o Lodlilerencen entee T longiad mdxonma v Laeesd del aguagern alagato

Tabla 1.16.5.1 Duistancrr minitna al botde, en min (desde el cenuo del agujero estanda @
al horde de Lo pane conectaduy.

Ihdmetro nommed del Burdey luminados de plucas,
i i Bordes cizalladn, -
vemecie o tarllo, o prrfiter, barras o bordes
en mm +eortadus cun gus", en mm
135 22 1
1 29 22
14 32 ' 26
94 38 ‘ 24
L2h EEY 52
el 1] RE
32 57 41
mas de 32 175 d 1,25 d
. Para apueros subicdimensionados o alangados, ver ba Socoon 1LEb 3
Peulas By alistancnas al batde ¢n o solumne padign reducirse en 3 mun cuando el agojore s cmuontre an
Wik song donede el estieerso ne excede o 0 del wnixime peransible b efumenin
* Bt vadores pocalen st dde 12 aus en los ostiemns de dogelos de cane i oo vipas
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Tabla 1.16.5.4 Vitores de ,, maemensto de L ditancn al barde, seguan La Seee ion | L 5,

¢hone

| Agrigeroy alurguedon
|
Perpiendvotar ol borde
Didmetro wominal
) Agrigerin sobre- Paralets
del swyrtidor, Alargadon Alwrgadn
demens ontadoy al
IR ooy largor®
borde
< 99 1.6 3
26 3 3 0,75 d 0
= U 3 5

o andn 1) latgammentns dol agujero es mesng que ol maanin peamisible sopin L Labla L83 4, €, puede dis
it st en L ont el da Laoahibcrenann coee b domgront masmna y Lo veal deb agueger s alargado

1.16.6 Distancia maxima al borde

l.a distancia maxima desde el centro de cualquicr remache o torniflo al
borde mas proximo de las partes en contacto, serd igual a 12 veces ¢l espesor de
la parte conectada en consideracién, pero sin exceder de 150 mm,

SECCION 1.17 SOLDADURAS

1.17.1 Generalidades

Todas las disposiciones del Cédigo de Soldadura Estructural AWS D1.1,
de la Sociedad Americana de Soidadura, excepto las Secciones 2.3.2.4, 2.5,
8.13.1.2 y Seccion 9, se aplicaran al trabajo ejecutado bajo estas especifica-
ciones, en las medidas pertinentes.

1.17.2 Tamafo minimo de las soldaduras de filete y soldaduras de
penetracién parcial

E| tamafio minimo de las soldaduras de filete serd el mostrado en la Tabla
1.17.2A. El espesor minimo efectivo de la garganta de una soldadura de pe-
netracién paicial en ranura sera el mostrado en la Tabla 1.17.2B. El tamaiiv
de la soldadura lo establece 12 mas gruesa de las dos partes unidas, excepto que
no es necesario que el tamafio de la soldadura exceda el espesor de la parte unida
mas delgada, a no ser que el esfuerzo calculado requiera de mayor tamafio de
soldadura. Para esta excepcion debe tenerse especial cuidado para suministrar
suficiente precalentamiento para obtener una soldadura sana.
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1.17.3 Tamafo miximo de soldaduras de filete

El tamafio méaximo de soldaduras de filete en los bordes de partes conecta-
das no serd mayor que el espesor del material unido cuando el espesor es menor
de 6 mm. Para espesores mayores, sera de 1,6 mm menos que el espesor, a no
ser que ¢l plano indique mayor tamafio.

1.17.4 Longitud de soldaduras de filete

La longitud minima efectiva* de una soldadura de filete disefiada en fun-
cidn de su resistencia, no serd menor de 4 veces su tamaiio nominal, o bien, el
tamafio de la soldadura se tomara como no mayor que la cuarta parte de su
longilud efectiva.

Cuando se utilizan s6lo soldaduras longitudinales de filete para conexiones
en los extremos de barras planas a tension, la longitud de cada soldadura de fi-
lete no serd menor que la distancia perpendicular enire ellas. La separacion
transversal de soldaduras longitudinales de filete no sera mayor de 200 mm en

" Ver Seccién 1 14 6,2
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conexiones en extremos de micmbros, si es que ¢f propio disefio no eviia delor-
macion transversal excesiva en la conexién,

1.17.5 Soldaduras de filete intermitentes

Se podrin emplear soldaduras de filete intermitentes para transmitir los
esfuerzos calculados a través de una union.o superficies en contacto, cuando la
resistencia requertda es menor que la desarrollada por una soldadura de filete
continua del mener tamaiio permitido. También se podran usar soldaduras de
filete intermitentes para unir los componentes de miembros armados. La lon-
gitud cfectiva de cualquier segmento de soldadura de filete intermitente no sera
menor gue cuatro veces el tamano de la soldadura, con un minimo de 40 mm.

1.17.6 Juntas traslapadas

El traslapo minimo en Juntas trastapadas serd de cinco veces el espesor de la
parte mas delgada de ia junta, pero no menos de 25 mm. Las juntas traslapadas
que unen placas o barras sometidas a esfuerzos axiales se soldardn con filetes a lo
latgo de los extremos de ambos traslapos, excepto donde la deformacion de las
partes traslapadas estd suficientemente restringida para evitar que se abra la
junta bajo carga mixima,

1.17.7 Remates en exiremos de soldaduras de filete

Cuando las soldaduras de filete en los extremos de miembros, estando en el
extremo terminan en el lado, o estando en el lado terminan en el extremo, se
rematarin dando vuelta a la esquina en forma continua por una distancia no
menor que dos veces ¢l tamadie nominal de la soldadura, siempre que sea prac-
tico hacerlo. Esta disposicion se aplicard a las soldaduras de filete laterales y su-
periores que conectan ménsulas, asientos de vigas y conexiones similares, en el
plano que contiene el eje alrededor del cual se calcula el momento de flexién.
L.os remates de soldaduras de filete se indicardn en los planos de diseiio y en los
de tailer.

1.17.8 Soldaduras de filete en agujeros y cajas (agujeros alargados)

Se podian emplear soldaduras de filete en agujeros o cajas para transmi-
tir fuerzas cortantes en juntas traslapadas o para evitar el pandco o separacién
de las partes traslapadas. y para unur lus elementos que forman los miembros
armados. Estas soldaduras de filete se podrin traslapar como se indica en la
Seccibn 1.14.6.2. Las soldaduras de filete en agujeros o cajas no se conside-
rarin como soldadura de tapon o de caja.
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1.17.9 Soldadura de tapon y de caja

Se podran emplear soldaduras de tapén o de caja para transmitin las fuer-
zas cortantes en las juntas traslapadas o para evitar ¢l pandeo de partes trasla-
padas y pata unir los clementos en miembios armacdos.

El didmetro del agujero para una soldadura de tapon no sera menor que vl
espesor de la parte que la contiene, mas 8 mm, ni inayor de 2,25 veces el espe-
soi del metal de aporte.

La distancia miniima centro a centro de las soldaduras de tapén sera 4 ve-
ces el didmetro del agujero.

La longitud de la caja para una soldadura de caju no excedera de 10 veces
el espesor det metal de aporte. El ancho de ta caja no seria menor del espesor de
la parte que la contiene, mis 8B mm, ni se1a mayor de 2,20 veces el espesor del
metal de aporte. Los extremos de la caja serin semicirculares o wendran redon®
deadas las esquinas con un radie no menor del espesor de fa parte que la con-
tiene, excepto los extremos que se extiendan hasta los bordes

La distancia minuna entre lineas de soldaduras de caja en direccion trans-
versal a su longitud serd 4 veces el ancho de la caja. La distancia minuma

tentro a centro en diteccién longitudinal en cualquier linea serd dos veces la
longitud de la cuja.

El espesor de las soldaduras de tapén o de caja en materiales eon espesor
de 16 mm o menos, serd igual al espesor del material. En materiales de mas de
16 mm de espesor seri por lo menos igual a la mitad del espesor del material
pero no menor de 16 mm.

SECCION 1.18 MIEMBROS ARMADOS
1.18.1 Vigas tipo cajén abierto y enrejados

Cuando dos o mis vigas laminadas o perfiles CE se usan lado a lado para
formar un miembro sometido a flexion, éstas se conectaran entre si a intervalos
no mayores de 1 500 mm. Se pueden usar pernos con separadores, siempre que
en vigas con mas de 300 mm de peralte se usen cuando menos 2 pernos en cada
localizacién de separadoi. Cuando se transmitan cargas concentradas de una
viga a olra, o se distribuyan entre las vigas, se usaran diafragmas con la rigidez
suficiente para distribuir Ja carga. Los diafragmas se atornillarin o se soldardn
entre las vigas. Cuando las vigas estdn a la intemperie, sus superficies interiores
se sellardn contra la corosion o se separardn lo suficiente para permitir su lim-
pleza y pintura.

1.18.2 Miembros en compresién

1.18.2.1 Todas las partes componentes de miembros armados en compresion,
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y la scparacion transversal entre las lineas de sus sujetadotes, deberdn cumplir
los requisitos de tas Secciones 1.8 y 1.9,

’

1.18.2.2 En los extremos de miembros arnmados en compresion que se apoyan

sobre placas de Irase 0 en superficies alisadas, todos los componentes que estén

en contacto entre si se unirin mediante tornillos separados longitudinalmente
no mis de 4 didmetros en una distancia igual a 1.5 veces el ancho maximo del
miembro, o por soldaduras comntinuas que tengan una longitud no menor que
el anche miximo del miembro,

1.18.2.3 La separacion longitudinal de sujetadores o soldaduras intermitentes
entre extremos de miembros armados, serd la adecuada para poder transferir
los esfuerzos calculados. Cuando un elemento del miembro armado sometido a
compesion consisia ¢n una placa exterior, con sujetadores en todas las lineas
de gramil de cada seccion o con soldaduras intermitentes en los bordes de los
componentes, la separacién maxima de los sujetadores o soldaduras no excede-
rade ! (]60/\[}‘::\«'(’(285 el espesor de la placa exterior mas delgada, ni excederi
de 300 mun, Cuando los sujetadores se coloquen al tresbolilio, la separacién
mixima de cada linea de gramil no debera exceder de 1 590/\/1—"Tveces el espe-
sot de la placa exterior mis delgada, m excedera de 450 mm. El espaciamiento
longitudinal miximo de sujetadores o soldaduras intermitentes que conectan
dos perfiles laminados entre si, no excedera de 600 mm.

1.18.2.4 Los micmbros en compreston formados por dos 0 més perfiles laminados
separados uno de otro por placas de relleno interrumpidas, deberan conectarse
entre si a intervalos tales que la relacién de esbeltez {/r de cada perfil, entre los su-
Jetadores, no exceda de la relacion de esbeltez que controla al miembro armado.
Se usard en el calculo de la relacion de esbeltez de cada parte componente su radio”
de giro minimo.

1.18.2.5 Los lados abiertos de miemb:os en compresién armados de placas o
perfites, tendran celosias de enlace y placas dc unién en cada extremo y en los
puntos intermedios donde la celosia de enlace se interrumpa. Las placas de
unién se colocarin tan cerca de los extremos coino sea prictico en miembros
principales con esfuerzos calculados. Las placas de unién en los extremos
tendrdn una longitud no menor que a distancia entre las lineas de sujetadores o
soldaduras que las conectan a los componentes del miembro. Las placas de
unién intermedias tendrin una longitud no menor que la mitad de esta distan-
ciz. El espesor de las placas de unién no serd menor de 1750 de ta distancia
entre las lincas de sujetadores o soldaduras que las conectan a los elementos del
miembro. En construccién atornillada, la separacidén entre los sujetadores de
las placas de union en la direccion del esfuerzo no serd mayor de 6 diamerros: se
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conectaran las placas de uni6n a cada elemento con no menos de 3 sujetadores.
En construccién soldada, la longitud de los cordones en la direccion del esfuerzo
en cada borde de las placas de unidn sera cuando menos 1/3 de la iongitud de la
placa.

1.18.2.6 Las cclosias de enlace podran ser de barras planas, angulos, perfiles
CE o de otro perfil. Su espaciamiento sobre los elementos del miembro se fijard
de manera que la relacién I/r del segmento entre conexiones ne sea mayor que
la relacién de esbeltez que controla al miembro. La celosia se disefiara para re-
sistir un esfuerzo cortante normal al eje del miembro igual a 2% del esfuerzo
total de compiesidén en el miembro. La relaciéa {/r para barras de celosia
distribuidas en sisternas simples no excederd de 140. Para celosias dobles esta
relacién no excedera de 200. Las barras que forman una celosfa doble se uni-
ran en sus intersecciones. Las barras de enlace en compresion podran conside-
rarse como miembros secundarios. Su longitud de pandeo se tomara como la
distancia entre los sujetadores o soldaduras que las unen a los elementos del
miembro armado, en los ¢asos de celosias simples. En celosfas dobles, se toma-
rd su longitud como el 70%, de esta distancia.

La inclinacién de las barras de celosia con respecto al eje del miembro, de
preferencia no seri menor de 60° para celosia simple, ni menor de 45° para
celosia doble.

Cuando la distancia entre lineas de sujetadores o soldaduras en los ele-
mentos es mayor de 380 mm, la celosia serd de preferencia doble o se hara de
ingulos.

1.18.2.7 La funcién de las placas de unién y de las celosias de enlace puede ser
desempefiada por cubreplacas continuas con una serie de agujeros de acceso.
El ancho sin apoyo lateral de estas placas en los lugares donde se encuentran
los agujeros de acceso, tal coma se define en la Seccién 1.9.2, se supone capaz
de resistir esfuerzos axiales siempre que:

a) La relacién ancho/espesor cumpla con las limitaciones de la Seccién
1.9.2,

b) La longitud del agujero en la direccion del esfuerzo no sea mayor de dos
veces su ancho.

¢) La separacién entre dos agujeros en la direccién del esfuerzo no sea me-
nor que la distancia transversal entre sujetadores o soldaduras.

d) Los agujeros de acceso no tengan curvas con radios menares de 40 mm.

1.18.3 Miembros en tensién

1.18.3.1 En los miembros armados sujetos a tensién, formados por una placay
un perfil laminado o por dos placas conectadas entre si, la separacién longitu-
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dinat de los sujetadores o soldaduras de fiiete intermitentes que las unen, no serd
mayor que 24 veces el espesor de la placa mis delgada ni mayor de 300 mm. La
separacion longitudinal de sujetadmes y soldaduras intermitentes que conec-
tan dos o mias perfiles entre si, en un micinbro en tension, no excederd de 600
mm. Los miembros en tension formados por dos o mas perfiles o placas separa-
das entre si por medio de placas de relleno interrumpidas, se conectaran entre
si en las placas de relleno a intervalos tales que la relacién de esbeltez de sus
componentes entre los sujetadores no sea mayor de 240,

1.18.3.2 En miembros armados sujetos a tension pueden usarse gﬁ los lados
abiertos cubreplacas perforadas o placas de unién en vez de celosias de enlace.
Las placas de unién tendrin una longitud no menor que dos tercios de la distan-
cia entre las lineas de sujetadores o soldaduras que las conectan a los componentes
del miembro: El espesor de las placas de unién no sera menor de 1/50 de la distan-
cia entre estas lineas. La separacion longitudinal de sujetadores o soldaduras in-
termitentes en las placas de unién no serd mayor de 150 mm. La separacion entre
placas de unién se dispondra del tal manera que la relacion de esbeltez de los
componentes entre cllas no sea mayor de 240.

SECCION 1.19 CONTRAFLECHA
1.19.1 Armaduras y vigas

Generalmente las armaduras con claros mayores de 25 m deberin fabri-
carse con una contraflecha equivalente a la deforimacién producida por la carga
muerta. Las trabes con claros mayores de 23 m que soportan graas viajeras, se
fabricaran con una contraflecha equivalente a la deformacién producida por la
carga muerta mis la mitad de la producida por la carga viva.

1.19.2 Contraflecha para otros fines

Cualquier requerimiento especial de contraflecha deberi indicarse tanto
en los planos de disefio como en los de taller.

1.19.3 Montaje

Las vigas y armaduras que se detallan sin contraflecha se fabricarin de
manera que las deformacicnes dentro de tolerancias queden, al ser montadas,
con la deformacién como contraflecha. Si la contraflecha de un miembro obli-
ga a que otro miembro quede forzado al montarse, deberd hacerse notar en el
plano de montaje.

INSTILU{O MEXICANO DE LA CONSTRUCCION EN ACERO, \(



Lapree ificarienes IMOA

SECCION 1.20 DILATACIONES Y CONTRACCIONES

En el diseflo se tomarin las disposiciones necesarias para que las dilata-
ciones y contracciones producidas por cambios de temperatura no tengan efec-
tos perjudiciales en la estructura.

SECCION 1.21 BASES DE COLUMNAS
1.21.1 Cargas

Sc tomarén las disposiciones necesarias para transmitir las cargas y los mo-
mentos de las columnas a la cimentacian.

1.21.2 Alineacién

Las bases de las columnas deberan colocarse niveladas, en su posicién y
elevacion correctas, y quedar completamente apoyadas sobre la obra civil

1.21.3 Terminacion

Las bases de columnas y placas de base se terminaran de acuerdo con los si-
guientes requisitos:

1. Las placas de apoyo laminadas hasta de 50 mm de espesor pueden usarse
sin alisar,* siempre que se obtenga una superficie de contacto satisfacto-
ria; las placas laminadas de mis de 50 mm pero no mas de 100 mm de es-
pesor, se pueden enderezar en prensa o pueden alisarse las superficies de
contacto {(excepto como se establece en el Inciso 3 de esta seccién); las pla-
cas de apoyo laminadas de m'as de 100 mm de espesor deberin ser alisadas
en las superficies de contacto (excepto como se indica en el Inciso 3 de esta
seccion).

2. Las bases de columnas que no sean de acero laminado, se alisarin en to-
da la superficie de contacto (excepto como se indica en el Inciso 3 de es-
ta seccion).

3. No es necesario alisar la cara inferior de las placas de apoyo de acero la-
minado ni las bases de columnas, cuando se van a recibir sobre los ci-
mientos con mortero,

* Ver Seccion 1 5 1 5 1 de los Comentarios, Yolumen 1.
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SECCION 1.22 PERNOS DE ANCLAJE

Los pernos de anclaje se discilardn para resistir todas las condiciones de
tension y esfuerzos cortantes en las bases de las columnas, incluyendo los com-
ponentes netos de tension de cualquier momento de flexion que puede resultar
de la fijacion parcial o total de las columnas.

SECCION 1.23 FABRICACION
1.23.1 Contrallecha, curvado y enderezado

Se permite la aplicacién local de calor o los medios mecanicos para produciro
corregir la contraflecha, curvatura o pata enderezar elementos estiucturales. La
temperatura de las ireas calentadas, medida con métodos aprobados, no excede-
ra de 650°C.

1.23.2 Corte con oxigeno (oxicorte)

Los cortes con oxigeno, de preferencia se haran con equipos guiados meca-
nicamentc y no 2 manc libre. Los bordes cortados de esta manera que vayan a
estar sujetos a esfuerzos importantes, o sobre los que se vaya a depositar metal
de soldadura, deberian estar razonablemente libres de muescas. Se permitiran
muescas o imperfecciones ocasionales de no mis de 5 mm de profundidad, pc-
ro las de dimensiones mayores se eliminardn con esmeril. Todas las esquinas
entrantes tendrin un radio minimo de 13 mm y estaran libres de muescas.

1.23.3 Alisado de bordes

A menos que la soldadura especificada requiera de una preparacion de
borde o los planos lo indiquen, los bordes cortados a cizalla o con exicorte no
requieren de terminacién adicional.

1.23.4 Agujeros para construccién remachada y atornillada

1.23.4.1 Los tamarios maximos de agujeros para remaches y tornillos seran los
que se indican en la Tabla 1.23.4. Podran usarse agujeros mas grandes en ba-
ses de columnas, cuando sea necesario para absorber la tolerancia en la coloca-
cion de pernos de anclaje en cimientos de cancreto.

1.23.4.2 En las conexiones entre miembros deben utilizaise agujeros estindar,
a no ser que el ingeniero proyectista apruebe el uso de agujeros sobredimen-
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sionados, alargados coitos o alargados largos en conexiones atornilladas. No
podran usarse agujeros sobredimensionados m alargados en uniones rema-
chadas.

Cuando el espesor del material es igual o menor que el didmetro nominal
del tornillo o remache, los agujeros podran punzonarse Si el espesor del mate-
rial es mayor que ¢l didmeuo nominal del tornillo o remache, los agujeros de-
berin taladraise.

1.23.4.3 Se podran usar agujeros sobredimensionados en cualquiera o en todos
los elementos de conexiones por friccién, pero no pueden usarse en conexiones
por aplastamiento. Deberan uiilizarse arandelas endurecidas en los agujeros
sobredimensionados en las caras exteriores de las uniones.

1.23.4.4 Pueden usarse agujeros alargados cortos en cualquier o en todos los
elementos de conexiones por friccidon o por aplastamiento. Los agujeros alarga-
dos se pueden usar sin tomar en cuenta la direccion de la carga en conexiones
por friccién, perc en conexiones por aplastamiento su mayor dimensién debe
ser perpendicular a la direccién de la carga. Se colocardn arandelas sobre los
agujeros alargados cortos en las placas exteriores; cuando se usen tornillos de
alta resistencia, estas arandelas deberin ser endurecidas.

1.23.4.5 Tanto en conexiones por friccidon como por aplastamiento, los aguje-
ros alargados largos sélo pueden usarse en una de las partes conectadas en cada
supeificie individual de contacto. Pueden usarse agujeros alargados largos sin
importar la direccién de la carga en las conexiones por friccién, perc en cone-
xiones por aplastamiento su mayor dimensién debe ser perpendicular a la di-
reccion de la carga. Cuando se usen agujeros alargados largos en un elemento
exterior, deben usarse arandelas planas o una barra continua con agujeros es-
tindar, de tamaiio suficiente para cubrir completamente el agujero alargado
después de la instalacién. En conexiones con tornillos de alta resistencia, esas
" arandelas planas o barras continuas tendran un espesor no menor de 8 mm, seran
de material de grado estructural y no necesitan ser endurecidas. Si se requieren
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arandelas endurecidas pata satisfacet las disposiciones de las especificacivnes pa-
ra el uso de tormllos de alta resistencia, deberin ser colocadas sobre la superficie
exterion de la arandela de placa o de Ta baria agujerada.

1.24.5 Armado en construcciones remachadas o atornilladas
con tornillos de alta resistencia

Todos los componentes de muembraos remachados deberdn manlvncrsF
tigidamente unidos mediante tornillos o pasadores micntras se r?machan. El
uso de un punzén de guia en los agujeros paia remaches o tornillos dlﬂ‘f{lll@
¢l armado no debe distorsionar al metal ni agrandar los agujeros. Los agujeros
cuyos didmetros tengan que aumentarse para poder meter los remz?ches o tor-
nillys, deberdn agrandarse con brocas cénicas o rectificarse a esmeril. La noto-
ria falta de concidencia de los agujeros serd causa de rechazo.

Los 1emaches se instalarin con remachadoras de potencia, del tipo de
compiesion o de operacién manual utilizando energia ncum;’uica., hidriulica o
eléctiica. Después de colocados los remaches, deben quedar bien apictados
con sus cabezas en contacto total con la superficie.

Genetalmente los temaches se colocan en caliente; en este caso las cabezas
terminadas tendran forma aproximadamente hemisférica, serin de tamarfio
uniforme en toda la obra para el mismo tarafio de remache, estaran llenas,
bien acabadas y concéntricas con los agujeros. L.os remaches colocados en ca-
liente se calentarian uniformemente a una temperatura que no exceda de
1 050°C y no deberan colocarse ‘cuando su temperatura haya bajado
de 540°C. .

Las superficies de partes unidas con tornillos de alia resistencia que estén
en contacto con la cabeza del tornillo o con la tuerca, no tendran una inclina-
cion mayor de 1-20 con respecto a un plano normal al eje del tornillo. §i la
inclinaci6n es mayor se usard una arandela biselada para compensar la falta de
paralelismo. Las partes unidas con tornillos de alta resistencia deben estar fir-
memente ajustadas durante la colocacién de los tornillos, sin que haya entre
ellos ningiin relleno de material compresible. Una vez armadas todas las super-
ficies de unidn, incluyendo las adyacentes a las arandelas, estarin libres de es-
cama suelta. Tampoco deberan tener tierra, rebabas ni otros defectos que
puedan evitar un asentamiento correcto de las partes. Las superﬁcit.js en con-
tacto en conexiones por friccidon no deberdn tener aceite, pintura ni otros re-
cubtimientos, excepto los listados en ¢l Apéndice E, Volumen I1.

Todos los tornillos A325 y A490 sc apietarin hasta producir en ellos una
tensién no menor gue las indicadas en la Tabla 1.23.5. Podrdn apretarse por el
método de vuelta de tuerca,* por un indicador directo de tensidn o mediante

e Ver Seccibn 1.23 & de los Comentarios, Volumen 1l
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llaves calibradas correctammente. Los tormllos apretados por medio de llaves ca-
libradas se mstalaran con arandelas endurecidas debajo de la tuerca o de la cabeza
del tornille, segin sea el elemento que gire durante el apretado. No se requicren
arandelas endurecidas cuando los toinillos se aprictan por el método de vuelta de
tuerca, pero si deben colocarse debajo de la tuerca y de la cabeza, cuando se usan
tornillos A190 para unir material con un limite de fluencia menor de 2 810

kg/cm?.
1.23..6 Construccion soldada

La técnica de soldadura, la ejecucién, el aspecto y la calidad de las solda-
duras realizadas, asf como los métodos para corregir trabajos defectuosos, esta-
ran de acuerdo con la "Seccién 3-Mano de Obra™ y “Seccion 4-Técnica”, del
Codigo de Seldadura Estructural, AWS D1 1, de la Sociedad Americana de
Soldadura.

1.23.7 Juntas en compresién

Las juntas en compresi6n que dependan del contacto por aplastamiento
como parte de la capacidad del empalme, tendrin las superficies de contacio
de las piezas ajustadas a un plano comian mediante un alisamiento adecuado.
1.23.8 Tolerancias en dimensiones

Las tolerancias en dimensiones seran las permitidas en el Codigo de Practi-

cas Generales, altima edicién del Instituto Mexicano de la Construccién en
Acere, A.C. (IMCA).
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SECCION 1.24 l'lN_'rURA DE TALLER

1,24.1 Requisitos gencrales

La pintwra de taller y Ia preparacion de superficies, se hfarén dc? E:If:UBIdO
con las disposiciones del Cadigo de Practicas Generales, altima edicion, del
IMCA, ‘

A no ser que se especifique otra cosa, todas las Sllp(:lﬁlet‘S de estruc’luras
que queden cubiertas por los acabados interiores del edificio o que estén en
contacto con coneleto, no necesitan ser pintadas. A no ser que especificamente
sc excluyeran, todas las demis superficies de la esttuctura deberan tener una
mano de pintura de taller.

1.24.2 Superficies inaccesibles

Excepto para superficies en contacta, las superficies que quedarin inacce-
sibles después del armado de taller, se limpiaran y pintaran de acuerdo con las
cspcciﬁcnciom‘s, antes de armar.

1.24.3 Superficies en contacto

La pintura puede usarse sin restricciones en conexiones por apl astamicn.to.
Las supcrﬁcics que queden en contacto después del armado de taller, se l'ml-
piarin antes de unirlas de acuerdo con las disposiciones del Cédigo de Précucafs
Generales, tltima edicion, del IMCA, pero no sc pintaran, excepto cuando el di-
sefio se basa en condiciones especiales de superficie, de acuerdo con los requisitos
del Apéndice E, Volumen II. Las superficies que quedarin en contacto en el
campo, y las que cumplan los requisitos del Apéndice E, se limpiaran en téllller de
acuctdo con las especificaciones de la obra, con las excepeiones que se indican en
la Seccién 1.24.5,

1.24:4 Superficies alisadas

Las superficies alisadas se protegeran contra la corrosion, por medio de un
recubrimiento que pueda ser removido antes del montaje, o que por sus
caracteristicas sea innecesarip removerlo,

1.24.5 Superficies adyacentes a soldaduras de campo

A menos que se¢ estipule otra cosa, las supetficies situadas a unos
50 mm de cualquier parte donde se depositen soldaduras de campo, estardn
libres de sustancias que pueden impedir una soldadura correcta o produzcan
emanaciones toxicas durante la cjecucién de la soldadura.
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SECCION 1.25 MONTAJE
1.25.1 Contraventeo

Las estructuras de edificios de acero se montarin dentro de las olerancias
definidas en el Codigo de Praciicas Generales, aluma edicion, del IMCA. Se
empleardn contraventeos temporales de acuerdo con los requisitos del Codigo
de Practicas Generales, cuando sea necesario para resistit las cargas a las que
pueda quedar sometida la estructura, incluyendo las producidas por equipo y
su operacidn  Los contraventeos permanceerin en su lugar todo el LICIPO que
se requiera por razones de scguridad

Cuando durante el montaje la estructura deba soportar el peso de ma-
teriales almacenados, de equipos de montaje u otras cargas, se tomaran las
disposiciones adecuadas para resistir los esfuerzos producidos en la estruc-
tura.

1.25.2 Suficiencia de las conexiones temporales

Durante el proceso de montaje, los elementos estructurales se aseguraran
mediante torillos o soldaduras capaces de soportar todos los esfuerzos produ-
cidos por carga muerta, viento y montaje,

1.25.3 Alineacion

Se debera alinear la estructura correctamente, antes de colocarse re-
maches, tornillos o soldaduras,

1.25.4 Ajuste de las juntas en compresién de columnas

Se aceptardn holguras que no excedan de 2 mm entre parte‘s que deban
estar téoricamentc en contacto, independientemente del tipo de empalme
empleado (remachado, atorniliade o suldade con penetracion parcial). Si la
abertura excede 2 mm, pero es menor de 6 mm, y st un estudio muestra que
no existe un irea de contacto suficiente, la holgura se rellenara con cufias
planas de acero. Es suficiente que las cuiias planas sean de acero dulce, cual-
quicra que sea ¢l tipo de acero de la columna.

1.25.5 Soldaduras de campo

Toda la pintura de taller en superficies adyacentes a las juntas que se sol-
darin en campo, debe ser removida con cepillo de alambre hasta reducir la
pelicula de pintura a un minimo.
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1.25.6 Pintura de campo

El contrato indicaid explicitamente la parte responsable de limpiar la
estructura despuds del montaje, resanar la pintura de taller y, en su caso, apli-

car la pintuna de acabado.

SECCION 1.26 CONTROL DE CALIDAD
1.26.1 Genceralidades

El fabricante proporcionari procedimientos de control de calidad con el
alcance que estime necesario para asegurar que todo el trabajo sea ejecutado
de acuerdo con eslas especificaciones. Adicionalmente a los procedimientos de
control del fabricante, ¢l material y 1a mano de obra podrin ser sometidos en
cualquier momento a supervision por inspectores calificados que representen
al comprador, Cuando se vaya a requerir la inspeccién por representantes del
comprador, este requerimiento se indicari en la informacién proporcionada a

los concursantes.
1.26.2 Cooperaciéon

Hasta donde sea posible, toda inspeccién por los representantes del
comprador seri efectuada en la planta del fabricante, quien cooperari con el
inspector permiticndo el acceso para inspeccion a todos los lugares donde se es-
té realizando el trabajo. El inspector representante del comprador programari
su trabajo de manera que ocasione la minima interrupcién al trabajo del fabri-

cante.
1.26.3 Rechazos

El material o la mano de obra que no esté razonablemente de acuerdo con
las disposiciones de estas especificaciones, podra ser rechazado en cualquier
momento durante el avance del trabajo. El fabricante recibird copias de todos
los informes proporcionados al comprador por los inspectores,

1.26.4 Inspeccion de soldadura
La inspeccién de soldadura sera realizada de acuerdo con las disposiciones

del Cédigo de Soldadura Estructural, Seccion 6 AWS DI1.1, de la Sociedad
Americana de Soldadura.
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Cuando se requieran ensayos no destructivos, el proceso, alcance, téenica y
normas de aceptacion, se definirdn claramente en la informacion suministrada
a los concursantes.

1.26.5 Identificacién del acero

El fabricante debera tener establecido un sistema grifico de control de ma-
teriales, capaz de identificar calidad y destino de los materiales que intervienen
en los elementos principales de carga. El método de identificacion debera per-
manccer visible hasta las operaciones de armado.

El méwodo debera ser capaz de identificar el material en lo que resp.ecla a:

1. Tipo de acero.
2. Namero de colada, si se requiere.
3. Resultados de prucbas en casos especiales
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Parte 2 DISENO PLASTICO

SECCION 2.1 ALCANCE

Sujeto a las limitaciones aqui contenidas, las vigas simples y continuas, los
marcos rigidos planos arriostrados y sin arriostrar y las partes semejantes de
estructuras construidas rigtdamente a manera de ser continuas sobre al menos
un apoyo interior,* se podran disefiar con base en el disefio plastico, es decir,
con base en su resistencia mixima. Esta resistencia, determinada mediante un
anilisis racional, no serd menor que la requerida para soportar una carga
incrementada igual a 1,7 veces la carga viva y muerta de disefio o 1,3 veces es-
tas cargas actuando en conjunto con 1,3 veces cualquier fuerza especificada de
viento ¢ sismo.

Los marcos rigidos deberin satisfacer los requisitos de construccién Tipo 1
en el plano del marco, como se indica en la Seccifén 1.2, Esto no limita el uso de
algunas conexiones simples, siempre que se cumplan los requisitos de la Sec-
cion 2.5, El Tipo 2 de construccién se permite para miembros entre marcos
rigidos. Las conexiones que unen una parte de una estructura disefiada con
base en el comportamiento plastico, con otra parte no diseitada de esta mane-
ra, no necesitan ser mis rigidas que las conexiones de énguios de asientc y en
patin superior, o conexiones normales por alma.

Cuando se use el método plastico para el disefio de vigas continuas y mar-
cos estructurales, se pueden omitir las disposiciones contenidas en la Parte 1 re-
lativas a esfuerzos permisibles. Sin embargo, deberan aplicarse todas las demis
dispesiciones pertinentes contenidas en la Parte 1, excepto por las modifica-
ciones que aqui se especifican.

No se recomienda que las trabes carril de grias puente, cuando se dise-
fian con esfuerzos miximos, sean continuas sobre apoyos verticales interiores.
Sin ernbarge, cuando son marcos rigidos las estructuras que soportan las trabes
carril, si podrdn considerarse dentro del alcance de estas reglas.

* Apoyointenor, como aqul se usa, puede considerarse que fuye una fsquina rigida de un marco, forma-
do por la conexién de una wolumna y una viga horzumal v incdhinada,
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SECCION 2.2 ACERO ESTRUCTURAL

El acero estructural estara de acuerdo con una de las siguientes especifica-
clones, Gltima edicion:

* Acero estructural, NOM-B-254-1974 (ASTM A36).

* Accro estructural de baja aleacion y alta resistencia, NOM-B-282-1974
(ASTM A242).

* Acero estructural de ahia resistencia y baja aleacién al manganeso-
vanadio, NOM-B-284-1973 (ASTM A441).

* Acero estructural con limite de fluencia minimo de 29,5 kg/mm? y con
un espesor maximo de 12,7 mm, NOM-B-99-1971 (ASTM A529).

SECCION 2.3 BASES PARA LA pETERMINACION DE LA
RESISTENCIA MAXIMA

Para marcos de uno o dos niveles la resistencia maxima se podra determi-
nar por un procedimiento de andlisis plastico usual. y €l efecto de inestabilidad
del marco (PA) se podra despreciar. Para marcos arriostrados de mis de dos
niveles, se deberd considerar el efecto de inestabilidad del marco para el disedo
del sistema de airiostramiento y de los miembros del marco Para marcos no
arriostrados de dos © mas niveles, el efecto de inestahilidad del marco se
incluira directamente en los caiculos para la resistencia maxima,

2.5.1 Estabilidad de marcos arriostrados

El anilisis racional del sistema de atriostramtiento vertical de un marco de
dos o mas niveles, debera demostrar que el sistema es capaz de:

1. Evitar el pandeo de la estructura bajo las cargas gravitacionales incre-
mentadas.

2. Mantener la estabilidad lateral de la estructura, incluyendo los efectos
de volteo por desplazamiento, bajo cargas gravitacionales incrementa-
das mas cargas horizontales incrementadas.

Pucde considerarse que el sistema de arriostramiento vertical funciona en
conjunto con muros interiores y exteriores resistentes al esfuerzo cortante, con-
tenidos en su mismo plano, asi como con las losas de entrepisos y de cubiertas,
siempre que los muros, las losas de entrepiso y de cubierta estén conectados a
los marcos estructurales. Para el analisis de pandeo del marco y de su estabili-
dad lateral, se considerari que las columnas, vigas y miembros diagonales que
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forman pante del sistema de arriostramiento vertical, integran una armadura
vertical en cantilever, simplemente conectada. La deformacion axial de todos
los miembros del sisiema de arriostramicnto vertical, deben ser incluidos en el
analisis de 1a estabilidad lateral. La fuerza axial en estos miembros causada
por catgas gravitacionales incrementadas mas las cargas horizontales también
incrementadas, no debe exceder de 0,85 £,, en donde P, es el producto del es-
fuerzo de fluencia por ¢l drea transversal del miembro.

Las vigas incluidas en el sistema del arriostramiento vertical de un marco
arriostrado de mis de dos niveles, se disefiaran para resistir la fuerza axial y el
momento causados por las cargas concurrentes incrementadas horizontales y
gravitacionales de acuerdo con la férmula (2.4-2), con P, tomada como la re-
sistencia axial maxima de la viga, basada en la relacion de esbeltez 1eal entre
los puntos arriostrados en el plano de flexion.

2.3.2 Estabilidad de marcos no arriostrados

La resistencia de un marco no arriostrado de més de dos niveles se determi-
nara por un analisis racional que incluye el efecto de inestabilidad del marco y
la deformacién axial de las columnas. Este marco debera disefiarse para ser es-
table bajo el efecto de cargas gravitacionales incrementadas y de cargas gravi-
tacionales incrementadas mas cargas horizontales incrementadas. La fuerza
axial en las culumnas, producida per las cargas incrementadas, no excedera

de 0,75 P,.

SECCION 2.4 COLUMNAS

En el plano de flexién de columnas que desarrollarfan una articulacién
plastica con su carga Gltima, la relacién de esbeltez /7 no debera exceder C,,
como se define en la Seccién 1.5.1.3.

La resistencia miaxima de un miembro cargado en compresién axial se to--
mard comao:

P, = 1,74F, (2.4-1)
en donde:

A es ¢l drea total del miembro y F, como se define en la férmula (1.5-1), se
basa en la relacién de esbeltez aplicable.®

* Ver Seccitn 2.4 de los Comentarios, Volumen 11
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Los miembros sometidos simultdneamente a carga axial y momento de
flexion deberdn disefiarse para satisfacer las siguientes formulas de interac-
cién:

s .
....L.. + CuM = 10 . (2.4-2)

n, P

L ) M,
"
a L Lo A= M
A = M, 23
. AEE ! ! )
en donde:
M = momento miaximo incrementado, en toneladas -metro,

P = caiga axial aplicada, en toneladas.
P, = carga de pandeo de Euler, en toneladas.

= 23 AF!, en donde F se define en la Seccion 1.6.1.
12
w = coeficiente definido en la Seccién 1.6.1.
» = Momento miximo que puede soportar el miembro cuando
no hay carga axial, en toneladas metro.
p = momento plistico, en toneladas merro.
ZF,
Z = mddulo de seccién plistico, en cm?.

T
i

Para columnas arriostradas en la direccién de su menor resistencia:
M., =M,
Para columnas no arriostradas en la direccién de su menor resistencia:

(/r) VF,
- M, s M, (2.4-4)

M, = [I.U?
26 K00

SECCION 2.5 CORTANTE
A no ser que se refuercen con atiesadores diagonales o placas adosadas, las
- almas de columnas y vigas, incluyendo las zonas dentro del contorno de las co-

nexiones, se disefiarin de manera que:
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V.= 056Ftd (2.5-1)

en donde:

V., = fuerza cortante que seria producida por la carga incrementada,
en kg. .
d = peralte del miembro, en cm.
t = espesor del alma, en cm.

SECCION 2.6 PANDEO DEL ALMA DEBIDO A CARGAS
CONCENTRADAS

Se requieren aticsadores de alma en el punto de aplicacién de carga donde
se formaria una articulacion plistica del miembro.

Se requicren aticsadoies de alina conforme con las disposiciones de 1a Sec-
cién 1.15.5, en los puntos de un miembro donde la carga concentrada transmi-
tida por los patines de un miembio rigidamente conectado, produciria pandeo
en el alma frente al patin a compresién, o un esfucrzo grande de tensién en la
conexién del patin a tension.

SECCION 2.7 ESPESORES MINIMOS (RELACION
ANCHO/ESPESOR)

La relacién ancho/espesor para patines de perfiles laminados IR o IE, y
para perfiles armados similares de una sola alma, que estarian sometidos a
compresidn por rotacién de la articulacion bajo la carga altima, no exceders
de los siguientes valores:

.|
i)
2

2 R H.0
2 954 A
3160 7

3 hu 7.0

Si el espesor del patin es variable, se tomari el promedio.
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Bajo las condiciones de carga arriba indicadas, la relaci6n anchd/cspcsor
de los patines a compresién de secciones en cajén y de cubreplacas, no excede-
rd de 1 590//F,. Para este propésito, el ancho de una cubreplaca se tomari
como la distancia encre las lineas longitudinales de remaches, tornillos de alta
resistencia o soldaduras que la unen al patin.
La relacién peralie/espesor de almas de miembros sujetos a flexion plasti-
ca, no excederd el valor dado por las formulas (2.7-1a) 6 {2.7-1b), segin sea el
caso.

d 3 450 (1 1.4£) cuando £ < 0,27 (2.7-1a)
¢ JE, P, P,
d _ 2150 cuanda £ > 0,27 (2.7-1b)
t JF, P,

SECCION 2.8 CONEXIONES

Todas las conexiones, cuya rigidez sea esencial para la continuidad supues-
ta como la base del andlisis, han de resistir los momentos, fuerzas cortantes y
cargas axiales a las que estarfan sujetas por la carga total incrementada o cual-
quier distribucién parcial probable de la misma.

Las conexiones de esquina en que la viga se aperalta por razones arquitec-
ténicas, con pendiente o con curva, se disefiarin para desarrollar la resistencia
a la flexién plastica total de la seccion adyacente a la conexién.

En los marcos, para mantener la continuidad de un miembro que se in-
terrumpe al interceptar a otro, deberin continuarse los patines del miembro
interrumpido mediante atiesadores en el aima del otro miembro. Estos atiesa-
dores se pondrin por pares a cada lado del alma del miembro continuo, coinci-
diendo con los patines del miembro interrumpido.

Se disefiardn los tornillos de alta resistencia, los tornillos A307, los re-
maches y las soldaduras para resistir las fuerzas producidas por una carga
incrementada, usando esfuerzos iguales a 1,7 veces los especificados en la Parte
1. En general. es preferible usar soldaduras de ranura y no de filete, pero esto
no es obligatorio,

Pueden emplearse tornillos de alta resistencia en conexiones que tengan
pintadas sus superficies de contacto, siempre que tas conexiones sean de tal ta-
maiio que el deslizamiento requerido paia yue los tornillos apoyen en las pare-
des de los agujeros, no interfiera con la formacién, a la carga incrementada, de

“las articulaciones plasticas supuestas en el disefio.
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SECCI()N 2.9 ARRIOSTRAMIENTO LATERAL

Los miembros estarin acdecuadamente arriostrados para resistir desplaza-
mientos laterales y torsionales en los lugares donde se formen las articula-
ciones plasticas asociadas con el mecanismo de falla. La longitud sin apoyo.
lateral, /,,, desde el punto en que se forman dichas articulaciones arriostradas,
hasta puntos adyacentes similarmente arriostrados en el miembro o marco, no
excedera del valor determinado por las formulas (2.9-12) 6 (2.9-1b), segin sea

el caso.
L = 36 700 + 25 cuando 1,0 > > — 0,5 (2.9-1a)
T, F, ”
M
ey = 96 700 cuando — 0,52 > — 10 (2.9-1b)
L F& M.ll .
en donde:
r, = radio de giro de! miembro con respecto a su eje de menor resis-

tencia, en cm.
M = el menor de los momentos en los extremos del segmento no
arriostrado, en toneladas-metro,
M/M, = cocicute de los momentos en el extremo; es positivo cuando el
segmento se flexiona en curvatura doble y negativo cuando’se
flexiona en curvatura simple,

Las disposiciones anteriores no necesariamente se aplican en la regién de la
altima articulacién plastica que se forma en el mecanismo de falla, supuesto
como base para el disefio de un miembro, ni en miembros orientados con su eje
de menor resistencia perpendicular al plano de flexi6én. Sin embargo, en la re-
gion de la dltima articulacién que se forma, y en regiones no adyacentes a una
articulacién plistica, la distancia maxima entre puntos de apoyo lateral serd
tal que satisfaga los requisitos de las farmulas (1.5-6a), (1.5-6b) 6 {1.5-7), asi
como los de las férmulas (1.6-1a) y (1.6-1b), en la Parte 1 de estas especifica-
ciones. Para este caso, los valores de f, y f, deben calcularse con el momento y
fuerza axial a la carga incrementada, divididos entre el factor de carga apli-
cable.

Los miembros empotrados en muros de concreto o de mamposteria con su
alma perpendicular al muro, pueden suponerse lateralmente apoyados con
respecto a su eje de menor resistencia,
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SECCION 2.1¢ FABRICACION

Las disposiciones de la Parte 1 con respecto a la calidad de la mano de

obra, son las que regirin la fabricacién de las estructuras o partes de ellas, di- . C(’)DIGO DE PRACTICAS GENERALES

senadas con base en la resistencia miaxima, sujelas a las siguientes limitaciones:

1. Se evitari el uso de bordes cortados a cizalla en lugares donde se formen
articulaciones plisticas bajo carga incrementada. En caso de usarse, los
bordes deberan alisarse mediante esmeril u ot10 medio adecuado.

2. En lugares donde se formen articulaciones plasticas bajo carga incrementa-
da, los agujeros para remaches o tornillos en ¢l 41ea de tensién seran punzo-
nados a un diimetro menor y escariados o taladrados al tarnafio final.

—— - -

IMLCIL
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SECCION | DISPOSICIONES GENERALES
1.1 Alcance

Las pricticas que a continuacién se definen son las cominmente acep-
tadas ¢n la industria de la fabricacién de acero estructural. A falta de otras
estipulaciones en los documentos contractuales, las pricticas comerciales de-
finidas en este codigo regiran la fabiicacién y montaje del acero estructural.

1.2 Definiciones

® Aprobacién: Es la autorizacién que da el propietario para que ¢l fabyi-
cante pueda comenzar el trabajo contratado incluyendo adquisicién de
materiales y elaboracion de los dibujos de 1aller.

* Documentos contractuales: Son los que definen la responsabilidad de
las partes involucradas en presentacién de oferta, compra, suministro y
montaje de la estructura de acero. Estos documentos generalmente con-
sisten en un contrato, los planos de disefio y las especificaciones.

* Fabricante: Es la parte responsable del suministro del acero estructural
fabricado.

* Ingeniero o Arquitecto: Es el calculista designado por el propietario,
responsable del disefio y buen comportamiento de la estructura.

* Materiales: Son los productos de acero de las plantas de laminacién
expresamente ordenados para cubrir las necesidades de un determinado
proyecto.

*- Montador: Es la parte responsable del montaje de la estructura de
acero,

* Planos de disciio: Son los dibujos suministrados por la parte responsable
del disenio de la estructura.

* Planos de taller y montaje: Son los dibujos preparados por el fabricante
y el montador para la ejecucidn del trabajo.
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® Propietario: Es ¢l dueiio de la estruciura, o los representantes por &
designados, que pucden ser el ingeniero, el arquitecto, el contratista, el
supervisor, una dependencia oficial u otros,

1.3 Criterios de disefio para edificios y estructuras en general

En ausencia de otras estipulaciones, se aplicaran las Especificaciones del
Instituto Mexicane de la Construccién en Acero. A.C. (IMCA), para el disefio
de estructuras de acero.

1.4 Diseiio de puentes

En ausencia de otras estipulaciones, deberdan aplicarse las Especificaciones
de la Secretaria de Comunicaciones y Transportes (SCT).

1.5 Responsabilidad por ¢l disefio

1.5.1 El fabricante y el montador no son responsables de que el disefio sea
correcto, adecuado, m que cumpla con los reglamnentos aplicables cuando el

_ propietario suministra el disefio, planos y especificaciones El fabricante no es
responsable de que ¢l montaje sea practico o seguro cuando la estiuctura la
instalen otros.

1.5.2 Cuando el propietario solicite al fabricante o montador el disefio, planos
estructurales y especificaciones, o que asuma cualquier responsabilidad de que

el disefio sea correcto, adecuado y cumpla con los reglamentos aplicables, esto
debera quedar claramente estipulado en los documentos contractuales.

1.6 Patentes

Cuando el diseito no es suministrado por el fabricante o montador, se pre-
sumir que el propietario ha obtenido todos los permisos necesarios y que por
consiguiente el fabricante o montador no infningirin derechos de patente por
cumplir con los requisitos de los documentos contractuales.

SECCION 2 CLASIFICACION DE MATERIALES
2.1 Acero estructural

Para definir el alcance del suministro bajo los términos de los documentos
contractuales, “el acero estructural” consistira s6lo de los siguientes elementos:
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a) Anclas de acero estructural.
b) Arriostramientos, contravientns y puntales.
¢) Armaduras.
d) Bascs de acero estructural.
e) Columnas.
/) Coneclores de cortante, de pertil laminado.
g) Estructuras de soporte de tuberias, transportadores y similares.
h) Escaleras y barandales, * ’
1) Largueros y polines.
J) Marquesinas.
k) Monorricles de perfiles estructuraies. *
[} Placas de relleno y nivelacion.*
m) Placas de piso, lisas o antiderrapantes.®
n) Piczas de apoyo de acero estructural para puentes.*
i) Pasadores.
o) Rejillas de piso.*
#) Tirantes, péndolas y colgantes
q) Tornillos de waller y de campo
r) Vigas y trabes,

2.2 Otros elementos de acero o de otros materiales

La clasificacién “acero estructural” no incluye ningin concepto que no se
encuentre listado en la Seccion 2.1, aun cuando estos elementos se muestren en
los planos como parte de la estructura o conectados a ella. Estos elementos
incluyen, pero no se ltmitan, a los siguientes:

1. Cimbras de laminas acanaladas.

2. Chimeneas, tanqués y recipientes a presion.

8. Elementos requeridos para la instalacidn 0 armado de materiales sumi-
nistrados por otros provecdores gque no sean los fabricantes de estructu-
ras de acero.

4. Herreria y canceleria,

SECCION 3 PLANOS Y ESPECIFICACIONES

3.1 Acero estructural

Para ascgurar que las ofertas sean completas y correctas, los documentos
contractuales deben incluir planos completos del disefio estructural mostrando

* S5¢ incluyen sélo bajo convento especial
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claramente el trabajo por ejecutarse e indicando tamafios, perfiles, normas de
materiales, focalizacion de todos los miembros, niveles de los pisos, aline-
aciones y centros de columnas, contraflechas, asi como las dimensiones sufi-
cientes para poder estimar correctamente las cantidades y tipo de acero estruc-
tural por suministrarse. Las especilicaciones del acero estructural deben
incluir cualquier requisite especial reterente a la fabricacion y montaje del
mismo.

3.1.1 Los planos deben mostrar con suficiente detalle para ser ficilmente
compiendidos, los artiostramientos, contravientos, conexiones, atiesadmies en
columnas y vigas, refuerzos en alma, agujeros para otras instalaciones y utros
detalles especiales.

3.1.2 Los planos deben incluir informaciaon suficiente respecto a las cargas
consideradas, las fuerzas cortantes, momentos y fuerzas axiales que deben so-
portar los miembros y sus conexiones y que pueda ser necesaria para el disefio
de los detalles de conexion en los dibujos de taller y para el montaje de la
estructura,

3.1.3 Cuando las conexiones no se muestren en los planos debera considerarse
que se hardn conforme a estas especificaciones.

3.1.4 Cuando se incluyan en el suministro del acero estructural placas de reile-
no y nivelacion y otros elementos especiales. los planos deberin mostrar los ta-
manos, peifiles y localizacién de todas las piezas.

3.2 Planos arquitectdnicos y de instalaciones eléctricas y mecinicas

Los planos arquitecténicos y de las instalaciones eléctricas y mecanicas
pueden usarse como suplemento de los planos estructurales para definir los de-
tatles constructivos de la estructura, siempre que los requisitos derivados de
ellos se muestren en les planos estructurales.

3.3 Discrepancias

En caso de discrepancias entre los planos y las especificaciones para edifi-
cios, regirdn las especificaciones. En caso de discrepancias entre los planos y las
especificaciones para puentes, regirin los planos. En caso de discrepancias
entre las dimensiones a escala en los planos y los nimeros de las acotaciones,
regirin los nimeros. En caso de discrepancias entre los planos de la estructura
de acero y otros planos, regirdn los planos de la estructura de acero.
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3.4 Planos legibles

Los planos deberan ser ficilmente legibles y estar dibujados a una escala
no menot de 1:100, La informacién mas compleja deberd dibujarse a la escala ne-
cesaria pata su claridad.

SECCION 4 DIBUJOS DE TALLER Y MONTAJE
4.1 Responsabilidad del propietario

El propietario deberd suministrar completos y a tiempo los planos y especi-
ficaciones aptobados de la estructura de acero, de acuerdo con los documentos
contractuales,

El fabricante requiere de planos y especificaciones aprobados para poder
ordenar los materiales y elaborar los dibujos de taller y mantaje.

4.2 Aprobacién

Cuando el fabricante prepare los dibujos de taller debers someter copias
de los mismos al propietario paia su revisién y aprobacién, considerando que le
seran devueltos en un plazo no mayor de 14 dias naturales. Ei propietario de-
volvera estos planos aprobados o aprobados sujetos a las correcciones anotadas.

El fabricante quedaré autorizado para proceder a la fabricacién después
de corregir los dibujos de acuerdo con las anotaciones y enviar las copias corre-

gidas al propictario.

4.,2.1 La aprobacién por el propictarto de los dibujos de taller preparados por
el fabricante indica que éste ha interpretado correctamente los planos estruc-
turales y las especificaciones. Con su aprobacién el propietario acepta plena
responsabilidad por el disefio de conexiones hecho por el fabricante, como par-
te de la elaboracién de los dibujos de taller.

Fsta aprobacion no releva al fabricante de su responsabilidad por la exac:
titud de las dimensiones detalladas en los dibujos de taller, ni por el buen ajus-
te de las piezas al ensamblarse en el campo.

4.2.2 A no ser que se estipule otra cosa, al aprobar el propietario con maodifica-
ciones los dibujos de taller o de montaje, autot iza al fabricante a proceder con
la construccion con los cambios anotados.

4.3 Dibujos suministrados por el propietario

Cuando el propietario suministre los dibujos de taller los debera entregar
oportunamente, de modo que permita al fabricante adquirir materiales y
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fabricar en forma ordenada, de acuerdo con el programa convenido. El pro-

pictatio debera preparar, hasta donde sea posible, lus dibujos de taller de -

acuerdo con las normas y practicas del fabricante. El propictario serd respon-
sable de que los planos que suministre sean completos y exaclos.

SECCION 5 MATERIALES
5.1 Materiales laminados

5.1.1 Los ensayos efectuados por la planta de laminacion serviran para de-
mostrar que los materiales cumplen con las especificaciones establecidas en los
documentos contractuales. A no ser que se establezcan requisitos especiales en
los documentos contractuales, las pruebas realizadas por las laminadoras se li-
mitarin a las seiialadas por la norma oficial mexicana correspondiente. El
fabricante solamente suministiara ceitificado de calidad cuando lo solicite
el propictario en los documentos contractuales.

5.1.2 Cuando el material recibido de la laminadora no cumpla con las toleran-
cias de deformacién establecidas por la norma NOM-B-252, el fabricante
podra corregir las deformaciones mediante la aplicacién controlada de calor
o procedimientos mecanicos de enderezado, sujeto a las limitaciones de las Es-
pecificaciones IMCA, iltima edicién.

5.1.3 Los procedimientos para corregir defectos en las superficies de placas y
perfiles, que se describen en Ja norma NOM-B-252, padra efectuarlos el pro-
pio fabricante a su eleccién cuando los defectos han sido descubiertos después
de entregado el material por la laminadora.

5.1.4 Cuando por requisitos especiales se requiera de tolerancias mias estrictas
que las permitidas por la norma NOM-B-252, estos requisitos deberan estable-
cerse en los documentos contractuales y el fabricante podri optar por usar los
procedimientos correctivos antes mencionados.

5.2 Materiales en existencia

5.2.]1 Para que un fabricante pueda usar sus existencias de materiales lamina-
dos en las estructuras contratadas, su calidad debera ser cuando menos igual a
la especificada en los documentos contractuales.

5.2.2 Los certificados de calidad o facturas, de laminadoras o de distribuido-
. res, que el fabricante conserva, son prueba suficiente de la calidad de los mate-
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riales que éste mantenga en existencia. No es necesatio que el fabricante lleve
un control para identificar la calidad de piczas individuales, siempre que sus
pedidos estipulen las especificaciones del material que comprd,

5.2.3 Los materiales en existencia gue fueron comprados sin establecer sus es-
pecificaciones y para los que no existan constancias de calidad, sélo podran
usarse previa autorizacién del propictatio, excepto cuando su calidad no
pueda afectar la estabilidad de la estructura,

SECCION 6 FABRICACION Y EXPEDICION
6.1 Identilicacién de materiales

6.1.1 De acuerdo con la norma NOM-B-252, el proveedor de aceros de alia re-
sistencia y de aceros sujetos a especificaciones especiales debera poner la marca
de identificaci6n a sus materiales laminados antes de entregarlos al taller del
fabricante o a la obra.

6.1.2 Cuando los materiales laminados mencionados en el parrafo anterior ca-
rezcan de la marca de identificacién del proveedor, no deberin usarse hasta su
plena identificacion mediante los cnsayos mencionados en la Secci6n 1.4.1.1
de las Especificaciones IMCA, ni antes de aplicar la marca de identificacion
del fabricante que a continuacién se describe.

6.1.3 Durante la fabricacién, cada pieza de acero de alta resistencia y de acero
con requisitos especiales deberd conservar la marca de identificacion del pro-
veedor o del fabricante, hasta quedar ensamblada con otros miembros. El sis-
tema de marcas de identificacion del fabricante debera tener su descripcion
escrita a disposicién del propietario.

6.1.4 Los miembros de acero de alta resistencia y de acero con requisitos espe-
ciales no deberan levar las misinas marcas de ensamble o montaje que los

miembros hechos de otros aceros, aun cuando sus dimensiones y detalles scan
idénticos.

6.2 Habilitado del material
6.2.1 Los oxicortes pueden ser a mano libre o con gula rmecénica.

6.2.2 Las superficies de estructuras que en los planos se sefialan como “alisa-
das” se definen como las que tienen una altura de rugosidad ANSI maxima de
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500. Cualquicr técnica de fabricacion que produzes este acabado, tal como
corte por friccibn, ascrrado en irio, esmerilado, etc., es aceptable,

6.3 Ajuste y sujecién

6.3.1 Los clementos salientes de las piezas de conexién no tienen que endere-
zarse en el plano conectado si puede demostrarse que la instalacion de los suje-
tadores o el uso de dispositivos de ajuste proporcionarin un contacto 1azonable
entre las superficies de unién,

6.3.2 Frecuentemente es necesario usar placas de extensién en las uniones a tope
para obtener soldaduras de buena calidad. No es necesario que el fabricante o
montador las quite a no ser que se especifique en los documentos contractuales.
Cuando se requiera su remocién, puede hacerse con oxicorte 2 mano libre cerca
del borde del miembro unido sin que se requicra mayor alisado a no ser que los
documentos contractuales estipulen ot10 tipo de terminacion.,

6.4 Tolerancias en dimensiones

6.4.1 Se permite una variacién de 1 mm en el largo total de miembros con am-
hos extremos alisados para apoyo por contacto como se define en el Seccién
6.2.2

6.4.2 Los miembros con extremos sin alisar para apoyo por conlacto, que seran
ensamblados con otras partes de la estructura de acero, podran tener una va-
riacién de longitud con la dimensién del plano de detalle no mayor de 2 mm
para miembros hasta de 10 m de largo, ni mayor de 3 mm para miembros de
mas de 10 m de largo.

6.4.3 Los miembros estructurales de un sole perfil o armados, tendran las mis-
mas tolerancias en su rectitud que las vigas de perfil iR segiin la norma NOM-B.252.
Como excepcitn, la tolerancia en rectitud para miembros en compresién es 1/1 000
de la distancia entre soportes laterales.

Los miembros terminados no tendrin torceduras, dobleces, ni juntas
abiertas. Los defectos muy notables de este tipo seran motivo de rechazo de la
pieza.

6.4.4. Cuando no se especifica una contraflecha determinada para vigas y ar-
maduras, se procurari fabricarlas de forma tal que en caso de existir flecha en
los materiales laminados, al montarse las piezas, la curvatura quede como
contraflecha.
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6.4.5 Las variaciones permisibles en el peratie de vigas pueden resultar en
cambios biuscos de peralte en las uniones. Las diferencias de peralie dentro de
tolerancias en uniones atormiladas se ajustaran con placas de relleno. En
uniones soldadas podra ajustaise el perfil de la soldadura para adaptarlo a la
variacién del peralte, siempre que se mantenga la seccion transversal mini-
ma necesaria de soldadura, y que la pendiente de la superficie de Ia soldadura
cumpla con el Cédigo de Soldadura Estructural AWS,

6.5 Pintura de taller

6.5.1 Los documentos contractuales deberan especificar todos los requisitos re-
ferentes a la pintura de taller de la estructura, indicando los miembros que de-
ben pintarse, la forma de preparar la superficie, las especificaciones de la pin-
tura y el espesor de pelicula seca de la pintura, en micras.

6.5.2 Cuando los documentos contractuales no especifiquen los requisitos refe-
rentes a la pintura de taller de la esiructura, se entenderi que ésta protege el
acero solamente por corto lapso de exposicién en condiciones atmosféricas or-
dinarias y se considera como un recubrimiento temporal y provisional, aunque
constituya la capa primaria del sistema de proteccién. El fabricante no tiene
responsabilidad por el deterioro de la pintura primaria que pueda resultar de la
expusiciéon prolongada a condiciones atmosféricas ordinarias ni a exposicién
a condiciones mas corrosivas que las normales.

6.5.3 Si los documentos contractuales no establecen otra cosa,.antes de pintar
el frabricante limpiard a mano la superficie de Ja estructura para remover el
éxido suelto, la escama de laminacion suelta, tierra y otras materias extranas,
mediante el uso de cepillos de alambre o por otro método elegido por €, para
satisfacer los requisitos de la norma SSPC-5P2. A no ser que el propietario
expresamente rechace la calidad de la limpieza antes de que se aplique pintura,
se considerari aceptada la calidad de la limpieza efectuada por el fabricante.

6.5.4 El fabricante podri elegir el método de aplicacion de la pintura, ya sea
con hrocha, con pistola, rodillo, por inmersién u otro, a no ser que las especifi-
caciones limiten la forma de aplicar la pintura. Cuando no se especifique el es-
pesor de la mano de pintura de taller, ¢l espesor minimo de la pelicula seca sera
de 25 micras. ’ ;

6.5.5 El acero que no requiera pintura en taller se limpiara de aceite o grasa
con solventes; la tierra y otras materias extrafias se quitarin con un cepillo de
fibra u otro método conveniente.
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6.5.6 Es de csperarse ciento deterioo de la pintura por el munejo de la estruc-
tura. El retoque de las partes dafiadas es responsabilidad del encargado de la
pintura de campo.

6.6 Marcas de montaje y entrega

6.6.1 5i no se estipula otra cosa, las marcas de montaje se pondrin en los
miembros de la estructura con pintuira u otro medio adecuado,

6.6.2 Los tornillos y remaches generalmente se embarcan en paquetes segin su
didmetro y largo; las tuercas suclias y las arandelas, también se envian en pa-
quetes separados, segln sus tamafios, Las partes pequeiias como pasaderes y
los paquctes de remaches, tornillos, tuercas y arandelas, generalmente se me-
ten en cajas, barriles u otro tipo de embalaje. Por lo regular se pone por el ex-
terior del embalaje una lista y descripcion del contenido.

6.7 Entrega de mareriales

6.7.1 La estructura de acero deberd entregarse en la secuencia que permita la eje-
cucién mis econdmica y eficiente en su fabricacion y montaje. 8i el propietario
tdesea establecer o controlar la secuencia de entrega de la estructura, debera
reservar su derecho y definir los requisitos en los documentos contractuales Si
el propietario contrata con otros la entiega y el moniaje, debera coordinar las
actividades de los contratistas,

6.7.2 Los materiales que seran empotrados en la obra de albaiileria, tales como
pernos de anclaje y otros similares, debern embarcarse a tiempo para estar dis-
ponibles cuando se necesiten. El propictario debera dar tiempo suficiente al
fabricante para que produzca y embarque estos materiales antes de que sean re-
queridos en la obra.

6.7.3 Las cantidades de material mostradas en las listas de embarque general-
mente son aceptadas como correctas por el propietario, fabricante y monta-
dor. Si se reclama cualquier faltante, el piopietario o el montador deberan
notificar inmediatamente al transportista y al fabricante para que se investigue
la reclamacién,

6.7.4 El 1amafo y el peso de las piezas de acero estructural pueden estar limita-
dos por las instalaciones del fabricante, por los medios de transporte dispo-
nibles y por las condiciones en el sitio de la obra. El fabricante determinara el
nimero de uniones de campo para lograr la mayor econornia de la estructura.

6.7.5 Si la estructura llega danada a su destino, la paite responsable de su re-
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cepeion deberd notificar al fabticante y al nansporusta antes de la descarga
del material o inmediatamente después de descubrir el dadio.

SECCION 7 MONTA]JE

7.1 Método de montaje

Si el propietatio desea fijar el método y la secuencia del montaje, o si cier-
tos miembros no pueden ser montados en el orden normal, lo debera establecer
en los documentos contractuales. En ausencia de cualquier restriccién, ¢l mon-
tador procederi a usar los métodos y orden de montaje que le resulien mas
convenientes y econdmicos y que cumplan con los requisitos de los documentos
contractuales. Cuando el propictario contrate por separado la fabricacion y el
montaje, es responsable de coordinar las actividades de los contratistas.

7.2 Condiciones en el sitio de la obra

El propictario es responsable de proporcionar y mantener en buen estade los
caminos de acceso hasta y dentro del sitio de la obra para permitir el paso seguro
del equipo de montaje y de la estructura. El propietario debera proporcionar al
montador una zona de trabajo segura para el montaje de la estructura. A este fin
le asignari un espacio conveniente y adecuado, con piso firme, nivelado y drena-
do para que pueda almacenar la estructura y operar su cquipo, y eliminari todas
las obstrucciones que puedan entorpecer el montaje, como lineas eléctricas, tele-
fonicas, elc.

El montader deberd suministrar e instalar los medios de proteccién requeri-
dos para su propio trabajo. La proteccién para otras actividades no directamente
pertenecientes al montaje de la estructura es responsabilidad del propietario,
Cuando el propietario no pucda proporcionar un espacio en la proximidad inme-
diata a la zona de montaje para el almacenamiento de la estructura, lo debera
indicar en los documentos contractuales.

7.3 Cimienuos, pilas y estribos

El propietario es el anico responsable de la correcta ubicaci6n, capacidad
de carga, facilidad de acceso y lo adecuado del diseiio de todos los cimientos,
pilas y estribos.
7.4 Trazos y bancos de nivel

El propietario es el responsable de ia exacta ubicacién de los trazos y ban-
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. cos de nivel en ¢l sitio de construcaitn y deberd suministrar al montador un
plano conweniendo toda la informacion relativa.

7.5 Colocacion de pernos de anclaje y elementos empotrados

7.5.1 Todos los elementos empotiados para anclaje deberan ser colocados por
el propietario de acuerdo con los planes aprobados. Las tolerancias respecto a
las dimensiones mostradas en los dibujos de montage no seran mayores de:

a) 3 mm en distancias de centro a centro de dos pernos cualquicra de un
grupo de pernos de anclaje. Se define como grupo de pernos de anclaje
al conjunto de pernos que reciben una sola pieza fabricada.

&) 6 mm de centro a cenue de dos grupos de pernos de anclaje adya-
centes.

¢} Un error acumulativo maximo de 1:5 000 de la longitud de un eje de
columnas, pero sin exceder de un total de 25 nun. Se define como cje de
columnas la recta que mas se aproxima a los centros de grupos de pernos
de anclaje como quedaron colocados.

d) 6 mm de desviacién desde el centro de cualquier grupo de pernos de
anclaje al eje de columnas que pasa por ese grupo, definiéndose eje
de columnas como en el parrafo anterior.

¢) En el caso de grupus de pernos de anclaje situados fuera del eje de co-
lumnas, las tolerancias establecidas en los Incisos b, ¢ y d anteriores se
aplicaran a las dimensiones paralelas y perpendiculares mostiadas en
los dibujos de celocacion de pernos de anclaje.

7.5.2 A mienos que los planos muestren otra cosa, los pernos de anclaje estaran
colocados perpendicularmente a la superficie teérica del apoyo.

7.5.3 Otras partes empotradas o de conexién entre el acero estructural y ele-
mentos de otras instalaciones seran localizadas y colocadas por el propietario
de acuerdo con las necesidades de la obra o como se muestre en los dibujos de
montaje. La exactitud de colocacidn de estas partes debe cumplir con las tole-
rancias de montaje establecidas en la Seccién 7.11.3,

7.5.4 Todo el trabajo efectuado por el propietario serd terminado oportuna-
mente para no interferir con el montaje del acero estructural.

7.6 Dispositivos de apoyo

El propietario debera colocar las placas de nivelacién y las placas sueltas de
apoyo, que pueden ser manejadas a mano, en sus ejes y niveles correctos, Los de-

INSTITU RO MEXNCANO DE LA € ONSTRUCGHON I'N ACLRO, A C

r

Caiddipe de Dracticas Generaley INCA

mis dispositivos de apoyo del acero estructural los coloca ¢l montador en los
ejes y niveles determinados por el propivtario, ajustandolos con cufias, placas de
relleno o tornillos de nivelacion, cuando asi quede convenudo, El fabricante de la
estructura propotcionara las cuiias, placas de relleno o tornillos de nivelacion
requetidos y maicard en las piezas de apoyo los ¢jes necesarios para facilitar su
alineacion, Oportunamente después de la colocaciaon de los dispositivos de apo-
yo, el propictario deberd revisay su correcta colocacién y hari los rellenos re-
quertdos con mortere  La ubicacién final y los adecuados rellenos con mortero
de los dispositivos de apoyo son responsabilidad del propietario.

7.7 Materiales para conexiones de campo

7.7.1 El fabiicante detallara las conexiones de campo de acuerdo con los docu-
mentos contiactuales de manera que, en su opinion, resulte la mayor
economia del proyecto.

7.7.2 Cuando el fabricante monte el acero estructural, deberd suministrar
todos los materiales requeridos paa las conexiones provisionales y conexiones
definitivas de los diversos componentes de fa estructura de acero.

7.7.3 Cuando no cs el fabricante ¢l encargado del montaje del acero estructu-
ral, el fabricante deberd suministrar el siguiente material para conexiones de
campo:

a} Tornillos de tamafio necesaiio y en cantidad suficiente para todas las
conexiones de campo de los comnponentés de la estructura de acero que
quedaran permanentemente atornillados. A menos que se especifiquen
tornillos de acero de alia resistencia u otros tipos especiales de tornillos y
arandelas, suministrari tornillos normales. Suministrard un excedente
de 2% en la cantidad de cada didmetio y largo de torniilo requerido.

b} Las placas y laminas de relleno necesarias para el ajuste de las cone-
xiones permanentes de la estructura de acero.

7.7.4 Cuando el montaje de la estructura de acero no lo realiza el fabricante,
serd el montador quien suministie todos los clecirodos para la soldadura, los
conectores de cortante instalados en ¢l campo, los tornillos de presentacién y
lus punzones requeridos para el montaje de la estructura de acero.

7.8 Piezas sueltas

Las piezas suchias de acero estructural que no estén conectadas y foimen
parte de la estiuctna de acero deberdn ser colocadas por el propietario sin
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ayuda del montador, a menos que los documentos conuractuales estipulen otia

cosa.

7.9 Soportes provisionales durante ¢l montaje de las estructuras
de acero

7.9.1 Generalidades

El montador determinari la necesidad de usar y deberd suministrar e ins-
talar soportes provisionales, tales como tirantes, arnostramientos, obra falsa,
apuntalamientos y demas elementos requeridos para el monitaje. Estos soportes
aseguraran la estructura de acero durante el montaje para que resista cargas
de magnitud similar a las de disenio, resultantes de viento, sismo y del propio
montaje, pero no las cargas producidas por huracanes, explosiones, choques,
ni cargas resultantes de trabajos ejecutados por otros

7.9.2 Estructuras de acero autosoportadas

Una estructura de acero autosoportada es la que tiene la estabilidad
requerida y que es capaz de resistir cargas verticales, fuerzas de viento y sismo
supuestas en el diseiio, sin interacciéon con elementos ajenos a la propia estruc-
tura. E| montador suministrard ¢ instalara solamente aquellos soportes provi-
sionales necesarios para asegurar los elementos de la estructura de acero hasta
que sea estable sin apoyos externos. '

7.9.3 Estructuras de acero soportadas externamente

Una estructura de acero soportada externamente es aquella que requicre
interaccién con otros elementos no clasificados como acero estructural para te-
ner la estabilidad requerida y resistencia a fuerzas de viento y sismo. Estas
estructuras seran claramente identificadas en los documentos contractuales,
los que ademas estableceran la secuencia y programa de colocacion de tales
elementos. El montador determinari la necesidad de usar, y deberd sumi-
nistrar ¢ instalar, los soportes provisionales de acuerdo con esta informacién.
Es tesponsabilidad del propietario la instalacién y oportuna terminacion de
todos los elementos no clasificados como acero estructural requeridos para la
estabilidad de la estructura de acero.

7.9.4 Condiciones especiales de montaje

En caso de que el disefio de la estructura considere el uso de puntales, gatos o
cargas que tengan que ajustarse al avanzar el montaje, para fijar o mantener
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cuntraflechas o pretensados, estos requerimicitos deberan quedar esupulados
en los documentos contiactuiles.

7.9.5 Remocidn de los suportes provisionales

Los tirantes, arriostramientos, obra lalsa, apuntalamtentos y demas ele-
mentos 1equeridos para ¢l montaje, que son suministrados e instalados por el
montador, son de su propiedad y no forman parte de la estructura.

En el caso de estruciuras autosoportadas, ios soportes provisionales ya no se
requieren después de que los elementos que hacen autosoportante la estructura
se coloquen y conecten definitivamente dentro de las tolerancias requeridas.
Después de efectuadas las conexiones definitivas, el maentador ya no es respon-
sable de soporiar provisionalmente la estructura autosoportante y podra retirar
los soportes provisionales.

En el caso de estructuras soportadas externamente, e¢i montador puede re-
tirar los soportes provisionales cuando estén completos los elementos externos
necesarios para la estabilidad de la estructura No podran retirarse los soportes
provisionales sin el consentimento del montador. A la terminacién del monta-
je de la estructura, cualquier soporte provisional que hubiera sido necesario
dejar instalado, deberd ser retirado por el propictario y devuelto en buenas
condiciones al montador.

7.9.6 Soportes provisionales para otros trabajos

En caso de que durante o después del montaje del acero estructural se re-
quicran soportes provisionales adicionales a los definides como responsabilidad
del moncador en las Secciones 7.9.1, 7.9.2 y 7.9.3, su suministro e instalacién
serd responsabilidad del propietario.

7.10 Pisos y pasamanos provisionales para edificios

El montador debera suministrar los pisos, pasillos y pasamanos requeridos
por los reglamentos de seguridad aplicables, necesarios para la proteccion de
su propio personal. A no ser que los documentos contractuales establezcan otra
cosa, el montador retirara estas instalaciones de las zonas que vaya terminan-
do. El propietario s responsable de suministrar toda la proteccién necesaria
para ¢l desarrollo de otras actividades ajenas al montaje, Cuando se utilizan
como proteecion los pisos definitivos de lamina acanalada de acero instalados
por ¢l propietario, su instalacion debera ejecutarse en forma de no demarar ni
interferir con el avance del montaje, y ¢l propictario deberd programar e insta-
lar los pisos en una secuencia adecuada para cumplir con los reglamentos de
scguridad.
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7.11 Tolerancias
7.11.1 Dimensiones totales

Son de esperarse algunas variaciones en las dimensiones totales finales de
las estructuras de acero. Se considera que estas variaciones son aceptables
cuando no exceden el efecto acumulado de las toleranctas de laminacion,

fabricacion y montaje
7.11.2 Puntos y lineas de trabajo

L.as tolerancias de montaje se definen en relacion con los puntos y lineas de
trabajo de lus miembros, como sigue:

a) Para miembros no horizontales, los puntos de trabajo son los centrus
geométricos en cada extremo de la preza.

b) Para miembios horizoniales, los puntos de trabajo son el centro de la
superficic o patin superior en cada extremo.

¢} En caso de que sea conveniente usar otros puntos de trabajo, puede ha-
cerse sicmpre que se basen en estas definiciones.

d} La linea de trabajo de una pieza ¢s la linea recta que une sus puntos de
trabajo.

7.11.3 Posicidon y alineacion

Las tolerancias en posicién y alineacion de los puntos y lineas de trabajo
son las siguientes:

7.11.3.1 Columnas

Se considera que cada tramo de columna esta a plomo si la desviacién de la
vertical de su linea de trabajo no excede de 1:500, con las siguientes limita-
ciones:

a) Los puntos de trabajo de los tramos de columnas adyacentes a cubos de
elevador no tendrin variacién mayor de 25 mm de su eje tedrico en los
primeros 20 pisos de un edificio; a mayores alturas puede incrementarse
la desviacién en 1 mm por cada piso adicional, sin pasar de un maximo
de 50 mm.

b) Los puntos de trabajo de los tramos de columnas exteriores podrin estar
desplazados de su eje te6rico no mis de 25 mm hacia afuera ni 50 mm ba-
cia adentro del edificio en los primeros 20 pisos; el desplazamiento puede

THEL IO SEEXTC AN DE LY CONSTRULOGCION FXN ACERO, AL

Cadign de Prateas Generales 1IMEA

aumentzarse 2 mm por cada piso adicional, sin que exceda de 50 mm hacia
afuera ni 75 mm hacia adentro del edificio.

¢) Los puntos de trabajo de cualquier trumo de columna exterior, a cual-
quier nivel de empalme en edificios de pisos miltiples, o en el extiemo
superior de columnas en el caso de edificios de un solo piso, no deberin
quedar fuera de una envolvenie horizontal, paralela al paramento, de
40 mm de ancho para edificios basta de 100 m de largo. El ancho de la
envolveute puede aumentarse 13 mm por cada 30 m adicionales de lon-
gitud, pero no excederd de 75 mun.

d} .Los puntos de trabajo de los namos de columnas exteriores podran es-
tar desplazados de su eje tedrico, en ¢l sentido paralele al paramento
del edificio, no mgs de 50 mm en los primeros 20 pisos; a mayores altu-
ras ¢l desplazamiento puede aumentarse 2 mm por cada piso adicional
pero sin exceder de 75 mm.

7.11.3.2 Miembros conectados a columnas

a) La alineacion horizontal de los miembros conectados a columnas sera
aceptable si los errores en su alineacién se deben solamente a las va-
riaciones, dentro de tolerancias, de la alineacion de las columnas.

El nivel de los miembros conectados a columnas sera aceptable si la dis-
tancia del punto de trabajo del miembro al nivel del empalme superior
de la columna, ticne variacion no mayor de + 5 mm, ni de — 8 mm de

b

S

la distancia marcada en planos.

7.11.%3.3 Otros miembros

Los miembros no mencicnados anteriormente se consideran a plomo, a'nivel
y alineados, si el desplazamiento del miembro de su posicién tedrica no excede de
1:500 de la distancia medida sobre la linea recta trazada entre los puntos de apoyo
del miembro.

7.11.3.4 Elementos ajustables

La alineaci6n de los dinteles, soportes de muros, marcos de dngulo, mon-
tantes y otros miembros de apoyo similares no estructurales, con tolerancias
mis estrictas que las anteriores, no puede obtencrse a no ser que los planos
estiuciurales indiquen conexiones ajustables de estos elementos con la estructura
de acero. Cuando se csi)e(:iﬁqucn conexiones ajustables, los dibujos del propieta-
rio deberin indicar el ajuste total requerido, considerando las tolerancias de la
estructura de acero y la alineacién requerida de estos soportes Las tolerancias
en posicién y alineacion de los elementos ajustables son las siguientes:
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a) Los elementos ajustables se consideran correctinente colocados, en po-
sicion vertical, cuando quedan instalados con error no mayor de 10 mm
respecto a su posicidn tedrica La referencia vertical se tomari desde el
plano del empalme superior de la colurnna mas proxima al elemento,

&) Los clementos ajustables se consideran conectamente colocados, en po-
sicion horizontal, cuando quedan instalados con ertor no mayor de 10
i respecto a su posicion tedrica relativa al paramento del piso en
cuestifin.

7.11.4 Previsién de espacios libres

El propietario es responsable de prever en el disefio de Ia estriactura de ace-
ro los espacios libres y ajustes requeridos para materiales suministiados por
otros, tomando en cuentz las tolerancias anteriormente sefialadas para la
estiuctura de acero,

7.11.5 Aceptacién de posicién y alineacién

Antes de que se coloque o instale cualquier otro material, es 1esponsabili-
dad del propietario revisar que la estructura de acero esté dentio de tolerancias
de plomo, nivel y alineacién  El montador recibird aviso oportuno de acepta-
cion del propietario, o bien una lista de correcciones por hacer para obtener la
aceptacion Dicho aviso debera darse inmediatamente despuds de la teymina-
cién de cualquier parte de la estructura y antes de que se inicie ¢l trabajo de
otrus que sea conectado, soportade o aplicado a la estructura de acero,

7.12 Gorreccion de errores

El irabajo del montador incluye Ia corteccién de pequeiios desajustes me-
diante trabajos moderados de escariado, cincelado o corte, y el hacer llegar a
su lugar los miembros mediante el uso de punzones. Los errores que no puedan
corregirse por los medios antes mencionados o que requieran cambios impor-
tantes en la forma de los miembros, deberan ser informados inmediatamente
por el montador al propietario y al fabricante para que el responsable del error
lo corrija, o apruebe el método mas eficiente y econémico para que lo coreijan
OLIOS.

7.13 Cortes, modificaciones y agujeros para otros usos
A no ser que los documentos contractuales claramente estipulen lo contra-
ric, ni el fabricante ni el montador haran cortes, agujeros ni cambios en la

estructura requeridos por los trabajos de otros. Cuando se estipule este tipo de
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trabajos, ¢l propietario ¢s responsable de suminisirar la informacian completa
y precisa de los uabajos adicionales requeridos.

7.14 Manejo y almacenamiento

El montador deberd tener cuidado en manejar y almacenar adecuadamen-
te ¢l acero estructural durante el montaje, para evitar que éste se ensucic inne-
cesariamente. El montador no es responsable de limpiar el acero estructural de
la suciedad que se haya acumulado durante el montaje como resultado de su

exposicién a la intemperie.
7.15 Pintura de campo

Fl montador no tiene obligacion de efectuar ninguna operacion de pintura
ni de hacer resanes en la estructura metalica a no ser que se haya estipulado en

los documentos contractuales,

7.16 Limpieza final

Al terminar el montaje y para la aceptacion final de la estructura, el mon-
tador deberd retirar del sitio de construccidon cualquier obra falsa, casetas y
desperdicios.

SECCION 8 ASEGURAMIENTO DE LA CALIDAD
8.1 Generalidades

El fabricante y el montador mantendrin vigentes los programas de control
que consideren necesarios para asegurar que la calidad de sus trabajos cumpla
con los requisitos de este cédigo y con las Especificaciones IMCA. Si el pro-
pietario demandase un programa de aseguramiento de calidad més completo o
si requiriera de inspecci6n externa, lo estipulard claramente en los documentos
contractuales indicando los alcances de la inspeccién.

8.2 Inspeccién de materiales laminados

Generalmente la inspeccién de los materiales laminados efectuada por el
fahricante, es selamente visual, sin realizar ningan ensayo de mareriales, y se
depende de la informacién suministrada por la laminadora o sus distribuidores
de que el material satisface los requisitos del pedido. En caso de que los docu-
mentos contractuales estipulen certificacién de materiales, seran informes
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fehacientes los de la laminadora o los 1esuliados de los ensayos adicionales que
el propietario haya ordenado al fabricante efectuar por cuenta del propietaio.
Si el propietario desea verificar los ensayos efecteados por la laminadora, o si
requiere ensayos adicionales a éstos, lo debera estipular en los documentos
contractuales y ordenarlos a través del fabricante.

8.3 Ensayos no destructivos

. Cuando se requieran ensayos no destiuctivos, los documentos contrac-
tuales deberan establecer claramente los procesos. alcances, técnica y normas
de aceptacidn.

8.4 Inspeccién de la preparacién de superficie y de la
pintura de taller

Debera programarse la inspeccion de la preparacion de superficie y de la
pintura de taller para la aceptacion de cada etapa al ser termmada por el
fabricante. La inspeccion del sistema de pintura, incluyendo sus materiales y
espesores, deberd hacerse al termina ia aplicactén de pintura, La inspeccion
de espesores de pelicula himeda se hard durante la aplicacién de la pintura.

8.5 Inspeccién externa

Cuando los documentos contractuales establecen que la inspeccién sera
efectuada por personal no pertencciente al fabricante o al montador, las partes
contratantes adquieren las siguientes obligaciones-

8.5.1 El fabricante y el montador deberén permitir el acceso al inspector a to-
dos los lugares en que se esté efectuando ¢l trabajo. El fabricante y el montador
deberan notificar con un minimo de 24 h de anticipacién el inicio de sus traba-
Jos. a no ser que se convenga otra cosa.

8.5.2 La inspeccidn por el propietario o su representante se llevari a cabo en el
taller del fabricante hasta donde sea factible. Las inspecciones deberan hacer-
se en la secuencia necesaria, oportuna y en formatal de causar el menor tras-
torno a las operaciones de produccion, permitiendo la reparacién del material
que no cumpla con los requisitos, Mientras se encuentra en proceso de fabrica-
cién en el taller.

8.5.3 La inspeccion de los trabajos de campo se hari.oportunamente para que
las correcciones puedan realizarse sin demorar el avance del trabajo.
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8.5.4 Los materiales y 1a mano de obia que no cumplan cen las eslipula'cinnes
de los documentos contractuales podrin ser recharzados por el propicetario en
cualquier momento durante ¢l desarrollo det trabajo. Sin embargo, cste de-
recho del propietario no lu exime de lu obligacion de efectuar la inspeccion en
forma ()])orluna y €n Ia secuencla neccsaria,

8.5.5. El fabricante y el montador deberdn recibir copias de los informes pre-
sentados por el inspector representante del propietario.

SECCION 9 CONTRATOS
9.1 Tipos de contratos

9.1.1 En contratos a precio alzado el trabajo por realizar por el fabricante y
por el montador se define completamente en los documentos contractuales.

9.1.2 En los contratos que estipulan el precio por kilogramo, los alcances del
trabajo, ¢l tipo de materiales y de fabricacién, y las condiciones del montaje se
definen claramente en los documentos contractuales.

9.1.3 En los contratos que estipulan el precio por pieza, el trabajo a realizar
por el fabricante y por el montador se basa en la cantidad y tipo de piezas
descritas en los documentos contractuales,

9.2 ‘Cilculo del peso de la estructura

. A no ser que el contrato establezea otra cosa, en los contratos a precio por
kilogramo de estructura de acero fabricada, transportada y/o montada, el pe-
so de la estructura para fines de pago se determina calculando el peso bruto de
materiales mostrados en los dibujos de taller.

9.2.1 El peso unitario del acero se considera de 7 850 kg/m®. El peso unitario
de otros materiales se determina de acuerdo con los datos publicados por los
fabricantes del producto en cuestién

9.2.2. Los pesos de Jos perfiles, placas, barras y tubos se calculan con base en
los dibujos de taller que muestran las cantidades y dimensiones reales del mate-

rial suininistrado, en la siguiente forma:

a} El peso de todos los perfiles estructurales y de los tubos se calcula con ¢l
peso nominal por metro y la longitud total detallada.
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b) El peso de placas y barras se calcula usando las dimensiones totales rec-
tangulares detalladas.

¢) Cuando las partes pueden ser cortadas econémicamente en miiltiplos
de una pieza de mayores dimensiones, el peso se calcula con base en las
dimensiones teéricas rectangulares de la pieza de la que se cortan las
paries,

d) Cuando las partes se cortan de un perfil estructural del que sobre un
tramo no utilizable en el mismo contrato, el peso se calcula con base en
el peso nomimal de la pieza de donde fueron cortadus las partes.

¢} No se hacen deducciones por el material removido por corte, recorte,
biselado, punzonado, taladrade y otros procesos de produccidn.

9.2.8 El peso de los sujetadores de campo y de taller, y de las tuercas y arande-
las, se calcula con la lista de cantidades de sujetadores y los pesos inostrados en
el Manual IMCA. Se usari el peso real de las piezas no incluidas en estas
tablas.

9.2.4 No se incluye ¢n el peso calculado para fines de pago el peso de la solda-
dura de taller y de campo, ni el de la pintura.

9.2.5 Por la falta de uniformidad en los largos de los perfiles y en las dimen-
siones de las placas, es dificil en la practica aplicar los procedimientos expuestos
en los Incisos ¢ y d anteriores. Ademis, es comiin que los perfiles y placas tengan
descalibres mayores que los de norma, por Jo que su peso real es generalmen-
te mayor que el nominal. Tomando en cuenta lo anterior y para simplificar y
normalizar la determinacién del peso para fines de pago, se recomienda aplicar
al peso caiculado con los procedimientos descritos en los Incisos a y b ante-
riores, un incremento del 3,5%.

9.3 Modificaciones a los documentos contractuales

9.3,1 Las modificaciones del contrato que resulten necesarias por mutuo
acueido de las partes, se haran mediante fa expedicion de nuevos documentos
o con la reexpedicion de los documentos existentes. En ambos casos quedaran
claramente indicadas las modificaciones y la fecha de expedicién del docu-
mento,

9.3.2 Las modtificaciones de los documentos contractuales se hacen mediante
drdenes de cambios en el trabajo o de trabajo adicional, o mediante anotacién
en los dibujos de taller y de montaje 2l ser devueltos ya aprobados.

9.3.3 A no ser que especificamente se estipule lo contrario, la expedicién de
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una modificacién constituye la autatizacién del propictario ae proceder a ia
construceion,

9.4 Ajustes a los precios del contrato

9.4.1 Cuando se modifiquen las obligacienes del [abricante ¢ del montador es-
tablecidas en los documentos contiactuales, deberd hacerse el ajuste correspon-
diente del precio del contrato. Para calcular el ajuste del precio, el fabricante y el
moentador tomardn en cuenta el trubajo que se agrega o disminuye, los cambios
en cltipo de trabajo y la forma en que los cambios pudieran afectar los pedidos de
materiales, los dibujos y las operaciones de fabricacién y de momaje.

9.4.2 Las solicitudes de ajuste de precios por la razén expuesta en la Seccion
9 4 1 o por otras razones, deberin ser presentadas oportunamente por el fabri-
cante y el montador, acompandndolus con una descripcion lo suficientiemente
detallada para permitit su evaluacién y oportuna aprobacién por el propietario.

9.4.3 Los contratos a precio por kilogranio y a precio por pieza generalmente
preven la adicién o disminucién de los trabajos por efectuar antes de que se
autorice la construccién. Las modificaciones al tipo de trabajo, en cualquier
momento, y las adiciones o disminuciones a las cantidades de trabajo, después
de autorizada la constiuccion, pueden requerir un ajuste en los precios del
contrato.

9.5 Programacion

9.5.1 Los documentos contractuales normalmente establecen el programa pa-
ra la ejecucion del trabajo. Los programas deberin indicar cufnde serin
entregados los planos aprobades para construccién y cuando quedarin listos el
sitio de trabajo, los cimientos, pilas y demnds obras requeridas para ¢l montaje
de la estructura, sin obstrucciones y con acceso para el montador, a fin de que
el montaje pueda iniciarse en la fecha establecida y continuarse sin incerferen-
ctas ni demoras causadas por el propietarto o los encargados de otros trabajos.

8.5.2 El fabricante y ¢l montador deberan informar oportunamente al pro-
pietario de los efectos de las modificaciones en el programa de trabajo.

9.5.3 En caso de que por cambios en el disefio o por otras causas acribuibles al
propietario resulien demoras significativas en el programa de trabajo, deberan
compensarse al fabricante y al montador los gastos adicionales en que in-
curran.
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‘SE(;CIC)N 10 ACERO ESTRUCTURAL APARENTE
10.1 Alcance

La presente seccién del cédigo define los requisitos adicionales aplicables
solamente a los miembros especificamente designados en los documentos
contractuales como “aparentes”. Todas las indicaciones de las Secciones 1 a 9
de este codigo son aplicables, a menos que sean especificamente modificadas
en esta seccién. Los elementos aparentes deberan fabricarse y montarse con el
cuidado y tolerancias en sus dimensiones que se establecen a continuacién.

10.2 Informacidén adicional requerida

Los documentos contractuales deberan contener la siguiente informacién
referente al acero estructural aparente:

a) La identificacion de los elementos que serdn aparentes.

b) En su caso, las tolerancias de fabricacién y montaje que sean mis estric-
tas que las estipuladas en esta seccién.

¢) En su caso, el requisito de presentar muestras o elementos para ensayos,
inspeccién o que sirvan de base para comparacion, antes de iniciarse la

fabricacion
10.3 Fabricacion

10.3.1 Perfiles laminados

Las tolerancias en rectitud de los elementos aparentes seran la mitad de lo
establecido en la norma NOM-B-252. Las demas tolerancias serdn las mismas
que para los perfiles laminados y no se hardn trabajos especiales para hacer
coincidir las secciones en los cmpaltes, a no ser que los documentos contrac-
tuales especificamente lo requieran.

10.3.2 Perfiles armados

Las tolerancias en rectitud de los perfiles armados aparentes seran la mitad
de lo establecido en la norma NOM.B-252. Las tolerancias en dimensiones gene-
rales de secciones compuestas de placas, barras y perfiles se limitan a la suma de
las tolerancias de las partes componentes establecidas en Ia misma norma.
10.3.3 Soldaduras pasadas por penetracién

Es un hecho reconocido que al aplicar soldadura por un lado de una
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unién, dependiendo del tamaiio de la soldadura y del espesor de los materiales,
la soldadura puede penetrar la unién y pasar al otro lado. Esta caracteristica
no serd motive de rechazo a no ser que los documentos contractuales establez-
can un criterio especifico para estos casos.

10.3.4 Uniones

Las uniones a tope que los planos muestran como abiertas, tendrin una
abertura uniforine de $ mm. Las uniones mostradas como cerradas, tendran
sus superficics razonablemente en contacto.

10.3.5 Soldaduras

Las suldaduras de los miembros aparentes serin razonablemente lisas y
uniformes. Las soldaduras a tope y de tapon no sobresaldrin mas de 2 mm de
la superficie aparente. No sera necesario alisar ni esmerilar, salvo que el ajuste
de los componentes lo requiera o lo estipulen los documentos contractuales.

10.3.6 Acero resistente a la intemperie

Los miembros aparentes fabricados de acero resistente a {a intemperie no
deberan tener en sus supetficies expuestas marcas de golpe ni de pintura. Si se
requiere una limpieza especial de superficie, deberd establecerse el requisito en
los documentos contractuales.

10.4 Entrega de materiales

El fabricante tendri especial cuidado en el manejo de los elementos apa-
rentes para evitar doblarlos, torcerlos o dafarles.

10.5 Montaje
10.5.1 Generalidades

El montador tendri especial cuidado al descargar, manejar y moniar los
elementos aparentes para evitar dafarlos. Tamnbién tendrd cuidado en causar
el menor dafio posible a la pintura de taller. En caso de que sea necesario el uso
de dispositivos auxiliares de montaje, tomari las precauciones necesarias al
quitarlos para no danar las superficies. Los puntos de soldadura deberan esme-
rilarse y los huecos rellenarse con soldadura u otro material adecuado y alisarse.
El montadar desarrollard su trabajo en forma de lograr buenos ajustes y una
apariencia linpia de la estructura.
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10.5.2 Tolerancias de montaje

y

Las tolerancias en plomo, nivel y alineacién de los elementos aparentes, si

los documentos contractuales no estipulan otra cosa, serin la mitad de los per-

mitidos para el acero estructural. Estas tolerancias requieren que los planos del

propietario indiquen conexiones ajustables entre los elementos aparentes y el

acero estructural, o con la obra de albaiileria, para que ¢l montador tenga
manera de hacer los ajustes necesarios.

1¢.5.3 Elementos combinados con concreto

Cuando los elementos aparentes estén en contacto con contreto sin fra-
guar, es responsabilidad del contratista general reforzarlos con los amarres,
puntales y soportes necesarios para evitar que se abolsen, se cuelguen o sufran
otras deformaciones por efecto del peso y presién del concreto.

INSITIUTO MEXICANG DE LA CONSTRUCCION EN ACERO, AC

ESTA OBRA SE TEAMINO DE IMPRIMIA EL DIA 27 DE FEBRERO DE 1987
EN LOS TALLERES OE PROGRAMAS EDUCATIVOS,
S. A. DE C. V. CHABACAND 65, LOCAL "A”
MEXICO B, D. F. i
LA EDICION CONSTA DE 10,000 EJEMPLARES
Y SOBRANTES PARA REPOSICION
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Introduccion al diseno
estructural en acero

1-1 VENTAJAS DEL ACERC COMO
MATERIAL ESTRUCTURAL

Una persona que viaja por Estados Unidos podria concluir que el acero es el mate-
rial estructural perfecto; veria un sinfin de puentes, edificios, torres y otras estructu-
. ras de acero. Después de ver todas estas estructuras de acero, se sorprenderia al sa-
ber que el acero no se fabricé econémicamente en tos Estados Unidos sino hasta
finales del siglo x1x y que las primeras vigas de pat{n ancho no se laminaron sino
hasta 1908,

La supuesta perfeccidn de este metal, tal vez el mas versdtil de todos los mate-
riales estructurales, parece mas razonable cuando se considera su gran resistencia,
poco peso, facilidad de fabricacién y otras propiedades convenientes. Estas y otras
ventajas del acero estructural se analizardn en detalle en los siguientes parrafos.

Alla resistencia

La alta resistencia del acero por unidad de peso implica que serd poco el peso de
las estructuras; esto es de gran importancia en puentes de grandes claros, en edificios
altos y en estructuras con malas condiciones en la cimentacion.

Uniformidad

L.as propiedades det acero no cambian apreciablemente con ¢l tiempo como es el
caso de las estructuras de concreto reforzado.

Elasticidad

El acero se acerca mds en su comporlamiento a las hipotesis de disedo que 1a mayo-
ria de los materiales, gracias a que sigue la ley de Hooke hasta esfuerzos bastante
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altos. L.os momentos de inercia de una estructura de acero pueden calcularse exacta-
mente, en tanto que los valores obtenidos para una estructura de concreto reforzado
son relativamente imprecisos,

Durabllidad

Si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado durardn indefinidamen-
te. Investigaciones realizadas en los aceros modernos, indican que bajo ciertas con-
diciones no se requicte ningun mantenimiento a base de pintura,

Ductilidad

La ducrifidad es |a propiedad que tiene un material de soportar grandes deformacio-
nes sin fallar bajo altos esfuerzos de tensién Cuando se prucha a tensién un acero
con bayo contemdo de carbono, ocurre una reduccién considerable de la seccidn
transversal y un gran alargamiento en el punto de falla, antes de que se presente la
fractura. Un material que no tenga esta propiedad probablemente ser duro y fragil
y se romperd al someterlo a un golpe repenino.

En miembros estructurales sometidos a cargas normales se desarrollan altas
concentraciones de esfuerzos en varios puntos. La naturaleza ductil de |os aceros es-
tructurales comunes les permite fluir localmente en esos puntos, evitdndose asi fallas
prematuras, Una ventaja adicional de tas estructuras ductiles es que, al sobrecargar-
las, sus grandes deflexiones ofrecen evidencia visible de la inminencia de la lalia.

Tenacldad

Los aceros estructurales son tenaces, es decir, poscen resistencia y ductilidad. Un
miembro de acero cargado hasta que se presentan grandes deformaciones serd ain
capaz de resistir grandes fuerzas. Esta es una caracteristica muy imporiante porque
implica que los miembros de acero pueden someterse a grandes deformactones du-
rante su fabricacién y moniaje, sin fracturarse, siendo posible doblarlos, martillar-
los, cortartos y taladrarlos sin dafio aparente. La propiedad de un material para ab-
sorber energia en grandes cantidades se denomina renacidad.

Ampliaciones de estructuras existentes

Las estructuras de acero se adaptan muy bien a posibles adiciones. Se pueden afadir
nuevas crujias e incluso alas enteras a estructuras de acero ya existentes y los puentes
de acero con frecuencia pueden ampliarse

Propledades diversas

Otras ventajas importantes del acero estructural son: (a) gran facihdad para unir di-
versos miembros por medio de varios tipos de conectores como son la soldadura,

1-2 Dasventaas del acero como material estructural

10s tornillos y Tos remaches, (b) posibilidad de prefabricar los miembros, (c) rapidey.
de montaje, (d) gran capacidad para laminarse en una gran cantidad de tamafos y
formas como se describe en la seccién 1.4, (e) resistencia a la fatiga, (f) reuso posible
después de desmontar una estructura y (g} posibilidad de venderlo como *‘chatarra”
aunque no pueda utilizarse en su forma presente.

4-2 DESVENTAJAS DEL ACERO COMO

MATERIAL ESTRUCTURAL

En general ¢l acero tiene las siguientes desventajas,

Costo de mantenimlento

La mayor parte de los aceros son susceptibles a la corrosién al estar expuestos al
aire y al agua y, por consiguiente, deben pintarse periédicamenta. El uso de aceros
intemperizados para ciertas aplicaciones, tiende a eliminar este costo.

Costo de la protecclén contra el fuego

Aungue algunos miembros estructurales son incombustibles, sus resistencias se re-
ducen considerablemente durante los incendios, cuando los otros materiales de un
edificio se queman. Han ocurrido muchos incendios en edificios vacios en los que
el inico material combustible era el mismo edificio {El acero es un excelente condgrlc-
tor de calor, de manera que los miembros de acero sin-pipteccién pueden transmitir
suficiente calor de una seccién o compartimiento incendiado de un edificio a seccio-
nes adyacentes del misme edificio e incendiar el material presente. En consecuencia,
la estructura de acero de un edificio debe protegerse con materiales con ciertas carac-
teristicas aislantes o el edtficio deberd acondicionarse con un sistema de rociadores
para que cumpla con los requisitos del Céddigo de Construccion de la localidad en
que se halle.

Susceptibllidad al pandeo

Entre més largos y esbeltos sean los miembros a compresion, mayor es el peligr_o
de pandeo. Como se indicé previamente, el acero tiene una alta resistencia por uni-
dad de peso, pero al usarse como columnas no resulta muy econdmico ya que debe
usarse bastante material, sélo pata hacer mds rigidas las columnas contra ¢l posible
pandeo.

Fatlga

- . 1
Oftra caracteristica inconveniente del acero es que su resistencia puede reducirse si
se somete a un gran nimero de inversiones del signo del esfuerzo, o bien, a un gran
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numero de cambios de la magnitud del esfuerzo de tensién. (Se tienen probiemas
de fatiga sélo cuando se presentan tensiones.) En 1a prdctica actual se reducen las
resistencias estimadas de tales miembros, si s¢ sabe de antemano que estaran someti-
dos a un nimero mayor de ciclos de esfuerzos variables que cierto numero limite.

1-3 -PRIMEROS USOS DEL HIERRO Y EL ACERO

Aunque el primer metal que usaron los seres humanos probablemente fue algin tipo
de aleacién de cobre, tal como el bronce (hecho a base de cobre, estafio y algiin otro
aditive), los avances mds importantes ¢n el desarrollo de los metales han ocurrido
en la fabricacidn y uso del hierro y del acero. Actualmente el hierro y el acero com-
prenden casi el 95% en peso de todos los metales producidos en el mundo.!

A pesar de los esfuerzos de os arquediogos durante muchas décadas, no ha side
posible descubrir cudndo se usé el hierro por primera vez. Los arquedlogos encontra-
ron una daga y un brazalete de hierro en la Gran Pirdmide de Egipto y afirman que
la edad de éstos era por lo menos de 5000 afios. El uso del hierro ha tenido una gran
influencia en el avance de la civilizacién desde los tiempos mds remotos y probable-
mente la seguird teniendo en los siglos venideros. Desde el principic de la edad de
hierro, alrededor del afo 1000 A.C., ¢l progreso de la civilizacion en la paz y en la
guerra ha dependido mucho de lo que el hombre ha sido capaz de hacer con el hierro.
En muchas ocasiones su uso ha decidido el resultado de enfrentamientos militares.
Por ejemplo, durante la batalla de Maratdn en Grecia, en el afto 490 A.C., los ate-
nienses, en inferioridad numérica, mataron 6400 persas y perdieron sélo 192 de sus
propios soldados. Cada uno de los soldados victoriosos llevaba 57 libras de armadura
de hierro durante Ia batalla’ (Fue en esta batalla en la que Feidipides corrié aproxima-
damente 40 km hasta Atenas, muriendo al llegar después de anunciar la victoria.) Esta
batalla supuestamente salvé a la civilizacién griega durante muchos afos.

Segun la teoria cldsica sobre la primera produccién de hierra en el mundo, hubo
una vez un gran incendio forestal en el Monte Ida en la- antigua Troya (la actual
Turquia) cerca del mar Egeo. El terreno supuestamente era muy rico en depésitos
ferrosos y el calor del fuego produjo una forma primitiva de hierro a la que se le
pudo dar diversas formas, al gotpearla. Muchos historiadores creen, sin embargo,
que ¢l hombre aprendié a usar primero ¢l hierro que cayé a la Tierra en forma de
meteoritos. Con frecuencia ¢l hierro de los meteoritos estd combinado con niquel,
resultando entonces un metal mis duro. Posiblemente los primeros pobladores del
plansta forjaron este material para convertirio en armas y herramientas primitivas.

El acero se define como una combinacién de hierro y pequeas cantidades de car-
bono, generalmente menos del 19%. También conticne pequefos porcentajes de algu-
nos otros elementos. Aunque se ha fabricado acero desde hace 2000 o 3000 afios, no
existié un método de produccion econémico sino hlasla la mitad del siglo diecinueve.

" American Iron and Steet Insotute (Instituto amencano del hierro y el acero), The Making of
Steel {La fabricacién del acero), Washington, D C.; sin fecha; pig. 6.

1.3 Primeros usos del hierro y @1 acero

El primer acero seguramente se abtuvo cuando_]os otros clementos :u:cn:s‘z;nosl
para producirlo se encontraron presentes por_acmdeme cuando sc cal clmal gdco
hierro. Con el pasa de los afos, el acero se fabncc? muy Probablcmcr,tc ca crcl1 an
hierro en contacto con carbén vegetal. La superficie dc_l hierro s}bsorblé algo le catr;
bono del carbdn vegetal que luego se martillé en el h:crr? caliente. Al repetir es ¢
proceso varias veces, se obtuvo una capa exterior endurecida de acero. De esta ma
nera se produjeron las famosas espadas de Toledo y Dam&?sco. « dio el nom-

Al primer proceso para producir acero en grandes camld?des se le dio ¢! ]
bre de Sir Henry Bessemer de Inglaterra. Re.mblé una paiente inglesa par;:J su groceo
so en 1855, pero sus esfuerzos para conscguir una patente en lqs Estados km ﬁs:ia
tuvieron éxito, ya que se probd que william Kelly de Eddyville, Kentucky, ar i
producido acero mediante el mismo proceso siete aflos antes de que Bessemer 50 1cr;
tara su patente inglesa. Kelly recibid la patente, pero se usé el nombre Bessemer pa

z -
“ pr(lj(ccﬁ;'y Bessemer se percataron de que un chorro de aire a través del hlgrrocfnut:-
dido guemaba la mayor parte de Jas impurezas en ¢l metal. Desarorlunab am ei
el chorro de aire eliminaba algunos elementos provechosos como cl car or:jt? ydo
manganeso. Después se aprendié que esos elementos podian rcstnulrs_e aha 1¢:ndi(s
hierro especular, que es una aleacién de h‘icrro. carbono y.mangancso. se a;:n;:e M
adem4s gue, con la adicién de piedra caliza en ¢} convertidor, podia remove

r parte del azulre. .
fésté?c);::cr::?;';’r gesscmcr se usé en los Estados l.Jnidos hasta prinmpm;s de essl;
siglo, pero desde entonces s¢ ha re(;l: Qlazado con mejores métodos como el proce:
rto v el de oxigeno basico. i
& h(é}g:;c;t;l:] pr:ccso Bcssfmer. en 1870 ya se podia prod}:ci{ en grandes canud;:;
des acero estructural al carbono y por 1890 el acero era el principal meta! estructura.
Estados Unidos. . '
usad%lc;ri]rzser uso del metal para una estructura tuvo !ugar‘en Sh.rop:.:hlre,r]ng‘[;ia‘t;;:'rr:l
(200 km al noroeste de Londres) en 1779; ahi fue construido con hierro u:‘ <
puente Coalbrookdale en arco de 100 pies de claro s'_abre.e'l rio Sevem._Sei |cerquc
este puente (adn en pie) fue un punto crf_tico en la h1sl.or|a d_e la Ingenier atc;:a]qcs-
cambid el curso de la Revolucidn Industrial al introducir el hierro como rlna g
tructural. Supuestamente estc hicrrdo cr;: cuatro veces méas fuerte que la pie
i i mds fuerte que la madera. o
"emlh?lu:}f;: otros pucn(c(; de hierro fundido se construyeron cn las dé;::;aa::llf::c:::l(;
tes; pero después de 1840 el hierrn‘dl;qlcc més m:lve:::::::g::?uae 'r::;nzomo o proce.
fundido. El desarrollo del proceso Bessemer y " » corm oo
ierto. permitié la fabricacidn de acero a prv,:cps competitivos, loq

ch)lidni:lgg;rir?:r]:;bl; cllJesarrollo gue ha tenido lugar cn los itimos 100 afios del acero

estructural.

! American Tron and Steel Institute (Instituto americano del hierro y ¢l acero), Steel 76 {Acero
1976), Washington, D C., 1976, pdgs 5-11. ) ' ) .
)‘M H Sawyer. *'World's First Iron Bridge”” (**Primer puente de hierro en ¢l mundo’}, Civd
Engineering (Nueva York, ASCE, diciembre 1979), pags. 46-49.

e e e
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1-4 PERFILES DE ACERO

Los primeros perfiles estructurales hechos en los Estados Unidos, en 1819, fueron
angulos de hierro laminados. Las vigas I de acero

se laminaron por primera vez en
los Estados Unidos en 1884 y la primera estructur

a reticular {el edificio de la Home

Montaje dge la Iglesia del Santo Nombr

Compansy ¢ en Edensburg, Pa. (Cortesfa de |a Lincoln Electric

1-4 Perliles de acero

Insurance Company de Chicago) fue montada ese mismo afo. El crédito por inven-
tar el rascaciclo se le otorga generalmente al ingeniero William LeBaron Jenny que
ided esta estructura, aparentemente duranie una huelga de albafiles. Hasta ese mo-
mento los edificios altos en los Estados Unidos se construian con muros de carga
de ladrillos de varios pies de espesor.

Para los muros exteriores de este edificio de 10 niveles Jenny usd coiumnas de
hierro colado recubiertas por ladrillos. Las vigas de los seis pisos inferiores se fabri-
caron con hierro forjado, en tanto que las vigas de los pisos superiores se fabricaron
con acero estructural. El primer edificio totalmente de acero fue ¢l segundo edificio
de la Rand-McNally terminado en 1890 en Chicago.

Un aspecto importante de 1a torre Eiffel, de 985 pies de altura y construida con
hierro forjado en 1889, fue ¢l uso de elevadores para pasajeros operados mecédnica-
mente. La disponibilidad de estas maquinas junto con la idea de Jenny relativa a
la estructuracion reticulada, condujo a la construccién de miles de edificios altos en
todo el mundo en los siguientes 00 afos.

Durante esos primeros zaiios, diversas laminadoras fabricaron sus propios perfi-
les y publicaron catdlogos con las dimensiones, pesos y otras propiedades de esas
secciones. En 1896, la Association of American Steel Manufacturers (Asociacién
americana de fabricantes de acero; actualmente llamada Instituto americano del
hierro y el acero, AISI) hizo los primeros esfuerzos para estandarizar los perfiles.
Actualmente casi todos los perfiles estructurales estdn estandarizados, aunque sus
dimensiones exactas pueden variar un poco de laminadora a laminadora.!

El acero estructural puede laminarse en forma econdmica en una gran variedad
de formas y tamafos sin cambios apreciables en sus propiedades fisicas. Generalmen-
te los miembros estructurales mis convenientes son aquellos con grandes momentos
de inercia en relacidn con sus dreas. Los perfiles 1, T y { tienen esta propiedad.

Por lo generat los perfiles de acero se designan por la‘forma de sus secciones
transversales. Por ejemplo, se tienen perfiles en dngulo, tes, zetas y placas. Sin em-
bargo, es necesario hacer una clara distincién entre las vigas estdndar americanas
{llamadas vigas 5) y las vigas de patin ancho {llamadas vigas W) ya que ambas tienen
forma de . La superficie interna del patin de una seccién W es paralela a 1a supetfi-
cie externa, o bien, casi paralela con una pendiente maximd de | a 20 en ¢l interior,
dependiendo del fabricante. A

Las vigas S, que fueron los primeros perfiles de vigas laminadas en los Estados
Unidos, ticnen una pendiente de 1 a 6 en el interior de sus patines. Debe notarse que
los espesores constantes o casi constantes de los patines de las vigas W, a diferencia
de los patines ahusados de las vigas S, facilitan las conexiones. Las vigas de patin
ancho representan hoy en dia casi el 50% de todos los perfiles estructurales lamina-
dos. Los perfiles W y S se muestran ¢n la fig. 1-1 junto con otros perfiles comunes
de acero. Los usos de los diversos perfiles se expondrdn en los préximos capftulos.

Se hace referencia constante en este libro al Manual of Steel Construction Load

‘W, McGuire, Steel Structures (Estructuras de acero) {Englewood Cliffs, N.1.: Prentice Hall,
1968}, pdgs. 19-21.
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Figura 1-1 Perfiles laminados de acero.

and Resistance Factor Design (Manual de diseho en acero segiin el método de facto-
res de carga y resistencia; manual LRFD) publicado por el Instituto americano de
la construccion en acero {AISC). A este manual, que proporciona informacién deta-
Hada sobre los perfiles estructurales de acero, se le lamard aqui manual LRFD. Nos
referiremos a la primera edicion de este manual que fue editada el 1o. de septiembre
de 1986, Los perfiles se denominan en forma abreviada por medio de un sistemna des-
crito en el manual, para su uso en planos, especificaciones y disenos. Este sistema
estd estandarizado, de modo que todos los molinos de laminacién puedan usar la
misma nomenclatura para fines practicos de trabajo. Ademds, actualmente se proce-
sa mucho trabajo en computadoras y otros equipos automatizados por lo que s ne-
cesario tener un sistema a base de niimeros y letras que pueda imprimirse por medio
de un teclado estdndar (a diferencia del viejo sistema en donde ciertos simbolos se
usaron para dngulos, canales, etc.). Ejemplos de este sistema de abreviaturas son los
siguientes:

1. Una W27 x 114 es una seccién W con 27 plg aproximadamente de peratie y
peso de 114 Ib/pie.

2. Una S12x 35 es una seccién S con 12 plg de peralte y peso de 15 1b/pie.

3. Una HP12 x 74 es una seccitn usada como pilote de carga con 12 plg aproxi-
madamente de petalte y peso de 74 lb/pie; estos perfiles tienen almas més
gruesas que las W regulares para resistir mejor el impacte del hincado,

4. UnaMB x 6.5 ey una seceién con 8 plg de peralte y peso de 6.5 Ib/pie. Forma
parte de un grupo de miembros estructurales tipo H con doble simetria que
no puede clasificarse por sus dimenstones como W, S o HP.

5. Una C10x 30 es unia canal con 10 plg de peralte y peso de 30 1b/pie.

6. Una MCI8> 58 ey una canal que no puede clasificarse por sus dimensiones
como C.

7. Un L6X 6% 1/2 es un dngulo de lados iguales, cada uno de 6 plg de longitud
y 1/2 plg de espesor.

1-4 Perfiles de acero

8. Una WTI8x 140 s una te que se obtiene al cortar en dos una W36 x 280.
Este tipo de seccidn se conoce como te estructural.

El estudiante debe consultar ¢f manual LRFD para obtener informacién sobre
otros perfiles laminados, por eiemplo, sobre la distincién entre barras y placas, tu-
bos y tubulares estructurales, etc. Aqui se haré mencién a otras secciones cuando
sea necesario.

En la primera parte del manual LRFD se dan las dimensiones y propiedades de
los perfiles W, S, C y otros més. Las dimensiones de tos perfiles se dan en decimales
(para uso de los proyectistas) y en fraccicnes al dieciseisavo de pulgada més préximo
(para uso de los dibujantes y detallistas). Se proporcionan también, para el uso de los
proyectistas, los momentos de inercia, los médulos de seccidn, los radios de giro y otras
propicdades de la seccidn transversal que se necesitardn mds adelante en este texto.

Siempre hay variaciones presentes en cualquier proceso de manufactura y la in-
dustria del acero no es una excepcién. En consecuencia, las dimensiones de las seccio-
nes transversales de los perfiles de acero pucden variar algo, respecto a los indicados
en el manual LRFD. Las tolerancias méximas para los perfiles laminados Jas estable-
ce la especificacién A6 de la American Society for Testing and Materials (ASTM) ¥
se citan en la priméra parte del manual. Entonces los cdlculos se pueden hacer con
base en las propiedades dadas en ¢l manual, independientemente del fabricante.

A través de los afos ha habido cambios en los tamanos de los perfiles de acero.
Por ejemplo, puede haber poca demanda que justifique seguir laminando un ci?rtf)
perfil; un perfil puede descontinuarse porque se desarrolla un perfil de tamafio simi-

TG LA 3kt by

Perfiles estructurales laminados en la planta de la Bethiehem Steel Company en Bethichem,
Pa (Cortesia de la Bethlehem Steel Corporation )
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Montaje de la estructura de acero para ¢l edificio del Chase Manhattan Bank en Nueva York,
(Cortesia de la Bethlchem Steel Corporation.)

lar, pero mds eficiente en su forma, etc. Ocasionalmente el proyectista puede necesi-
tar las propiedades de un perfil descontinuado que no aparece ya en las listas de los
manuales. Por ejemplo, puede requerirse afiadir un piso extra a un edificio existente
que fue construido con perfiles que ya no se fabrican. En 1953, el AISC publicd un
libro titulado Iron and Steel Beamns 1873 to 1952 (Vigas de hierro y acero, de 1873
a 1952) que da una lista completa de las vigas y sus propiedades, laminadas en los
Estados Unidos durante ese periodo. Desde que este libro se publicé, ha habido mu-
chos cambios en Ios perfiles; por ello es aconsejable que los proyectistas conserven
las ediciones vicjas del manual para consultarlas cuando se presenten tales situaciones.

1-5 RELACIONES ESFUERZO-DEFORMACION
" DEL ACERO ESTRUCTURAL

Para entender el comportamiento de las estructuras de acero es absolutamente indis-
pensable que el proyectista conozca las propicdades del acero. Los diagramas
esfuerzo-deformacién ofrecen parte de la informacion necesaria para entender cémo

1-5 Relaciones esfuerzo-deformacidn del acero estruciural

se comporta el acero en una situacién. No pueden desarrollarse métodos satisfacto-
tios de diseflo a menos que se disponga de informacién completa relativa a las rela-
ciones esfuerzo-deformacidn del material que se usa.

Si una pieza de acero estructural dulce se somete a una fuerza de tensién, ésta
comenzard a alargarse. Si se incrementa la fuerza a razén constante, la magnitud
del alargamiento aumeniar4 constantemente dentro de ciertos timites. En otras pala-
bras, el alargamiento se duplicard cuando ¢l esfuerzo pase de 6 000 a 12 000 Ib/plg?.
Cuando el esfuerzo de tensidn zlcance un valor aproximadamente igual a un medio
de la resistencia (ltima del acero, el alargamiento comenzarad a aumentar més rapi-
damente sin un incremento correspondiente del esfuerzo.

1El mayor esfuerzo para ¢l que todavia ¢s vdlida la ley de Hooke o punto més
alto de la porcién recta de diagrama esfuerzo-deformacién se denomina Hmite pro-
porcional. El mayor esfuerzo que un material puede resistir sin deformarse perma-

_ nentemente se llama Iimite eldstico.\ Este valor rara vez se mide y para la mayoria

de los materiales estructurales, incldido el acero, s sindnimo del limite proporcio-
nal. Por esta razdén se usa a veces el 1érmino fimite proporcional eldstico.

El esfuerzo en el que se presenta un incremento brusco en el alargamiento o de-
formacidn sin un incremento ccrrespondiente en ¢l esfuerzo, se denomina esfuerzo
de fluencia; corresponde al primer punto del diagrama esfuerzo-deformacién para
el cual la tangente a la curva es horizontal. El esfuerzo de fluencia es para el proyec-

= emm Mt = cpmensmeea e g
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Puente Newport entre Jamestown y Newport, R.1. (Cortesia de la Bethiehem Steel Corpora-
tion}
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tista 1a propiedad m4s importante del acero, ya que muchos procedimientos de dise-
fio se basan en este valor. Mds alid de! esfuerzo de fluencia hay un intervalo en el
que ocurre un incremento considerable de 1a deformacidn sin incremento del esfuer-
zo. La deformacitn que se presenta antes del esfuerzo de fluencia se denomina de-
Jormacidn eldstica; la deformacién que ncurre después del esfuerzo de Muencia, sin
incremento de esfuerzo, se denomina deformacidn pléstica. Esta ultima deforma-
cidn es generalmente igual en magnitud a 10 o 15 veces la deformacién eldstica,

La fluencia del acero puede parecer una seria desventaja, pero en realidad es
_una caracteristica muy 1itil; con frecuencia ha prevenido la falla de una estructura
debida a omisiones o errores del proyectista. Si el esfuerzo en un punto de una es-
tructura de acero dictil alcanza el esfuerzo de fluencia, esa parte de la estructura
fluird localmente sin incremento en el esfuerzo, impidiendo asf una falla prematura.
Esta ductilidad permite que los esfuerzos en una estructura de acero se reajusten.
Otra manera dc describir este fendémeno es afirmar que los altos esfuerzos causados
por la fabricacidn, el montaje o la carga tienden a igualarse entre si. También puede
decitse que una estructura de acero tiene una reserva de deformacién pléstica que
le permite resistir sobrecargas y golpes repentinos. Si no tuviese esta capacidad se
podria fracturar como el vidrio u olros materiales fragiles. .

Después de la regién pldstica se tiene una zona llamada endurecimiento por de-
Jormacidn en 1a que se requieren esfuerzos adicionales para producir deformaciones
mayores. Esta porcidn del diagrama esfuerzo-deformacion no resulta muy impor-
tante para los proyectistas actuales Enla fig. 1-2 se muestra un diagrama tipico de
un acero estructural de bajo contenido de carbono. Sélo se muestra aqui la parte
inicial de 1a curva, debido a la gran deformacién que ocurre antes de la falla. En
el punto de falla los aceros dulces tienen deformaciones unitarias que equivalen a

Fluencia eldsnica

= Fluenca pldsnca —--- - —,-—- F ndurecimiento pos deformacidn

.- Punto superior de fluencia ’

»
-
q

~ Punto inferior de fluencia

Esfuerzo if

Detormacitin tr - A}II

Figura 1-2 Diagrama esfuerzo-deformacidn caracteristico de un acero estructural con bajo
contenido de carbono.

1-6 Aceros estructurales modernos

valores que oscilan entre 150 y 200 veces los correspondientes a la deformacién elds-
tica. La curva alcanza su esfuerzo maximo y luego desciende una pequefa distancia
antes de que ocurra la falia de la probeta. En esta regién de la curva se presenta una
marcada reduccidn de 1a seccidn transversal, de estriccion, del elemento.

La curva esfuerzo-deformacidn en la fig. 1-2 es tipica de los aceros estructurales
dictiles y se supone que ¢s la misma para miembros a tensién o a compresién. (Los
miembros estructurales a compresién deben ser gruesos ya que los miembros esbel-
tos sujetos a compresién tienden a flexionarse lateralmente y sus propiedades se ven
afectadas por los momentos que se generan.} La forma del diagrama varfa con la
velocidad de carga, el tipo del acero y con la temperatura. En la figura se muestra
dicha variacidn; la linea interrumpida marcada fluencia superior ocurre cuando un
acero dulce se carga rdpidamente, en tanto que la curva con la fluencia inferior se
obtiene con una carga lenta,

Una propiedad muy importante de una estructura que no se ha esforzado mds
alld de su punto de fluencia es que ésta recuperard su longitud origina) cuando se
supriman las cargas. Si se esfuerza mds alld de ese punto recuperatd sélo parte de
su longitod inicial. Este hecho ofrece Ja posibilidad de probar una estructura existen-
te cargandola y descargdndola. Si después de que las cargas se retiran la estructura
no recupera sus dimensiones originales, esto significa que se ha esforzado mds alld
de su punto de fluencia, N

El acero es upa aleacidén que consiste principalmente en hierro (mas del 98%).
Contiene también pequefas cantidades de carbono, silicio, manganeso, azufre, fos-
foro y otros clementos. El carbono es el elemento que tiene 1a mayor influencia en
las propiedades del acero. La dureza y la resistencia aumentan con ¢l porcentaje de
carbono pero desafortunadamente el acero resultante es més fragil y su soldabilidad
se ve afectada. Una menor cantidad de carbono hard al acero mds suave y dictil,
pero también mas débil. La adicién de cromo, silicio y niquet dan como resultado
aceros con resistencias mucho mayores. Esos aceros son apreciablemente mds caros
y mas dificiles de fabricar, :

Un diagrama tipico esfuerzo-deformacidn para un acero fragil se muestra en la
fig. 1-3. Desafortunadamente, la baja ductilidad o fragilidad ¢s una propiedad aso-
ciada con la alta resistencia de! acero (no necesariamenteasociada a los aceros de
alta resistencia). Como s conveniente tener a la vez alta resistencia y gran ductili-
dad, e! proyectista tendrd que decidir entre los dos extremos o buscar un término
medio entre eilos. Un acero fragil puede fallar repentinamente, sin dar aviso, cuan-
do se sobrecargue y durante ¢l montaje puede fallar debido a fos impactos propios
de los procedimientos de construccitn,

1-6 ACERQS ESTRUCTURALES MODERNOS

Las propiedades del acero pueden cambiarse en gran medida variando las cantidades-
presentes de carbono y ahadiendo otros elementos como silicio, niquel, manganeso
y cobre, Un acero que tenga cantidades considerables de estos Gltimos elementos se
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Figura 1-3 Diagrama esfuerzo-deformacidn caracteristico de un acero fragil.

denominard acero aleado. Aunque esos elementos tienen un gran efecto en las pro-
piedades del acero, las cantidades de carbono y otros elementos de aleacién son muy
pequedas. Por ejemplo, el contenido de carbono en el acero es casi stempre menor
que ¢l 0.5% en peso y es muy frecucnte que sea de 0.2 a 0.3%.

L.a composicién quimica del acero es de suma importancia en sus efectos sobre
las propiedades del acero tales como la soldabilidad, {2 resisiencia a la corrosién,
la resistencia a la fractura, etc. El carbono presente en el acero incrementa su dureza
y resistencia, pero al mismo tiempo reduce su ductilidad igual que lo hacen el fosfo-
ro y el arufre. La ASTM especifica los porcentajes exactos maximos de carbono,
manganeso, silicio, etc., que se permiten en los aceros estructurales. Aunque las pro-
piedades fisicas y mecénicas de los perfiles de acerc las determina principalmente
su composicidn quimica, también influye en ellas, hasta cierto punto, el proceso de
laminado, la historia de sus esfuerzos y el tratamiento térmico aplicado.

Tal vez el 50% del acero estructural usado en los Estados Unidos es un acero
al carbono designado A36 por la ASTM, pero existen muchos otros aceros y su de-
manda estd aumentando rdpidamente. El acero A572, descrito después en esta sec-
cion, se usa actualmente tanto como el A36, el cual es superior en resistencia,

En décadas recientes los ingenieros y arquitectos han requerido aceros mis fuer-
tes, aceros con mayor resistencia a la corrosidn, con mejores propiedades de soldabi-
lidad y diversas caracteristicas. |.as investigaciones realizadas por la industria acere-
ra durante este periodo han proporcionado varios grupos de nuevos aceros que
satisfacen muchas de las demandas, de manera que actualmente existe una gran can-
tidad de aceros clasificados por la ASTM e incluidos en las especificaciones LRFD.

Los aceros estructurales se agrupan generalmente segin varias clasificaciones
principales de la ASTM: los aceros de propdsitos generales (A36), los aceros estric-
turales de carbono (A529), los aceros estructurales de alta resistencia ¥y baya aleacidn
(A441 y AS72), los aceros estructurales de alta resistencia, haya aleacion y resistentes
a la corrosidn atmosférica (A242 y A588) v ta placa de acero templada y revenida
(AS514),

En los pirrafos que siguen se hacen algunas ohservaciones generales sobre estas
clasificaciones de los aceros y a continuacién se muesiran en la tabla 1-1 los siete
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aceros ASTM mencionados aqui, junto con algunas obscwacionc§ sobre sus usos ¥
caracteristicas. (Observe en la tabla que entre mas delgado se lamina un acero, mis
resistente resulta. Los elementos de mayor espesor fienden a ser mds frdgiles y su
mas lente enfriamiento produce una microestructura mas burda en el acero.)

Aceros de carbono

Estos aceros tienen como principales elementos de resistencia al carbono y al manga-
neso en cantidades cuidadosamente dosificadas. Los aceros al carbono son aquelios
que tienen los siguientes elementos con cantidades maximas de: 1.7% de car?)c?no,_
1.65% de manganeso, 0.60% de silicio y 0.60% de cobre. Estos aceros se d1v1lden
en cuatro categorias dependiendo del porcentaje de carbono, como sigue:
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1. Acero de bajo contenido de carbona (<0.15%).

2. Acero dulce al carbono (0.15 a 0.29%). I| acero estructural al carbono que-
da dentro de esta categoria, .

3. Acero medio al carbono {6.30 a 0.59%).

4. Acero con alto contenido de carbono {0.60 a 1.70%),

El acero A36 tan comiin con un esfuerzo de fluencia de 36 000 Lb/plg? es ade-
cuado para puentes y edificios atornillados, soldados o remachados. Se usa para la
mayoria de los problemas de disefo en este texio.

Aceros de alta resistencla y baja ateaclén

Existe un gran niimero de aceros de este tipo clasificados por la ASTM. Estos aceros
obtienien sus altas resistencias y otras propiedades por la adicién, aparte del carbono
¥ manganeso, de uno a mas agentes aleantes como el columbio, vanadio, cromo,
silicio, cobre, niquel y otros. Se incluyen aceros con esfuerzos de fluencia compren-
didos entre 40 000 y 70 000 Ib/plg?. Estos aceros generalmente tienen mucha ma-
yor resistencia a la corrosién atmosférica que los aceros al carbono.

El término baja aleacién se usa para describir arbitrariamente aceros en los que
el total de elementos aleantes no excede el 5% de la composicién total.

Aceros estruciurales de alta resistencla, baja aleaclén
y resisientes a la corroslén atmostérica

Cuando los aceros se alean con pequeflos porcentajes de cobre, se vuelven mas resis-
tentes a la corrosién. Cuando se exponen a la atmdsfera, las shperficies de esos ace-
ros se oxidan y se les forma una pelicula impermeable adherida (conocida también
como “‘pdtina’’} que impide una mayor oxidacién y se elimina asf [a necesidad de
pintarlos. Después de que ocurre este fendmeno, o sea después de un periodo que
va de 18 meses a 3 afios (que depende del tipo de exposicién, por ejemplo, rurai,
industrial, luz solar directa o indirecta, etc.), el acero adquiete un color que va del
rojo oscuro al café y al negro,

El primer acero de este tipo lo desarrolld en 1933 1a U.S. Steel Corporation para
darle resistencia a los carros de ferrocarril, transportadores de carbén en los que la
corrosién era muy intensa. Estos aceros tienen gran aplicacién en estructuras con,
miembros expuestos y dificiles de pintar como puentes, torres de transmisién, etc.;
sin embargo, no son apropiados para usarse en lugares donde queden expuestos a
brisas marinas, niebla o a humos industriales corrosivos; tampoco son adecuados
para usarse en condicidn sumergida (agua dulce o salada) o en dreas muy secas como
en algunas partes del oeste de los Estados Unidos. Para que a estos acetos se les forme
la pelicula impermeable adherida (patina) deben estar sujetos a cicles de humedad y
resequedad, de otra manera seguirdn teniendo la apariencia de acero sin pintar.
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Aceros templados y revenidos

Estos aceros tienen agentes aleantes en exceso, en comparacién con las cantidades
usadas en los aceros al carbono, y son tratados térmicamente (tlemplados y reveni-
dos) para daries dureza y resistencia con fluencias comprendidas entre 80 000 y
110 000 1b/plg?. El revenido consiste en un enfriamiento rdpido del acero con agua
o aceute, cambiando la temperatura de por lo menos 1650°F a 300 o 400°F. En el
templado el acero se recalienta por lo menos a 1150°F vy luego se deja enfriar,

Los aceros templados y revenidos no muestran puntos bien definidos de fluen-
cia como lo hacen los aceros al carbono y los aceros de alta resistencia y baia alea-
cién. En vista de ello su resistencia a 1a MMuencia se define en funcién del esfuerzo
asociado a una deformacién del 0.2%. (En otras palabras, se traza una linea parale-
la a la porcién recta del diagrama esluerzo-deformacién a partir de una deformacién
igual a2 0.002 hasta que interseca la curva del diagrama. El esfuerzo en el punto de
interseccion se define entonces como el punto de fluencia.) Los aceros templados y
revenidos en la tabla 2-1 estdn registrados bajo la designacidén A514 del ASTM v tie-
nen esfuerzos de fluencia entre 90 000 y 100 000 1b/plg?, dependiendo de sus espe-
soTes,

En la seccidn A3.1 de la sexta parte del manual LRFD estdn registrados otros
siete grados de aceros {AS53, A500, AS01, A570, A606, A60T v A618). Estos grados
comprenden tubos, tubulares doblados en frio vy en caliente, ldminas y soleras.

En la fig. 1-4 se muestran una serie de curvas esfuerzo-deformacidn para los
tres principales tipos de aceros descritos aqui (al carbono, los de alta resistencia y
baja aleacidn y los templados y revenidos). Como puede observar el lector los dos
primeros tipos tienen puntos de fluencia bien definidos, en tanto que los templados
y revemdos no lo tienen. La resistencia a la fluencia de esios Gltimos se define enton-
ces, como se indicd antes, en [uncién del 0.2% de la deformacién unitaria.

1-7 USOS DE LOS ACEROS DE ALTA RESISTENCIA

Existen otros grupos de aceros de alta resistencia como los de ultra alta resistencia
que tienen fluencias de entre 160 000 y 300 000 1h/plg’. Estos aceros no se han in-
cluido en el manual LRFD porque la ASTM no les ha asignado un numero de clasifi-
cacidn.

Actualmente existen en el mercado mds de 200 aceros con esfuerzos de fluencia
mayores de 36 000 lb/plg?. La industria del acero estd experimentando con aceros
cuyos esfuerzos de fluencia varian entre 200 000 y 300 000 1b/plg?, y esto es sélo el
principio. Mucha gente de esta industria cree que en unos cuantos afios se dispondra
de aceros con fluencias de 500 000 Ib/plg?. La fuerza tedrica de unidn entre los
Atomos de hierro se ha estimado en exceso de 4 000 000 Ib/plg?.*

L S Beedle y cols , Strucrural Stee! Design {Disefio de estructuras de acero), {Nueva York Ro-
nald Press, 1964), pdg 44
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Figuu_-a 1-4 Curvas esluerzo-deformacién, (Tamada del libro Steel Structures de C.G. Salmon
¥ 1 E. Johnson, 2a. edicién, publicado por Harper y Row, 1980.)

Aunque los precios de los aceros aumentan con el incremento de los puntos de
fluencia, el porcentaje de incremento en los precios no es mayor que el porcentaje
de incremento de los puntos de fluencia, En consecuencia, e] uso de aceros mds resis-
tentes resultard econdmico en miembros a tensicn, vigas y columnas. Tal vez la ma-
yor economia se obtendra con los miembros a tensidn (sobre todo en aquéllos sin
agujeros para tornillos y remaches). Pueden producir ahorros considerables en vigas
51 las deflexiones no son de importancia o si éstas pueden controlarse con los méto-

dos descritos en capitulos posteriores. Ademds, pueden logr:arsc ahorros sustanciales
con los aceros de alta resistencia en columnas resistentes de longitud corta y media-
na. Otra fuente de ahorro lo proporciona la construccidén hibrida. En este tipo de
construccidn se usan dos o mds aceros de diferentes resistencias, empleando los ace-
ros mas débiles donde los esfuerzos son menores y los aceros m4s resistentes donde
los esfuerzos son mayores,

Entre los factores adicionales que pueden conducir al uso de los aceros de alta
resisiencia se cuentan los siguientes;

1. Alta resistencia a la corrosién.

2. Posibles ahorros en los costos de montaje, transporte y cimentaciones debi-
* do al menor peso.

3. Uso de vigas de mener peralte, que permite reducir el espesor de los pisos.
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4. Posibles ahorros en la proteccion contra el fuego porgue pueden usarse per-
files mds pequefos.

1.a primera consideracidn que se hacen muchos ingenieros al escoger un tipo de
acero es el costo directo de los perfiles. Dicha comparacién puede hacerse fécilmen-
te, pero la consideracion econdmica respecto a qué acero se debe usar, no puede ha-
Cerse a menos que se tomen en cuenta otros factores como pesos, tamados, deflexio-
nes, mantenimiento y fabricacién, Hacer una comparacién general exacta de los
aceros probablemente resulte imposible, por lo que debe uno limitarse a considerar
¢l caso entre manos.

1-8 SUMINISTRO DEL ACERO ESTRUCTURAL

El suministro del acero estructural consiste en el laminado de los perfiles, 1a fabrica-
cién de los elementos para un trabajo especifico {incluido el corte a las dimensiones
requeridas y el punzonado de los agujeros necesarios para las conexiones de campo)
y el montaje de éstos. Muy rara vez una compafia ejecuta esas tres funciones y la
compafia promedio ejecuta sélo una o dos de ellas. Por ejemplo, muchas compaiiias
fabrican estructuras de acero y las montan, en tanto que otras sélo las montan o
sélo las fabrican, Existen aproximadamente entre 400 y 500 compafifas en los Esta-
dos Unidos que fabrican estructuras de acero, muchas de ellas también las montan.

Los fabricantes de estructuras normalmente tienen pocos perfiles en bodega de-
bido a los altos intereses y costos de almacenaje. Cuando deben fabricar una estruc-
tura, ordenan los perfiles cortados a determinadas longitudes directamente a las la-
minadoras o a los distribuidores de ¢stas, Las distribuidoras, que son un factor cada
vez mas importante en ¢l suministro del acero estructural, compran y almacenan
grandes cantidades de perfiles que adquieren a los mejores precios posibles en cual-
quier parte del mundo.

El disefo de las estructuras generalmente lo hace un ingeniero en colaboracidn
con una empresa de arquitectos. El proyectista hace los dibujos del disefio que mues-
tran los tamafos de los miembros estructurales, las dimensiones generales asi como
conexijones fuera de lo comun. La compafia encargada de fabricar la estructura ela-
bora los planos detallados y los somete a la aprobacién del ingeniero. Esos planos
contienen toda la informacidn necesaria para fabricar la estructura correctamente.
En ellos se muestran las dimensiones de cada miembro, las localizaciones y tamanos
de agujeros, tas posiciones y tamafios de las conexiones, etc.

El montaje de edificios es m4s que en cualquier otro aspecto del trabajo de
construccién, un asunto de ensamblaje. Cada elemento se marca en taller con letras
y numeros para distinguirlo de los demds. El montaje se ejecuta de acuerdo con una
serie de planos de montaje. Esos planos no son dibujos detallados sino simples
diagramas que muestran la posicidén de cada elemento en la estructura, En el extre-
mo izquierdo de cada elemento se pone una marca que corresponde a su identifi-
cacidn en el plano de detalle. Generalmente se pintan indicaciones respecto a 1a di-

1-9 El proyectista estructural

reccidn en las caras de las columnas (norte, sur, este y oeste). Estas marcas facilitan
a los montadores orientar correctamente las piezas.

1-9 EL PROYECTISTA ESTRUCTURAL

Los proyectistas estructurales pueden sentirse orgullosos de la parte que han desem-
pefiado en el desarrollo de los Estados Unidos. Las ciudades, las regiones agricolas
e industriales de este pais estdn llenas de sorprendentes estructuras disefadas por
miembros de su profesién. Sin embargo, todas estas notables estructuras palidece-
rdn frente a las estructuras que disefiardn las nuevas generaciones de proyectistas.

Montaje de la estructura de acero del edificio Transamerica Pyramid en San Francisco, Calif.
(Cortesia de Kaiser Steel Corporation,)
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Las estructuras del futuro ofrecerdn grandes oportunidades para el desenvolvimien-
to de los nuevos ingenueros dentro del campo estructural.

El proyectista estructyral distribuye y dimensiona las estructuras y las partes de
és1as para que soporten satislactoriamente las cargas a que quedardn sometidas. Sus
funciones son el trazo general de la estructura, ¢l estudio de las formas estructurales
posibles, la consideracién de las condiciones de carga, el andhisis de esfuerzos, defle-
xiones, etc , e disefo de los elementos y la preparacion de los planos. Més precisa-
mente, la palabra diseio se reficrq al dimensionamiento de {as partes de una estructu-
ra después de que se han calculade las fuerzas, éste serd el proceso que se enfatizard
a lo largo dei texto, usando como matenal constructivo al acero estructural.

1-10 OBJETIVOS DEL PROYECTISTA ESTRUCTURAL

El proyectista estructura! debe aprender a distribuir y a proporcionar las partes de
las estructuras de manera que puedan montarse practicamente, que tengan resisten-
cia suficiente y que sean econdmicas Estos conceptos se analizan brevemente a con-
tinuacion.

Seguridad

Una estructura no sélo debe soportar con seguridad las cargas impuestas sino sopor-
tarlas en forma tal que las deflexiones y vibraciones resultantes no sean excesivas
y alarmen a los ocupantes o causen grietas en clla.

Costo

El proyectista siempre debe tener en mente la posibilidad de abatir los costos de la
construccién sin sacrihcar la resistencia. A lo largo de este texto se analizan zlgunos
aspectos de construccion que pueden ayudar a reducir fos costos, tales comeo: uso de
miembros estructurales estdndar, uso de conexiones y detalles simples y el uso de ele-
mentos y materales que no requieren un mantenimiento excesivo a través de los anos.

Factibilidad

Otro objetivo es el disefio de estructuras que puedan fabricarse y montarse sin mayo-
res problemas. Los proyectistas necesitan conocer lo relativo a los métodos de fabri-
‘cacion y deben adaptar sus disefios a las instalaciones disponibles.

Los proyectistas deben aprender también todo lo relativo al detallado y al mon-
taje de las estructuras. Entre mds sepa sobre los problemas, tolerancias y margenes
de taller y campo, mayor serd la posibilidad de que sus diseiios resulten razonables,
pricticos y econémicos. Este conocimiento debe incluir informacion relativa al en-
vio de los elementos estructurales a la obra {por e¢jemplo, el tamafo maximo de las
partes que pueden transportarse por camién © ferrocarril) asi como a la disponihih-
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dad de mano de obra y equipo de montaje. Quizd el proyectista deba hacerse la pre-
gunta, “‘;podria yo erigir esta estructura si me enviaran a montarla?"’

Por titima el proyectista debe dimensionar las partes de la estructura de manera
que éstas no interfieran con las partes mecdnicas (tuberfas, ductos, etc.) o arquitec-
tdnicas.

1-11 DISENO DE MIEMBROS DE ACERO

El disefio de un miembro estructural de acero implica mucho més que el cdlculo de
las propiedades requeridas para resistir las cargas y la seleccion del perfil mas ligero
que tenga tales propiedades. Aunque a primera vista este procedimiento parece que
presenta los disefios mas economicos, deben considerarse muchos otros factores. Al-
gunos de estos son los siguientes:

1. El proyectista necesila seleccionar los tamafos en que se fabrican los perfiles
laminados. Vigas, placas y barras de tamailos poco comunes serén dificiles de conse-
guir en periodos de mucha actividad constructiva y resullardn caros en cualquier
época. Un poco de estudio le permitird al proyectista aprender a evitar tales perfiles,
Los fabricantes de acero reciben constantemente informacién de las empresas
constructoras acerca de los tamafios disponibles de perfiles. Esta informacién inclu-
ve los tamaiios asi como las longitudes de los perfiles en existencia. (La mayor parte
de los perfiles estructurales pueden conseguirse en longitudes de 60 a 75 pies, depen-
diendo del fabricante, aunque bajo ciertas condiciones pueden conseguirse hasta de
120 pies.)

2. En ciertos casos, puede ser un error suponer que ¢l perfil mas ligero es el mds
barato. Una estructura diseitada segun el criterio de la ‘‘seccidn mds ligera' consisti-
rd en un gran nimero de perfiles de formas y tamafos diferentes. Tratar de conectar
y adaptar todos esos perfiles serd bastante complicado y el costo del acero empleado
probablemente sera muy alto. Un procedimiento mas razonable serfa uniformar el
mayor mimero posible de perfiles en cuanto al tamaho y forma aunque algunos sean
de mayor tamafio, . | .

3. Las vigas escogidas para los pisos de edificios somlas de mayor peralte, ya
que €sas secciones, para un mismo peso, tienen los mayores momentos de inercia
y momcntos de resistencia. Conforme aumenta la altura de los edificios, resulta eco-
némico modificar este criterio; consideremos por ejemple, un edificio de 20 pisos
en ¢l cual cada piso debe tener una altura libre minima. Si los peraltes de las vigas
de los pisos se reducen 6 plg, las vigas costardn mds, pero la altura del edificio se
reducird 20X 6 = 120 plg o 10 pies con el consiguiente ahorro en muros. pozos de
elevadores, alturas de columnas, plomeria, cableado y cimentaciones.

4. Para perfiles mas grandes, en particular los armados, el proyectista necesita
tener informacion relativa a los problemas del transporte. Esta informacién incluye:
tas médximas longiudes y peraltes que pueden transportarse por camién o ferroca-
eril, las alturas libres bajo puentes y lineas de transmisién situadas en las vias de ac-
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Montaje de la estructura de acero del edificio Transamerica Pyramid en San Francisco, Calif.
(Cortesia de Katser Steel Corporation )

ceso a la obra y las cargas permitidas sobre los puentes que deberdn cruzarse, ks
posible fabricar en el taller una armadura de techo de una sola picza, pero no siem-
pre serd posible transportarla y montarla en esa condicion.

5. Deben escogerse secciones que sean fdaciles de montar y mantener, Por ejem-
plo, los elementos estructurales de un puente dehen tener sus superficies expuestas,

1-12 Exactitud de los célculos

dispuestas de manera gue puedan pintarse periddicamente (a menos que se utilice
un acero especial resistente a la corrosion). .

6. Los edificios tienen con frecuencia una gran cantidad de tuberfas, conductos,
etc., por lo que deben escogerse elementos estructurales que sean compatibles con
los requisitos de forma y tamafto impuestos por tales instalaciones.

7. Los miembros de una estructura de acero a veces estdn expuestos al publico,
sobre todo en el caso de los puentes de acero y auditorios. La apariencia puede ser
el Tactor principal al tener que escoger ¢l tipo de estructura, como en ¢l caso de los
puentes. Los miembros expuestos pueden ser muy estéticos cuando se disponen de’
manera sencilla y tal vez cuando se escogen elementos con lineas curvas; sin embar-
go, ciertos arreglos pueden ser sumamente desagradables a la vista. Es un hecho que
algunas estructuras de acera, bellas en apariencia, resultan muy razonables desde ¢!
punto de vista de su costo.

1-12 EXACTITUD DE LOS CALCULCS

Un punto muy importante, que muchos estudiantes con sus poderosas calculadoras
tienen dificultad para entender, es que el disefto estructural no es una ciencia exacta
y que no tiene sentido tener resultados con ocho cifras significativas. Algunas de las
razones se deben a que los métodos de andlisis se basan en suposiciones parcialmente
ciertas, a que las resistencias de los materiales varian apreciablemente y a que Jas
cargas maximas s6lo pueden determinarse en forma aproximada. Con respecto a
esta dltima afirmacidn, jcudntos usvarios de este libro podrian estimar con una
aproximacidn del 10% la carga mdxima en kg/m? que se presentard eventualmente
en el piso del edificio que ahora ocupan? Los cdlculos con més de dos o tres cifras
significativas, obviamente son de poco valor y pueden darle al estudiante una falsa
impresién de precisién. .



Capitulo 3

Analisis de miembros
a tension

3-1 INTRODUCCION

Es comtin encontrar miembros sujetos a tensién en puentes, atmaduras de techos,
torres, sistemas de arriostramiento y en miembros usades como tirantes. La selec-
cién de un perfil para usarse como miembro a tensidn es uno de los problemas mas
sencillos que se encuentran en el diseno de estructuras. Como no existe el problema
del pandeo, el proyectista sélo necesita calcular la Tuerza factorizada que debe tomar
¢l miembro y dividirla entre un esfuerzo de diseito para determinar ¢l 4rea de la sec-
cidn transversal efectiva necesaria l.uego se debe seleccionar una seccidn de acero
que satisfaga esta drea. Sin embargo, aunque estos cdlculos introductorios de mem-
bros a tensién son muy sencillos tienen el proposito de que el estudiante conozca
las ideas del disefic y el manual LLRFD. .

Una de las formas mds simples de los miembros a tensidn es la barra de seccidn
circular, fa cual es dificil de conectar a otras estructuras, La barra circular se usé
con frecuencia en el pasado, pero actualmente sdlo tiene aplicacién en los sistemas
de arriostramiento, en las armaduras ligeras y en la construccidn ¢con madera. Una
causa importante para gue las barras circulares no se utilicen mucho actualmente
es el mal uso que recibieron en el pasado; pero si se disefan e instalan cofrectamente
resultan muy adecuadas en muchos casos prédcticos.

Las barras de seccién circular tienen poca rigidez y se flexionan facilmente bajo
su propio peso, afectando asf 1a apariencia de la estructura. Estas barras provistas
de rosca y utilizadas antiguamente en puentes, con frecuencia, funcionaban flojas
y generaban mucha vibracion.

Otra desventaja de las barras redondas es la dificultad de fabricarlas a la longi-
tud exacta requerida y las consecuentes dificultades en su instalacién.

Cuando se usan como arriostramientos es conveniente aplicarles una tensidn
inicial con la idea de reducir la vibracidn y la deflexién, asi como rigidizar la estruc-
tura. Para obtener una tensidn inicial los miembros pueden especificarse con una
lor-itvd menor que la requerida; !a regla empirica usada para esto es detallar las
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barras % plg mas cortas por cada 20 pies de longitud. (Esfuerzo apro.xirmado.f T-
oF = (L1220} (29 x 10%) = 7550 Ib/plg?). Otro método muy satis :lcloncf die
aplicar una tensién inicial consiste en estirar las barras con un tcmplador: La c‘]l-unla
parte del manual LRFD proporciona informacion detallada §obrc estos dispositivos.

La exposicién precedente sobre las barras de seccion clrcu!ar_ df:bc aclarar por
qué otras secciones laminadas como los perfiles angulares han sustilul.do a los redon-
dos en la mavoria de los casos. En las primeras estructuras construidas con acero,
los miembros a tensién consistian en barras y a veces en cables. Actualmen?c. aun-
que el uso de cables se ha incrementado en estructuras de techo suspendido, los
miembros a fensi6n consisten generalmente en dngulos simples, 4ngulos dobles, sec-
ciones T, canales, secciones W o secciones armadas a base de. placas o perfiles Iafml-
nados. Estos miembros tienen mejor apariencia que los antiguos, son -més r!g‘ldos
vy se conectan mas ficilmente. Otro tipo de seccion usada con frecuencia en miem-
bros a tensién es la placa plana que resulta muy satisfactoria en torres de transmisién
y de sefales, puentes peatcnales y estructuras andlogas. -

Los miembros a tensién de armaduras para techos pueden consistir en é.ngulos
simples tan pequeiios como el de 2 x2x ! para miembtos menores. Un miembro
mas satisfactorio se construye a base de dos Angulos, espalda con cspalda., con sepa-
racién suficiente entre ellos para permitir la insercién de placas de conexitn. Cua.n-
do las secciones se disponen espalda con espalda, deben conectarse cada 4 0 5 pics
para prevenir vibracién, es pecialmente en armaduras de puentes. Probab!cm.cnt;tos
angulos simples y los dobles son los tipos mdis comunes que s¢ usan en miembros
a tensién. Las estructuras T resultan muy satisfactorias como cucrd:{s de armaduras
soldadas porque los miembros ¢ 1a celosia se pueden conectar facilmente a ellas.

Los miembros a tensién en puentes y armaduras de grandes techos pueden con-
sistir en canales, secciones W o § o en secciones armadas a ba§c de dngulos, cana‘le.s
y placas. Las canales simples se usan con frecuencia, ya que ucncn.poca cxccntp(:l&
dad y son féiciles de conectar. Aunque con ¢l mismo peso,.por unidad de ‘Iongllu
las secciones W son més rigidas que las secciones §, pero tichen !a desventaja, desde
el punto de vista de su conexidn, de variar en sus peraltes. !’or ejemplo la WI12x 79,
la WI2x72 y la WI2x65 tienen peraltes ligeramente diferentes (1;.38, 1225 y
12.12 plg, respectivamenie) en tanto que todas las secciones S de un cierto tamafio
nominal tienen el mismo peralte, Por ejemplo, la S12 x50, laS12x40.8ylaS12x 35
tierien un peralie de 12 plg. b )

Aungue los perfiles estructurales simples son un poco mas cco?émlcos que las
secciones armadas, éstas se usan ocasionalmente cuando ¢l proyeciista no cs c.apaz
de obtener suficiente drea o rigidez con las formas simples, Cuando se usen secciones
armadas es importante recordar que se tendrdn que rcalizar conexlones.de campo
y aplicar una o varias capas de pintura; por elio se debe disponer de suficiente espa-
cio para poder efectuar estas operaciones. '

Cuando los miembros constan de mas de una seccidn, éstas necesitan conectar-
se. Las placas de unidn localizadas regularmente 0 bit?n-I las cubreplacas perforadas
sirven para mantener las diversas secciones €n sus posiciones correctas. Estas p]lacas )
sirven también para corregir cualquier distribucidn desigual de carga entre las diver-
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Montaje del edificio dei banco de la Reserva Federal en Minnedpolis, Minn. (Cortesia de
Iaryco, Inc.)

5as secciones; sirven ademds para manicner las relaciones de esbeltez (concepto que
se estudiard mds adelante) de las partes individuales dentro de ciertos limites y facilitar
el manejo de los miembros armados. Los miembros individuales muy largos iales
como los perfiles angulares pueden resultar de dificil manejo debido a su alta flexibili-
dad, pero cuando se unen cuatro dnguios formando un solo miembro como se mues-
tra en la fig. 3-1, el miembro adquiere considerable rigidez. Ninguna de las placas de
untdn intermitentes se considera que ncrementa el drea efectiva de las secciones.
Como tednicamente éstas no toman porciones de la fuerra actuante en !as secciones
principales, sus tamafos quedan regidos generalmenie por las especificaciones y a ve-
ces por el buen juicio del proyectista. L.as cubreplacas perforadas (véase la fig. 6-10)
son una excepcidn, pues parte de sus dreas pueden considerarse efectivas para resistir
la carga axial. )

En la fig. 3-1 se muestran algunos tipos de miembros a tensidn de uso general,
En esta figura las lineas interrumpidas representan las placas de unién intermitentes
a las barras usadas para conectar los perfiles,

l.os cables de acero se fabrican con alambres especiales de acero aleado gue se
extruyen en frio con el didmetro deseado. La resistencia de los alambres resultantes,
que varia entre 200 000 y 250 000 |b/plg?, se puede usar econdmicamente en puen-
tes colgantes, techos suspendidos, funiculares y en aplicactones similares.

3-1 Introduccién
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Figura 3-1 Tipos de miembros a tensién.

Normalmente para seleccionar-un cable el proyectista usa el manual del fabri-
cante; mediante éste determina el tamafo necesario del cable asi como e! esfuerzo
de fluencia del acero. También se pueden seleccionar ahf las abrazaderas y otros dis-
positivos conectores para los extremos del cable.
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3-2 DISENO POR RESISTENCIA DE MIEMBROS A TENSION

Un_m.icm.bro ductil de acero, sin agujeros y sometido a una carga de tensién puede
resistir, sin fracturarse, una carga mayor que la correspondiente al producto del drea
de. su seccidn transversal y del esfuerzo de fluencia del acero, gracias al endureci-
mn?m‘o por deformacién. Sin embargo, un miembro a tensitn cargado hasta el endu-
recimiento, se alargard considerablemente y restard utilidad a éste, pudiendo ademds
causar la falla del sistema estructural del que forma parie el miembro.

Por otra parte, si tenemos un miembro a tensién con agujeros para tornillos
éste puede fallar por fractura en la seccién neta que pasa por los agujeros. Esta carg:;
de falla puede ser mds pequefia que la carga requertda para plastificar la seccién bru-
lfl alejada de los agujeros. Se debe tener en cuenta que la parte del miembro que
tn:ncl un 4rea transversal reducida por los agujeros, es muy corta comparada con su
Iongﬂud total. Aunque la condicién de endurecimiento por deformacién se alcanza
rdpidamente en la porcidn de drea neta del miembro, la plastificacién en esa zona
no es realmente un estado l{mite de importancia, ya que el cambio total en la longi-
tud del miembro, debido a esa plasuficacién en una parte tan corta, puede ignorarse.

Lla especificacion LRFD-D! estipula que 1a resistencia de disefio de un miembro
a l=ﬂ§16{l. ¢, P,, serd la mds pequefia de fos valores obtenidos con las dos expresio-
nes siguientes:

.Para el estado limite de fluencia en ia seccién bruta (con la idea de prevenir alar-
gamiento excesivo del miembro)

P, - F A, con ¢, - 0.9

P:r fractura en la seccion neta en la que se encuentren agujeros de tornillos o
remacnes

P .- F, A, con ¢, = (1.75

En la expresién anterior F, es el esfuerzo de tensién minimo especificado y A4
es c! drea neta efectiva que se supone resiste la tensién en la seccidn a través de lo;
agujeros. Esta drea puede ser algo mas pequeia que el drea neta real, A,, debido
a las concentraciones de esfuerzo y a otros factores que se analizan en la se::!cién 3.5
de este capltulo. -

Las resistencias de disefio presentadas aqui no son aplicables a barras roscadas
(con cuerdas) o a miembros con agujeros para pasadores (como las barras de ojo)
Estos casos se analizardn en la seccidn 4.2, .

Nlo es probable que [as fluctuaciones de esfuerzos lleguen a ser un problema en
los edificios comunes porque los cambios en las cargas, en dichas estructuras, ocu-
rren generalmente en forma esporddica y producen variaciones relativamente peque-
flas en los esfuerzos. Las cargas de disetlo por viento total o las de sismo ocurren
Cf)n tan poca frecuencia que no se consideran en el disefio por fatiga. Sin embargo
si ocurren vasiaciones frecuentes o aun cambios en el signo de los esfuerzos, el aspcc:
to de la fatiga debe considerarse. Este tema se presenta en la seccion 4.4,

3-3 Areas netas

3-3 AREAS NETAS

La presencia de un agujero en un miembro sujeto a tensidn incrementa los esfuerzos,
aun si e} agujero esta ocupado por un tornillo o un remache. {Cuando se usan torni-
llos de alta resistencia puede haber cierto desacuerdo respecto a esto, bajo ciertas
circunstancias.) Se tiene menos 4rea de acero sobre la que puede distribuirse la carga
y habra concentracidn de esfuerzos a lo largo del borde del agujero.

La tensién se supone uniformemente distribuida sobre la seccién neta del miem-
bro, aunque cstudios de fotoelasticidad demuestran que existe un incremento en la
intensidad del esfuerzo alrededor de los bordes de los agujeros, que en ocasiones
puede alcanzar varias veces ¢l valor del esfuerzo que se tendria si los agujeros no
estuvieran presentes. Sin embargo, para materiales dictiles es razonable suponer
una distribucién uniforme de esfuerzos cuando el material se carga mas alla de su
punto de Muencia. Si las fibras alrededor de los agujeros se esfuerzan hasta su punto
de fluencia, éstas Muirdn sin incremento de esfuerzo, redistribuyéndose los esfuerzos
presentes. Bajo carga ultima es razonable suponer una distribucién uniforme de los
esfuerzos. La importancia de la ductilidad en )a resistencia de miembros a tensidn
atorniliados o remachados se ha demostrado claramente en ensayos. Los miembros
a tensién (con agujeros para tornillos o remaches) fabricados de acero ductil han
resultado entre l y (', mds resistentes que miembros similares, hechos de aceros fréagi-
les con las mismas resistencias ultimas.

Estas consideraciones son aplicables solamente a miembros a tension sometidos
a cargas relativamente estéticas. Si es necesario disehar estos miembros por cargas
de fatiga, deberd ponerse especial cuidado en minimizar las fuentes de concentracion
de esfuerzos, tales como tos cambios bruscos de seccidn transversal, esquinas salien-
tes, etc. Ademds, como se explica en la seccién 4-4, en ocasiones los miembros ten-
drin que reforzarse. .

El término “‘4rea neta de 1a seccion transversal” o simplemente ““drea neta'’ se
refiere al drea bruta de la seccidn transversal menos la de rarfuras, muescas'y agujeros.
Al considerar el drea de éstos por lo general es necesario restar un Area un poco mayor
que la nominal del agujero, Por ejemplo, en la fabricacién de estructuras de acero
para conectarse con tornillos o remaches, los agujeros se punzonan con un didmetro
i& plg mayor que el correspondiente al tornitlo o remache. Ademds, se considera que
el punzonado del agujero dafta o aun destruye, % plg mas del metal circundante; por
lo 1anto, el drea de los agujeros que se resta corresponde a un didmetro } plg mayor
que el didgmetro nominal del conector. Fl 4rea que Se resta por agujeros es rectangular
¢ igual al producto del didmetro del agujeto por el espesor del metal.

Las placas con espesores mayores que el didmetro del conector, son dificiles de
punzonar a la medida requerida sin que se presente una deformacién excesiva del
material circundante. Estos agujeros deben prebarrenarse a didmetros ligeramente
menores que % plg) que los especificados y luego, cuando las piezas estdn ya ensam-
bladas, rimarse al didmetro justo. Con este proceso se daia poco el material y, como
los agujeros fesultantes son lisos y de paredes uniformes, no se considera necesario
restar el |; plg por dafio a los lados. Algunas veces, cuando deben conectarse piezas
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de gran espesor, los agujeros sc taladran a! didgmetro de! conector mas §5 plg; este
proceso resulta muy caro y debe evitarse siempre que sea posible,

Puede resultar necesario adoptar una mayor tolerancia dimensional durante los
montajes para los tornillos de alta resistencia con didmetros mayores de § plg. Se
pueden usar agujeros mayores que los estdndar sin reducir la eficiencia de la cone-
xién. Estos agujeros pueden ser ovalados, tal como se describen en el capitulo 12.

El ejemplo 3-1 ilustra los calculos necesarios para determinar el drea neta de
una placa trabajando a tension,

EJEMPLO 3-1

Determine ef 4rea netade la placa de ] x 8 plg mostrada en la fig. 3-2. La placa
estd conectada en sus extremos con dos lineas de tornillos de ] plg.

Solucidn.
Area neta = A, = (DR} ~ (D] + }MJ) = 234 plg? (1510 mm?)

Las conexiones de los miembros a tensién deben disefarse de modo que no ten-
gan excentricidad. (Una excepcidn a esta regla, aceptada por el AlSC para ciertas
conexiones soldadas, se describe en ¢ capltulo 14 ) Si este arreglo es posible, se su-
pone que el esfuerzo se distribuye uniformemente sobre toda la seccién neta del
miembro. Si las conexiones tienen excentricidad se producirdn momentos que oca-
sionan esfuerros adicionales en la vecindad de la conexién. Desafortunadamente, a
menudo es bastante dificil arreglar conexiones sin excentricidad . Aunque [as especi-
ficaciones abarcan algunas situaciones, el proyectista deberd usar su buen juicio al
considerar las excentricidades en ciertos casos.

Las lineas de accidn de los miembros de armaduras que llegan a una junta se
consideran concurrentes. Si no concurren se tendrdn excentricidades y aparecerdn
esfuerzos secundarios. Se supone que los ejes de gravedad de los miembros coinci-
den con las lineas de accidn de sus fuerzas respectivas. En un miembro simétrico no
exisic problema, ya que su eje de simetria coincide con su eje de gravedad, pero en
miembros no simétricos el problema es un poco mds dificil. Para estos miembros,
la linea de centros no coincide con el eje de gravedad, pero la practica comuin es co-

T
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locar dichos micmbros en la junta de manera que los ejes de las hileras de cc-mecm_rlc.s
(lingas de gramil) concurran. Si un miembro ticne mis de ur'\a linea de gran;:l se ut: :
za para detallar la mas cercana al eje. de graveda.d de la pieza. L:a fig. 3-3 mues ;n
una junta de armadura en la que los efes de gramil de todos los miembros concurr

al mismo punto.

13-4 EFECTO DE AGUJEROS ALTERNADOS

Si se tiene mas de una hilera de agujeros para tornillos o remaches en un.mmmb‘ro,
a veces es conveniente escalanar los agujeros con el fin de tener en cualquier seccidn
el maximo de drea neta para resistir 1a carga. En los parrafos anteriores se ha supues-
to que los miembros a tensién fallan transversalmente a lo largo de la I[nea.AB como
se muestra en las figs. 3-4(a) y 3-4(b). En la fig. 3-4.(c) s¢ muestra un miembro en
¢l que la falla puede ocurrir de otra manera. Los agujeros estdn allcrnad()'s y ¢s posi-
ble que la falla ocurra a lo largo de 1a linea ABCD, a menos que los agujeros se en-
separados. )
CIlcan’r:'r]a";:();rm?nar el drea neta critica en la fig. 3-4(c) puede parecer 16gico caleu-
lar el area de una seccién transversal del miembro (comd la AE) m_enos c! drea de
un agujero y luego el dreaalo largo de 1a lineca ABCD menaos dos_agulcros. El menor
valor obtenido a lo largo de estas secciones nos daria el valor critico, pero es_lc méto-
do en realidad es erréneo. A lo largo de la linea diagonal B a C existe una

| e 7

1 A 1
1 D ——

- PR 7 [—*“j 1
o t ° s ¢ o 1'g¢ o 7——1
E—1 it )

"
(E1} (hy {ch

Figura 3-4
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combinacion de esfuerzos cortantes y normales y por ¢llo debe considerarse un drea
menor, La resistencia del miembro a lo largo de la seccién ABCD obviamente estd
comprendida entre la gque se obtuvo al utilizar un drea calculada, restando un aguje-
ro del drea de la seccidn transversal, y la obtenida restando dos agujeros de la sec-
cién ABCD. '

L.as pruebas en juntas demuestran que no se consigue mucho al utilizar férmu-
las tedricas complicadas para considerar la situacidén de agujeros escalonados, por
lo que normalmente el problema se resuelve aplicando una ecuacién empirica. Las
especificaciones LRFD (B2) y otras usan un método muy simple para calcular el an-
cho neto de un micmbro a tensién a lo largo de una seccidn en zigzag.! EI método
consiste en constderar el ancho total del miembro sin tomar en cuenta la linea a lo
largo de la cual pueda ocurrir la falla, restar e didmetro de los agujeros a lo largo
de la seccidn en zigzag considerada y afadir por cada diagonal una cantidad dada
por la expresién s*/4g.

En esta expresién 5 es el espaciamiento longitudinal (o paso) entre dos agujeros
cualesquiera y g es el espaciamiento transversal (o gramil) de los mismos agujeros.
Los valores de 5 y g se muestran en la fig. 3-4(c). Pueden exstir varias trayectorias
cada una de las cuales puede ser critica en una junta particular, Debe considerar-
se cada una de las trayectonas posibles y usarse la que dé el menor valor. El ancho
netc menor se multiplica por el espesor de la placa para obtener el 4rea neta, A,.
El cjemplo 3-2 ilustra el método para calcular el drea neta critica de una seccion que
trene tres hileras de conectares. {En dngulos, el gramil entre agujeros, en lados
opucstos, se considera igual a la suma de los gramiles medidos desde la espalda del
dngulo menos el espesor de éste.)

Los agujeros para tornillos ¥ remaches en dngulos se punzonan normalmente
en ctertos lugares estandarizados Estos lugares o gramiles dependen del ancho de
los lados del 4ngulo y del ndmero de lineas de agujeros. La tabla Usual Gages for
Angles (Gramiles de dngulos) en la quinta parte del manual LRFD proporciona esas
dimensiones. No es aconsejable que el proyectista requicra diferentes gramiles a los
indicados en la tabla, a menos que se trate de una situacién especial, debido al incre-
mento que resulta en los costos de fabricacidn.

EJEMPIL.O 32 .
Determine ¢l drea neta critica de la placa de '2 plg de espesor mostrada en la
fig. 3-3, utilizando las especificaciones [LRFD (seccién B2}, Los agujeros se
punzonharon para tornillos de 3-plg.

Solucion:

, LLa seccidn critica podria ser la ABCD, la ARCEF o la ABEF. Los didmetros

de agujero que deben restarse son § + ) - ] plg.

Los anchos netos para cada caso son como sigue:

'V H. Cochrane, Rules for Riveted Hole Deductions in Fenon Mempers (Reglas para la deduc-
cion de agujeras en miembros estructurales a tensidn), Engreering News-Record (Nueva York, noviemn-
bre 16, 1922), pigs. R47-848

3.4 Efecto de agujeros alternados

Figara 3-5

7
ABCD = 11 —(2) (E) -9.25plg

? 3y .
ABCEF =11 = (3) (ﬁ) 4 (—-gm-) - 9.125 plg (predomina)

AL
ABEF = 11 ~ (2)(§) } m -9.625 plg

tiempo revisar la tl;ayccloria ABEF para
os para las trayectorias ABCDy ABEF.
te predomina sobre la ABEF)

(El lector notard que ¢s una pérdida dF
esta placa. Se requierc restar dos ag_ujer
Como la ABCD es mis corta obviamen

A, - ('9.125)(;) - 4.56 plg’ Resp.

E! problema de determinar ¢l paso minimo de cone.ctofes cscalonat:oesnp:ir:j ::::
tar 5610 un cierto nimero de agujeros al calcular la schlén neta, ;:-?on O enon
plo 3-3. El manual LRFD {Parte 5) tiene una gra-iﬁca titulada Net i of Tenon
Members (Secciones netas de miemb_ros a tensidn) que puede usarse p
¢l tipo de problema resuelto en el ejemplo 3-3. .

Ay

EJEMPLO 3-3 )
Para las dos hilerds de agujeros para tornillos mostradas en la fig. 3-6, calcule

el paso necesario para tener un 4rea neta a lo large Eic.DEFG igual a la corr:‘s(;
pondiente a la trayectoria ABC. El problema lal’l'Iblél"I pu;:dle aprlam;:)alraslc“(-:l::ms
i i obtener un 4rea neta igual al arca

sigue: determinar el paso para obt g enos
un agujero para tornillo. Los agujeros s¢ punzonardn para tornilios de §-plg

Solucidn:

ABC - 6 - (I)(;)-SIZSpIg
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Figura 3-6

DEFG = 6 - (| R
il =6 — {2 R ‘(T)_(z_)_ .._}E

ABC = DEFG

5
S125 425 4
'R

s = 265plg Resp

La regla relativa al factor 57/4g es sdlo una aproximacién o simplificacién de
la compleja variacién de esfuerzos que ocurre en miembros con arreglo escalonado
de tornilios o remaches. Las especificaciones de acera sdlo pueden proporcionar re-
comendaciones minimas y los proyectistas deben apiicar en forma razonable dicha
informacién para situaciones comphcadas que las especificaciones no pueden cubrir
en aras de la brevedad y simplicidad. Los siguientes parrafos presentan un andlisis
y ejemplos numeéricos de la regla relativa al factor s'/4p aplicada a casos no consi-
derados explicitamente en Ias especificaciones LRFD,

Las especificaciones LRFD no incluyen un método para determinar los anchos
netos de secciones que no sean placas o éngulos. Para canales, secciones W, seccio-
nes S y otras, los espesores del alma y del patin no son los mismos; en consecuencia,
€5 necesario trabajar con dreas netas en vez de anchos netos. Si los agujeros se sitian
en lineas rectas a través de esos miembros, el 4rea puede obtenerse simplemente res-
tando las dreas de los agujeros del drea total del miembro. i los agujeros estan esca-
lonados, es necesario multiplicar los valores 5/4g por el espesor aplicable para ob-

tener un drea. Este procedimiento se aplica en el ejemplo 3-4 a una seccién W que
contiene agujeros sélo en su alma,

EJEMPLO 34

- Determine el 4rea neta de la W12 x 16 (A, = 4.71 plg) mostrada en la fig.
3-1, considerando agujeros para tornillos de | plg.

Solucidn:

Areas nelas:

3-4 Efecto de agujeros alternados

A
T
L y bolg
- 8
WI2X 16 — C}\
}plg .
12 =0,22000 77 —}- be
1plp » d:{/
—-
A iplg :
[ ] 1 7
‘._ 1.99plg —~4 _-l
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2plg Iplg

ABDE ~ 471 — (2)(1})(0.220} = 4.21 plg?

Q)

ABCDE = 4.71 — (3}{1)(D 220) + (2) ——— (0 220) - 4 || plg?

{4)(3)

Si 1a linea en zigzag va de un agujero en el aima a un.agujler(; esn el glact::a.
el espesor cambia en la unién del patin con el alma. En el ejemplo 3- z;'rl:‘a i
el 4rea neta de una canal con agujeros escalonados en sus patines y alm: I.'igs,
canal se supone aplanada, formando una sola placa como se g;;:lsreaczlcma e
3-8(b) y 3-8(c). El d4rea neta alo largo de la 1.raycclona ABCd 7 se calou e res
tando al drea de la canal, el 4rea de los agujeros a lo largo de :. r ynal 2t
los patines y alma, mds los valores s1/4g paraocz?:n::gn;::;od ;a:ggc:nem)‘r) iy
tiplicando el resultado por €l espesor correspon . AN

2 multiplicado por el espesor del alma. Para los segmentos ¥y

:qf::-gvs:nh:’e aguj‘;ros en pe! alma a agujeros en el patn), I?s w:;’o;e; :':/43 se
han muitiplicado por el promedio de los espesores a_fel patin y de .

1.4 plg ::'nls

/]—- Tpte
0650 plg R
040 plg b 9 plg
CI5% 1349 i
Iple

L

1.4 pig

2plg

)
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FJEMPLO 3.5

?ﬂ;l;rgmc c;l drea neta a lo largo de la trayectoria ARCDEF parala C15x 33 9{A
= .96 plg?) mostrada en Ia fig. 3-8, Los agujeros son para tornillos de § plg )

Solucion.

Area neta aproximada a lo largo de ABCDEF ~ 906 _ (2) (z) (0 650)
7 5

oo
N (0.40Mm

1

(
L
L3 1000

7
V12 AL (&(_.sn i) dtm)

I

- R.736 plg?

3-5 AREAS NETAS EFECTIVAS

Si un mi
b un :I'membro qlucfnlo sea una barra o una placa plana se somete a tensidn axial
5 ue ocurre la falla en su seccidn neta, el esf .
a, uerzo real de faila a tensién
. r i
blemente serd menor que cl obtenido en una probeta i

miembro principal y Ia d i
| tensic ! paly la del miembro mas
peq conectado a €, no es 100% efectiva, Consecuentemente, [as especilicacio-

nes LRFD (B2) estipulan i
: k que el drea neta efect i i
mine multiplicando su 4rea neta (si est4 a i o miembro se deer-

El 4ngulo mostrado
en la fig, 3-9(a) est4
: std conectado en s
de sus lados: se A us extremos sélo en uno
(arse comidtl: b';uedc Ver que su drea efectiva para resistir tensidn puede increm
; sicderablemente reduciendo el ancho del ladg ng conectad "
la del !Iado coneclado, como se muestra en Ig fig. 3-9(ty © ¥ aumentando
Algunos investig; :
miembrgo o fﬂlli’idores han encontrago que una medida de |a efectividad d
’ © un angulo conectado por sélo ung de sus lados, es 1a dist a
» slancia x

3-5 Areas netas efeclivas

Figura 3-9

entre ¢ plano de la conexidn y el centroide del drea de la secci6n total.2' Entre me-
nor sea el valor de X, mayor serd el drea efectiva del miembro.

Los valores de U/ dados ¢en 1a especificacién LRFD-B3J se calcularon a partir de
la expresion empirica 1 — x/L, en donde I es 1a longitud de la conexidn, La especifi-
cacion, de hecho reduce la longitud L de una conexién con retraso del cortante a
una longitud efectiva mas corta, L’. E! valor de U es entonces igual a L'/l o 1 —
t/L. Enla[ig 3-10 se muestran varios valores de ¥. Los valores U dados en la especi-
ficacion son fos limites inferiores de los resultados obtenidos cuando se calcula la ex-
presion 1 — ¥/L para diferentes situaciones del retraso del cortante.

Si se¢ desea calcular U para una seccidn W, conectada sélo en sus patines, su-
pondremos primero que la seccién estd formada por dos perfiles T estructurales. En-
tonces el valor de ¥ usado en la expresidn 1 — ¥/L serd la distancia del borde exterior
del patin al centroide de la T estructural como se muestra en la fig. 3-10{d).

A continuacién se dan algunos requisitos de tas especificaciones LRFD para
miembros a tensién cuyas paries no estin todas conectadas.

Caso general Si la fuerza se transmite directamente a cada uno de los elementos
de la seccién transversal de un miembro por medio de conectoges, ¢l drea neta cfecti-
va, A,, es igual a su drea neta, A, .

Miembros atornillados o remachados Si 1a carga se transmite por medio de tor-
nillos o remaches a través de algunos, pero no de todos los elementos del miembro,
¢l valor de A, debe determmarse con la siguiente expresidn;®

A Y

A, - UA,

Se deben usar los siguientes valores de {/ a menos que valores mayores puedan
justificarse con base en pruebas o teorias aceptadas. Los valores mostrados indican

que cuando el nimero de conectores en una hilera se incrementa, el rezago del cor-
tante disminuye.

YE B Gavlord, Jr y €N Gaylord, Design of Steel Structures (Disefio de estructuras de acero),
2a edicién (New York' McGraw-Hill Book Company, 1972), pags. 119-123

'W H Munse y £ Chesson, Jr , Riveted and Bolted Joints Net Section Destgn (Juntas remacha-
das y atornilladas disefio de 1a seccién neta), Journal of the Structural Division de la ASCE, 89, 5T1
{fehrero 1961)
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a cl_aor:;’e;:'l:;s ::f‘ M nfiji con anchos de p:ulf) Mo menores que dos tercios de sus peraltes y 1es estruciyrales
e esas perfiles, siempre que Ja Loneudn sea por patines Las canexiones atormlladas o r -
chadas deben tener no menas de tres conectores por hilera en la direccidn de Ja fuersa ‘ ‘U = c;lm‘;lﬁ

b Los perfiles W, M o § que no cumplar ias condsjones del pAreafo a, tes estructurales corn:i'u 4
€505 y otros perfiles, mcluyenda secciones armadas 1.as conexiones atornilladas o rcm'lchada;s ;Icl::
rdn fener no menos de tres conectores por hulera en la direccign de la fuerza I U=n08s

¢. Todos los miembros con con
exlones ararnddladas o remachadas
; E con sélo dos conector
la direccridn de la fuerza eereres P":’Jhl'ﬂ; al
=075

Miembros soidados

1. Sila carga se transmite por medio de soldaduras
na de todos los elementos de un miembro 3 tens
debe determinarse multiplicando el coeficiente der
fal del miembro, )

a través de algunos, pero
i6n, el drea neta cfectiva
educcién U por ¢l drea to-

A, = U,

Llos valores de U que se usardn son las mismos que para los miembros ator-

nillados o remachados, exeeplo que la especificacidn relativa a miembros

c9n s6lo dos conectores aqui no tiene sigmificado.

Si una carga de (ensién e fransmite por medio de soldaduras transversales
"a algunos, pero no a todos fos clementas con perfiles W, MoS obena

b

3-5 Areas netas efectivas

les estructurales cortadas de esos perfiles, el drea neta efectiva, A,, serd
igual al drea de las partes directamente conectadas. -

Las prucbas han demostrado que cuando se usan placas planas o barras co-
nectadas por cordones longitudinales de soldadura (término que se describi-
rd en el capitulo 14}, como miembros a tensién, éstas pueden fallar prematu-
ramente por rezago del cortante en las esquinas, si los cordones estdn muy
separados entre sf. Por ello las especificaciones LRFD estipulan que cuando
s presenten tales sitvaciones, la longitud de los cordones no debe ser menor
que el ancho de las placas o barras y el drea neta efectiva serd igual a UA,.
En estos casos se usardn los siguientes valores de U:

"t

Cueando £ > 2w ) =10
Cuando 2w = £ = |.5w v-087
Cuando FSw o fow /=075

en donde L = la longitud de la soldadura en pulgadas
w = el ancho de la placa (distancia entre cordones) también en pulgadas.

Elejemplo 3-6 ilustra los cdlculos necesarios para determinar el 4rea neta efecti-
va de una seccion W atornillada sélo en sus patines; se calcula también la resistencia
de disefto del miembro.

FIJEMPLO 3-6
Determine la resistencia de disefio de una W10 x 45 con dos hileras de tornillos
de f plg en cada’patin usando acero A6 v las especificaciones LRFD. Se supon-
dra que hay por lo menos tres tornillos en cada hilera y que éstos no estin esca-
lonados. .

.

Solucidn:

" Propiedades de la W10x 45 (4, = 13.3 plg?, d = 10.10 plg b, = 8.020 plg, ¢,
= 0.620 plg.) .

LS

(a) P, = F A, = (D903(36)(13.3) = 4309 klb-—

(b) A, =133-(4) (%) (0.620) = 11 13 plg? '

2
=060 yaqueb,>id

A, = Ud, = {090)(11.13) = 10.02 plgz
Py = A, = (0.75)(58)(10.02) ~ 435.9 kIb
Resistencia de disefio P, = 430.9 klb
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3-6 ELEMENTOS DE CONEXION PARA
MIEMBROS A TENSION

Cuando s¢ usan placas de empalme o nudo como elemenios de conexion, cargados
estdticamente a tensién, su resistencia se calculard con la siguiente fdrmula (especifi-
caciéon LRFD — J5.2):

Por fluencia de elementos de conexién soldados, remachados o atornillados:
¢R, - ¢, AF, con ¢, = 0.9
Por fractura de elementos de conexién atornillados o remachados:
¢ R, = &,AF, cong, - 075 y 4, <085 4,

El 4rea A, usada en la seguncdn de estas expresiones no debe exceder del RS%s
de A,. Pruebas realizadas durante varias décadas han demostrado que los elemen-
tos de conexién 2 tensidén remachados o atornillados pocas veces tienen una eficien-
cia mayor del 85%, aun cuando los agujeros representen un porcentaje muy peque-
fio del drea total de los elementos. En ¢l ¢jemplo 3-7 se calcula la resistencia de un
par de placas conectoras a tension.

EJEMPLO 37

El miembro a tensién de acero A36 del ejemplo 3-6 se supone coneciado en sus
extremos con dos placas de § x |12 como se muestra en la fig. 3-11 Si en cada
placa se tienen dos hileras de tornillos de ], determinar la fuerza mdxima de
tensién que las placas pueden transmitir.

] ey
PLi X 12

ra) ™

wil0 x 45

) o o e |

i —
2
)

PLY x 12

Figura 3-11

Sofucidn:

P, = ¢ F, A, = (09)(363(2 x } x 12) = 291.6 kib
A,de 2placas = (§ x 12 -~ ]~ 2% §)2- 769 plg?

4.7 Bloque de corlante

0 RS 4, - (D85)(2 x Ix 12) - 765plg’ - A,
P, = $F A, = (0.T5)(SB)T.65) = 3;2.7-k|b
P, = 291.6klb

e

3.7 BLOQUE DE CORTANTE

La resistencia de disedo de un milembr})tal:eil;si(;icnlgg ;;:mﬁ;cs ft:(,fj:;f,igc:g: :;2:
i enc

féi,(::llc;: zlr :l.llf:n):;r;) l;lset:. xzdz ;eestl:rminarsc por la resistencia de su blogue de
o ali“cf :;]);n ;)e r:ndr:?:;?:rocgu?t;i (:Z::](:'l::l .'.1 lo largo de una trayectoria que implique
lcnsi6: en un plano y E(I)rlante ll:nb::utrz:?:zo;:;z::dicular; en la fig. 3-12 se mues-

ias fallas posibles en el bloq . . ]
" e o s ST
Lencfu:épgl::ofl::':loll;lrl:zzelr:acrlgotm ya se haya excedido ésta y esté a punto de alcan-

Plano d¢ cortante
A

S —

1
J—
- Plana de 1ensidn

/‘ {a) Angulo atornillade

.
I as partes sombreadas

.
pueden desgarrarse \ plano de cartante '

Plano de Lension

Plano de 1ensi6n
:c12 parie sombreada
puede desgarrarse Plano e cortante

(b) Patin atermillado de la secerém W

tPL‘nno de tortanie
A
Plane de lensién -__‘¢

—-
P

e
Plano de cortante

(¢) Placas soldadas

Figura 3-12
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zarse la fractura. No parece razonable sumar las resistencias a la fractura en ambos
planos para determinar la resistencia del blogue de cortante de un miembro especifico.

El miembro mostrado en la fig. 3-13(a) tiene un drea grande de cortante y un
drea pequena a tensién y su resistencia principal a una falla del bloque de cortante
es el cortante y no la tension. Las especificaciones LRFD consideran que es légico
suponer que cuando ocurre una fractura en esta zona con alta capacidad de corte,
la pequefa 4rea a (ensién ya ha fluido.

En la fig. 3-13(b) se muestra un miembro que desde el punto de vista del bioque
de cortante tiene un 4rea grande a tensién y un drea pequeda para el corte. Las especi-
ficaciones LRFD consideran que en este caso la fuerza resistente primaria contra la
falla en el biogque de cortante serd de tensién y no de corte; entonces la falla en el
bloque de cortante no puede ocurrir hasta que se fracture el drea de tensién; en ese
momento es 1dgico suponer que el drea de cortante ya ha fluido.

Basada en el andlisis precedente a especificacidn LRFD-J5.2c establece que la
resistencia de disefio por bloque de cortante se determine, (1) calculando la resistencia
por fractura a tensidn ¢n la seccidn neta en una direccidn y sumando a ese valor la
resistencia de fluencia por cortante en el drea total del segmento perpendicular y {2)
calculando la resistencia a la fractura por cortante en el drea total sujeta a tensidn
y sumando a este valor la resistencia a Ia Muencia por tension en el drea neta del seg-
mento perpendicular sujero a cortante. El mayor valor determinadoen {1} y (2) es la
resistencia por bloque de cortante.

l.as pruebas muestran que este procedimiento da buenos resultados; ademds, s
consistente ¢on los cdlculos previamente usados para miembros a tensién en los que
s¢ emplean dreas totales para el estado limite de fluencia (¢, F,A4,) y dreas netas para
el estado’limite de fractura (¢,F, A,). El comentario LRFD-J4 establece que la resis-
tencia por bloque de cortante (P,) de un miembro se debe tomar como el mayor de
los valores dados al final de este pirrafo. N

Fractura por tensisn y fluencia por corrante.

P,, = ¢ (resistencia a la fractura por tensién + fluencia por cortante}

=¢(FA, +t 06F.A,) (Férmula LRFD-C-J4.1)

Arca grande Area pegucia
/ a cortapae Area grande - P a cortanie
— a fensien \
— Q —Q;}‘ o= €)~ | — — —.
A
Area peyueha
a tensadn
Arca pequeny
JdoarnInre
rad ih)

Figura 3-13

3-7 Blogue de cortante

Fractura por cortante y fluencia por tensién:

P,, = ¢ {resistencia a la fractura por cortante + fluencia por tension)

- F, AL 0.6 F, AL (Férmula LRFD-C-J4-2)

En estas expresiones:
¢ =075
A, = drea total sujeta a cortante
A, = 4rea total sujeta a tensién
A, - 4rea neta sujeta a cortante
A,, - 4rea neta sujeta a tensidn
Los ejemplos 3-8 y 3-9 ilustran la determinacion de 1a resistencia por blogue de

cortante de dos miembros. El tema del bloque de cortante se trata mds ampliamente
en los capltulos sobre conexiones de este texto.

FJEMPLO 3-8
El miembro a tensién de acero A36 mostrado en la fig. 3-14 estd coneclado.con
tres tornillos de }-plg. Determine la resistencia del bloque de cortante del miem-

bro y su resistencia a la tensién.

|

® nlu-T'ﬁT—"T- 2 plg

é 2plg .
o

Lﬁxdx'i—'——’-—

4 plg
(A = 478 pig’, v en ¢l lada i

no concrlada = 0 987 plg)

| 4 plg .

Plana de corlanic —1]

G ~
Plana de tenssdn /

Fignra 3-14
Solucidn:
Fractura por tensidn + fluencia por cortante
Do = B F Ay 0 061 AL

~ 0TS82 S0~ Lx D v (0636
~ 1259 klh




JAnahsis de miembros a lensién
Fractwra por cortanie y fluencia por tension
Py = d(F A, 06 FoA.) obsérve

se que hay
2‘ agujeros en ef drea net

a del plano de cortanic en la fi

b a fig, 3-12
-UT*HM)P SHGY 4 (06)(S8) (100 - 25 Y]
1357 kib - o

Resistencia a Ia tenaian del dngulo

@ L= F A, - (09)(36)(475) - 1530 kth -~
(b)) A,-47s _ (DU = 4 31 plg?

(987

ey o 220
e 1 RR (0 85 dado en el manual LRFD)

Pum @FA - (DTSHSRORE = 4 31) - 165 4

P, del miembro = valores mavores d

resistencia por tensidn (153.9 ki), € 7.(135.7 kib) 0 menor de fos v

alores de

!__ -Hﬂklh

FIEMPLO 3.0

Determine Ia resj i i
sistencia de diseno por blogue de corrante del miembro soldada

de acero A36 maostrado en la fig. 3.5,

|

Mano de tenadn

; nig Pl,/

)
Plano de corrante Plano de corrant
¢

PL;rg

Figura 3.15

Solucidn;:

Fractura por tensign y fluencia por cortante

~d(F A, 106 Fod.)

=075 {(58¢! « 8) , (O 6)(361() x 8)] = 2385 AIb

Problemas

Fractura por corlante y fluencia por tension

= p{[ A, + 0.6 F,A,)
=075 [(36)(L » 8) + (N6){58) () x §)] = 2124 kib

Resistencia a la tensiim de la placa
P~ F A4 =0 Q)(}())(} » R) = 1296 kb

Resistencia dc dlﬂcho de la placa = 129.6 klb

En ocasiones se presentan casos en los que no resulta muy claro qué secciones
deben considerarse para el calculo del blogque de cortante. En tales situaciones el pro-
yectista debe usar su buen juicio. Un caso asi se muestra en la fig. 3-16. En la parte
(a) de la figura se supone primero que el desgarramiento del alma ocurrird a lo largo
de Ia linea quebrada abedef. Una linea alternativa de desgarramiento es la abdef que
s¢ muestra ¢n la parte (b) de 1a figura. Para ¢sta conexién se supone que la carga se
distribuye uniformemente en los cinco tornillos. Entonces, para el desgarramiento del
caso (b}, se supondrd que sélo ;P,, estd sujeta por la seccidén considerada porque
uno de los tornillos se encuentra (uera del drea de desgarramiento. Para calcular el
ancho de los planos de tensién abe y abd para estos dos casos, parece razonable usar
la expresion s2/4g presentada en la seccion 3-4

¢
Mlano de (b & O Plano de 4\3 O
AN

lensidm rension
4
- ———0-—{r O ‘c>———-§>/-—f
Plana de corlanme Mano de cortante
ta) (b}
'
Figura 3-16 N

Ay

PROBLEMAS (Use agujeros de tamafo estdndar en
todos los problemas.)

31 al 34, Caleule of drea neta en cada uno de fos miembros indicados.

3-1. Angulo de 6 x4x ] con una linea de tornillos de ) plg en cada lado. {Resp. 5.63 plg)

3-2. Par de 4ngulos de 8 x 6 1 con dos lineas de tornillos de i plg en los lados largos y una
linca en los cortos

33 Pertil W27 x 84 con dos agujeros en cada patin y dos en el alma para tornillos de | plg
{Resp. 20.88 plgh '

. Placa de } 1> 12 mostrada en la figura. I os agujeres son para tornillos de % plg
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/

Problema 3-23

P

3-22. Caicule la resistencia de disefo de la conexidn atornillad
resistencia del blogque de cortanie as cnmo la resistencia a
del dngulo es A36 vy los tornillos son de } pig.

A que se muestra. Incluya la
tensidn del dnguto. Fl acero

(‘"I']

o 1% iy
P, e N
. NP pa——
(o]
N

nm_]_ rvlg_L nlg | ‘nls[ nla] ‘sﬂaf

Problema 3—22

Capitt 4

Diseino de miembros
a tension

4-1 SELECCION DE PERFILES

La determinacion de las resistencias de diseilo de varios miembros a tensién se pre-
sentd en el capitulo 3. En este capitulo se describe la seleccién de miembros que de-
ben soportar cargas de tension, Aunque el proyectisia tiene plena libertad en {a selec-
cion, los miembros escogidos deben tener las siguientes propiedades: (a) deberdn ser
compactos, (b) tener dimensiones que se ajusien en la estructura con una relacién
razonable a las dimensiones de los otros miembros y {c) tener conexiones con tantas
partes de las secciones como sea posible para minimizar el rezago del cortante.

A veces la eleceidn del tipo de miembro se ve afectada por el tipo de conexiones
usadas para la estructura. Algunas secciones de acero no son muy adecuacas para
atornillarse a las placas usadas como nudo, en tanto que las mismas secciones pue-
den conectarse por medio de soldadura con poca dificultad. Los miembros a tensidn
formados por dngulos, canales o secciones W o S probableménlc se usardn cuando
las conexiones sean atornilladas, en tanto que placas, canales y tes estructurales se
usardn en estructuras soldadas.

En los ejemplos que siguen se seleccionan varios tipos de secciones para miem-
bros a tension y en los casos en que se usan tornillos como conectores, se toman en
cuenta los agujeros. Si las conexiones son totalmente soldadag no tendra que afiadir-
se drea de agujeros a las superficies netas para tener el drea total requerida. El estu-
diante debe saber que con frecuencia los miembros soldados pueden tener agujeros
para torniflos de montaje, necesarios mientras se colocan las soldaduras de campo
permanentes. Es necesario considerar esos agujeros en ef disefio. También debe re-
cordarse que en la férmula LRFD-D1-2 (P, = &,F,A,) el valor de A, puede ser
menor que el de A, dependiendo del arreglo de las soldaduras y de si todas las
partes de los miembros estdn conectadas.

La relacién de esbeliez de un miembro es el cociente de su longitud no soporta-
da y su radio de giro minimo. Las especificaciones de¢ acero presentan generalmente
valores miximos de esta relacidn para miembros a tensién y a compresién. El propd-




4ihseno de membros a tensidn

s1o de dicha limitacién para los muembros a tension s parantizar que posean sufi-
ciente rigidez para prevemir deflexiones laterales o vibraciones excesivas Aungue los
miembros a tensidn no estdn expucstos a) pandea bajo cargas normales, pueden ocu-
I anversiones de esfuerzo en éstos durante el transporte y ef montaje y también
debido a cargas de viento ¥ de otra naturalesa. Ias especificaciones recomiendan
que las relaciones de eshelter ¢ mantengan por abajo de clercos valores miximaos
Para que se tenga algo de resistencia ala compresién en los miembros Para miem-
bros a tensign, exceptuando las varillas, Jas especilicaciones LRF1) (sexta parte, sec-
cidn B7) recomiendan una relacion de esheltes mavima de 300, Estos miembros pue-
den estar sujetos a fuerzas de compresién causadas por viento o sismo. Las especifica-
ciones establecen que esas fuerras de compresién no deben exceder del % de Jas
resistencias de disefto por caompresion de los miembras (Se verd mas adelante que
para relaciones de esbelies mayores de 200, los esfuerzos de diseio por compresiaon
Son muy pequefios, de hecho menores de 5.33 kib/plg? nara cl acero A36)

La relacidn de eshelrer mdxima “‘recomendada® de XM no es aplicable a varillas.
El valor maximo ./ en este ¢caso queda a juicio del ProyeCtista; si se especificase un
valor miaximo de 300, esie valor rara ves e usaria debido a los radios de giro extrema-
damente pequefios asociados con é1,

El ejemplo 4-1 1lysira el diseto de un miembro a tension atornillado con seccion
Wyel ejemplo 4-2 1lustra Ia seleccion de un miemhro atension formado por un solo
dngulo. En ambos €asas se usan las cspeaificaciones LRI, La resistencia de diseiio
P, es el menor de los valores dados por (a) ¢,/ A4, o hien [{i)] d A

(@} Para satisfacer |a primera de ¢si1as cxpresion

1es, el drea total minima debe ser
Por lo menos igual a

min A, -

(1)

(b) Para satisfacer Ia segunda expresion,

el valor minimo de A, debe ser por lo
menos igual a

il
w

min 4, = "
‘h.’ u

Como A, = (A, el valor minimo de A, es

min 4 min A, P,
" v & FU

Entonces la minima A, debe ser por lo menos igual al v

alor mimmo de A, mas
el drea estimada de los agujeros,

P .
min A, = m + drea estimada de agujeros (2)
] w

4-1 Seleccién de perfiles

R Py

Rl S
i tesia de la

Armadura de transferencia en la calle Federal mimero 150, Boston, Mass, (Cor

Owen Steel Company, Inc.)

. a
El proyectista puede sustituir valores en .las c?uac‘lo'n?sl(1;51(:3;[;2?;2“;:;‘“
yor valor de A, asi obtenido como una 'esnmacu’m. Tlcna (.ie T es;e orviene
notar que la relacién L/r de ethhe.z mixima prefenb. e ;s amm.llar L e el o
facil calcular el menor valor permisible de r para un disefio P o 30.0 o, € valor
de r para el cual la relacidn de esbeltez F/r scrz’ll exactamente lgl\l uc‘este. vaior borqe
considerar una seccién cuyo radio dt? giro mim!no r sca:.mr(r;cnor‘q
entonces L/r exceders el valor mdximo preferible de .

. (&)

i iones para car-
En los dos ejemplos que siguen ¢l autor ha considerado las dos expresiones p

minr = —

300

gas de gravedad:
P.=14D
P =120 LGl

i i rga mueria D
Como la primera de estas expresiones no regird a menos qt{z la calogS nuerta D
sea més de 8 veces mayor que la viva L, se omitird su consideracidn en los p
‘ ‘ ¢ D > 8L
¢ este texto (a menos que _ . de careas
‘ En ¢l ejemplo 4-1 se selecciona una seccion W para un .cnnjun:)o lc:?.:i?én ? mﬁor
de tensién, Para esta primera aplicacion de las formulas de disefio por
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ha limitado el problema a la seleccién de una seccién W de peralte nominal especifico
para que ¢! lector pueda concentrarse en la aplicacién de las férmulas, Puede usarse
exactamente el mismo procedimiento para otro tamafo nominal del peralte que el
usado aqui para una W12,

En el ejemplo 4-2 se presenta un ejemplo mas amplio en el sentido de que se se-
lecciona el dngulo satisfactorio mds ligero contenido en el manual LRFD.

-
ENERR

Puente sobre ¢l rio Allegheny en Kittaning, Pa. {(Cortesia de la American Bridge Company)

4-1 Seleccidn de perfiles

Figura 4-1

EJEMPLO 4-1 .
Seleccione una seccidn W12 de acero A36 de 30 pies de longitud para soportar
una carga muerta de servicio de tensién Py, = 140 kIb y una carga viva de servi-
cio de tensién /2, = 80 kib. Como se muestra en la fig. 4-1, el miembro tendré
dos hileras de tornillos de § en cada patin (por lo menos tres por hilera).

Solucidn:

Condicienes ordinarias de carga:
P, =14 P,=(14)(140) = 196 klb

Po=12Py+ 16P, = (1.2)(140) + (1.6)(80) = 296 kib «

Cileulo de la A, minima requerida:

P 29
(1) mind, - —= 6

-~——— = 9,14 plg?
o.F, " (0o0)36) ~ 4P

+ 4rea estimada de agujeros -

(2) min A4, - ‘br'::

Suponga U/ = 0 90 y espesores d¢ patines de 0.520 plg; {en ¢! manual LRFD
buscamos secciones W12 gue tengan un drea cercana a 9.]{ plg?).

296
i -_—— 0030, ~ 9.64 plg? —
min A, (0.751(58)(0.90) + {($)(1.00)(0.520) - 9.64 plg
. . . L (12)(30)
(3) Radio de giro r prefenb[e'- 00" 300 - 1.2 plg

Pruebe con una Wi2 x 35(4, = 10.3 plg!, 4 = 12.50 plg, b, = 6.56plg
Vi~ 0.520 plg,r, ~ 1 34plg)

Comprobacion:

(1y P = F,A, = (0.90136)(10.3) = 332.7 klb = 296 klb OK
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2
<3

(2} P, - ¢ FUA, con U - 085 ya que

o=

Y oody = 103 — ({10000 520) - § 22 pig?
P~ (075)(SB){ORS)HR.22) = 3039 kIb - 196 kib UK

L Onom
R ) I Rk Ll -
{ ; 53 234 < 3100 OK

Use WI2 x 3§

EIEMPLO 42
Disefie un miembro a tension formado por un <olo dngulo de 9 pics para soportar
una carga muterta de trabajo de 30 kIb y una carga viva de trabajo de 40 kb
El miembro estard conectado sélo por un lado con 1ornillos de ; {por lo menos

tres en cada h.ﬂcr:l). Suponga que sélo se tendrd un tormlle en una seccion trans-
versal cualquiera Acero Al6. :

Andlisis

ExixtFr} muchos dngulos diferentes en et manual LLRFD satisfactorios para las
Cfmdlclone: de carga descrita. Por ella puede parecer atgo dificil encontrar ]1‘ sc(c-
clén_més ligera posible. Sin embargo, se puede elaborar una tabla en la q‘ue se
consideren metédicamente bas diversas seccienes posibles para diferentes es c‘;;)-
res de dngulos. En esta tabla se han considerado varios espesores de éngulo?quc
den su ﬁcicl}le drea; luego se encontrd el dngulo mds ligero de cada espesor. Final-
mente por inspeccioén de la tabla s¢ obtuvo el angulo maés ligero o aquc’l. Cnll‘h
menor seccidn transversal. Un proceso similar podria usarse para discdar micml—
bros a tensién con otras seccrones de acero

Solucidn;

Este prloh.icma se puede resolver convenientemente con el uso de una tabla y tal
procedimiento se sigue aqui Los valores Iimite se caleulan como sigue. ‘

Condiciones ordinarias de carga:

Po=(1.4)(30) - 42 kb

Po=(1.2)(30) 4 (1 6)(40) = 100 klb —

. . P j
(1} min A, requerida - % 190 = 109 plg:

& F, ~ (090K 36)

4-1 Seleccién de perfiles

(2) De la sexta parte, seccidn B3 del manual, U = 0.85

. 100
in A ida - - - 2.70 plg?
min A, requerida & FU {(0.75)(58)(0.85) PE
. L (124"
3 - - ——— =036 pl
() minr 300 00 plg
Area total
raquanda =
mayor da

Arag (pighy P,1#,F, o
de un agujero Pl F U .
Anguio t para formilio  area esl.  Angulos m4s hgoros disponibles, sus dreas (plgt y

{pla) de 1 plg de aguero (plg?) racdios min da giro (plg)
& 0.312 300 6w 6 x S (A=365 r=120)
3 0 375 309 6x 3w (A =342 7 = 0.767)
Sx 3xZ(A=331r=0651
X 0438 314 el r )
4xdxL(A4=-33,r=0785)
4% 3x)(4=325r=0639)—
1 ] 2 '
z 0 500 120 3 x M b(A=- 3250683 —
i 0625 3.33 4x3x}(A=3987r-063T)

Use [.4 x 3 x } 0 bien L3}x3}x}

El ejemplo 4-3 tlustra la revision de un miembro a tensidén formado por dos canales
separadas En ¢l eyemplo se incluye el diseno de las placas de unidén que mantienen
jumias a las canales como sc muestra en la fig. 4-2(b) La sexia parte, seccién D2
de las especificaciones LRFD establece que deberan usarse placas de union (o cubre-
placas perforadas) en los lados abiertos de miembros a tension armados. En esta es-
pecificacion se dan reglas empiricas para el diseiio de esas placas: las reglas se {funda-
mentan en muchas décadas de experiencias con miembros a tension armados.

En la fig. 4-2 se indica la posicion de los tornillos, o sea, el gramil usual para
esas canales (g = 'Ii ). El manual LRFD proporciona solamente los gramiles de 4n-
gulos. Para otros perfiles laminados de acero es necesario recurrir al catélogo del
fabricante o a los manuales anteriores del AISC. Los gramiles necesarios para resol-
ver los problemas en este texto los proporciona ¢l autor.

Enla fig. 4-2 la distancia entre las hileras de los tornillos que conectan las placas
de unidn a las canales es de 8.50 plg. Las especificaciones LRFD (D2) estipulan que
la longitud de las placas de unién {las longitudes en este texto siempre se miden para-
lelamente a 1a direccién larga de los miembros) no debe ser menor que % de la distan-
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cia entre .. hileras de conectores; ademas, el espesor de éstas no debe <er menor
que g5de esta distancia.

El ancho minimo permisible para las placas de unidn (no mencionado en las es-
pecificaciones LRE!)) es ¢l ancho entre las hileras de conectores, mas la distancia
al borde, en cada lado, necesaria para impedir que los tornillos agrielen la placa
Para este cjemplo, esta distancia minima al barde ¢s de 1; pulg, vidor tomado de
la sexta parte, tabla J3 7 de las especificactones LRFIY. (En el capitule 12 se presenta
infarmactdn detallada relativa a las distancias a bordes de 1ornillos y remaches.) Las
dimensiones de las placas estdn redondeadas para que coincidan con los tamafos de
laminacion indicados en la seccidn sobre Barras y Placas (Bars and Plates) de la pri-
mera parte del manual LRFD. Resulta mds econdmico seleccionar espesores y an-
chos estdndar que otros que requictan operaciones de corte,

La especificacidn LRFD-D2 fja la separacién maxima entre placas de unién,
estipulande que la relacién L/r de cada componente individual de un miembro ar-
mado, calculada entre tales placas ne debe exceder de 300. Si el proyectista sustituye
en esta expresién (L/r = 300) el menor radio de giro r de una componente individual
de un miembro armado, entonces se puede despejar el valor de £.. Lste serd ¢l espa-
ciamiento maximo entre [as placas permitido por las especificaciones LRFD,

FIFMPLO 4.3

Se han seleccionado dos C12 x 30, sc muestran en la fig. 4-2 para soportar una
carga muerta de trabajo de tension de 120 klb y una carga viva de trabajo de
tensioén de 240 kIb, EI miembro de acero A6 ticne 30 pies de longitud y tiene
en cada patin una hilera de tornillos de ; (por le menos 3 en cada hilera) Deter-
mine si el miembro es satisfactorio de acuetrdo con las especificaciones LRFD
y diseite las placas de unidén necesarias. Suponga que los ceniros de agujeros
estdn situados a Ii plg de la espalda de las canales.

Solucidn;

Propiedades de una C12x30: (A, = B.82 plg? cada una, 1, = 0.501 plg, [, =
162 plg*, cada una f, = 5.14 plg* cada una, dislancia entre el eje /¥ 1a espalda
de la canal = 0.674 plg, r, = 0,761 plg.)

Carga que debe resistirse:

P, = (12)(120) + (1 6)(240) = 528 kib

Resistencia de disefio:

P, = &,F,A4, = (090)36) (2 8 82) ~ STt SkIb » 528 kib OK
A, = [8.82 — (2.0)(0.501)) 2 = 15 64 plg?
P, = &, F. AU = (0 75)(S8)(15.64)(085) = 5TR.Ikib = 528 kIb ~ OK

4-1 Seleccion de perfiles

5126pe

a6 plg--—1
1

|

7-0 17 % 0] ‘

Centto de

pravedad de la 77

— ¢ 1200 plg

Y —

{4 = R &2 plg’. cada una}

1 _.L_J :
1
£ = 13plg— 8% pig t—17 ple
12plg—
ta)

’J_E—l—

O

O

6]
0] o
0

T

‘F :_\nchn de 1a placa __‘

de umdn

Fiaca de umidn— Longiud de fa

placa de umdn

ir,
(h)
Figura 4-2

Relacion de esbeltez: . .

.

I, = (2)(162) = 324 pig! N
I, = Q2H5.14) + (2)(R.82)(5.33)* = 511 plg*

324

LAl =429 plg

17.64
L_02x30) 434,300 T
r 4.29 )

Diseho de las placas de unién (especificaciones LRFD, sexta parte, seccion D2)

Distancia entre hileras de tornillos ~ 1200 - (2)(1}) - 8.50plg

¢ +
.
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Longitud mimima de las placas = MR SD) - 557 nlg (o bien 6 plg)

Espesor minimo de 1as placas = (HURS0) = 017 pig (o bien % plg)

Ancho minimo de las placas = § 50 (- 1rs Plg (o bien 12 plg) (ma-
nual LRFD, sexia parte,.tabla J3.7), o

Espaciamiento mdiximon prefenhle de las placas

Fminimo de una € = 0,761 e,
Separacién mdxvma prefenble entre placas 1 - 100
r

(1204

W - .‘()tl
£ = 19 08 pies

Usar placas de ,)3 X6x 1 pe a IS pics c.a.c. {en el centro)

4-2 VARILLAS Y BARRAS

Cuando se usan varillas ¥ barras como miembros a tensidn
mente en sus extremos, o bien, mante
das) con tuercas. El esfuerzo de disen
da en la 1abla 13.2 del manual LRFD
al drea total 4, de ia varilla calculada
El &rea requerida para una carga partic
te expresidn:

» hueden soldarse simple-
nerse en posicién por medio de roscas (cuer-
o nominal a tensién para varilas roscadas se
y es ipual a ¢0.75 F.: este esluerzo se aplica
con base en el didmetra exterior de la rosca.
ular a tensién puede calcularse con la siguien-

P,
$07S F,

An

con ¢ = 0.75

En la tabla titulada Threaded Fasteners; Screw
cuerdas de tornillos) de Ja quinta parte de} manual 1
des de varillas estandar roscadas. El ejemplo 4-4 il‘
usando esta tabla. Las especificaciones LRFD {se
que la carga factorizada P, usada para disefiar con
kib excepto en el caso de celosias, tenspres y larg

Threads (Conectores roscados;
RFD) se presentan las propieda-
ustra la seleccion de una varilla
Kta parte, seccidn J1.5) estipula
cx10nes no debe ser menor de 10
ueros de pared.

EJEMPLO 4-4
Seleccione una varilla roscada p

ara soportar una carga de traha; 11410
muerta de 10 klb y una carga de S vin, e tenidn

trabajo de tensidn viva de 20 kib. Acero Al6

4-2 Varillas y barras
Solucidn:

P, = (1.2)010) ¢ (1.6)(20) = 44 Kb+

P, 44
$0.75F, " (0.75)(0 75H58)

Ap - .35 plg?

Use varilla de l§‘ plg con 6 cuerdas por plg (/i,, = 1.485 plg?)

En ocasiones se usan varillas recaleadas en las que los extrermnos tienen un mayor
didmetro que la varilla regular; las cuerdas se colocan en la seccién aumentada,
de modo que el 4rea en la raiz de 1a rosca es mayor que en la barra regular. Al pie de
pagina de la tabla J3.2 se establece que la capacidad nominal a tensién del extremo
recalcado es igual a 0.75 F, veces ¢l 4rea (A,) de la seccion transversal en la zona de
la rosca con mayor didmetro. Este valor dehe ser mayor que el 4rea nominal de la
varilla sin recalcar multiplicada por F,. El recalque permite al proyectista usar el
area entera de la seccidn transversal; sin embargo, el uso de barras recalcadas no re-
sulta econdntico y debe evitarse a menos que se fabrique una gran cantidad de ellas.

Un ejemplo comun del uso de varillas de tensidn ocurre en los edificios indus-
triales con estructura de acero que tienen largueros entre sus armaduras de techo
para soportar a éste. Ese lipo de edificios tienen también, con frecuencia, largueros
de pared entre columnas. Pueden requerirse tensores para proporcionar soporte a
los largueros paralelos a la superficie del techo y soporte vertical a los largueros de
pared. En techos con pendientes mayores de 1 (verticalmente) a 4 (horizontalmente)
se consideran necesarios los tensores para proporcionar soporte lateral a los largue-
ros, sobre lodo cuando éstos constan de canales. Las canales se usan frecuentemente
como largueros, pero éstas tienen poca resistencia a la flexién lateral. Aunque el mo-
mento resistente necesario, paralelo a la superficie del techo es:pequeﬂo. se requiere
una canal extremadamente grande para proporcionarlo. Utilizar tensores para pro-
porcionar apoyo lateral a largueros hechos de canales resulta econdmico por la poca
capacidad a la Mexién de éstas con respecto al eje y. Para techos ligeros (como en
los que las armaduras soportan cubiertas de ldmina corrugada ‘dc acero) es casi segu-
r0 que se requicran tensores en los tercios de 1os largueros si,las armaduras se en-
cueniran scparadas entre si a més de 20 pies; serdn suficientes tensores en los puntos
medios si las armaduras estdn a menos de 20 pies entre si. Para techos més pesados,
tales como fos construidos de pizarra, ldminas de asbesto-cemento, teja de barro,
etc., se requerirdn tensores a intervalos menores; los colocados en los tercios del cla-
ro probablemente serdn necesarios si las armaduras quedan espaciadas a distancias
mayores de 14 pies y, colocados a la mitad del claro, resultardn adecuados cuando
la distancia sca menor de 14 pies. Algunos proyectistas suponen que la componente
de la carga paralela a la superficie del techo puede tomarse por la cubierta, sobre
todo si ésta consta de laminas corrugadas de acero, resultando entonces inneccesarios
los tensores; esta consideracién es definitivamente errénea cuando el techo es muy
inclinado.

¢
i
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Puente New Albany sobre el rio Ohio, entre Louisville, Ky, y New Albany, Ind. (Cortesia
de la Lincoln Electric Company.)
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Nétese que la falta de rectitud no afecta mucho la resistencia de los miembros
a tensién porque la carga tiende a enderezarlos. (Esto no sucede con los miembros a
compresién.) Por este motivo las especificaciones LRFD son un poco més liberales
en su consideracidn de los miembros a tension, incluidos aquellos sujetos a pequefias
fuerzas compresivas debidas a cargas Iransitorias, como las de viento o sismo. Como
se expuso antes en la seccion 4-1, las especificaciones LRFD establecen que tales
miembros pueden estar sujetos a esos tipos de cargas de compresidn, siempre que
no excedan el 50% de la resistencia de disefio a compresién de fos miembros.
Los proyectistas deben usar su propio juicio al limitar los valores de la esbeltez
en las varillas, ya que éstos serdn varias veces mayores que los valores limite mencio-
nados para otro tipo de miembros a tensién. Una practica comun de muchos proyec-
tistas es usar diametros no menores de 1/500 de su longitud, a fin de lograr cierta
rigidez aun cuando los célculos de esfuerzos permitan didmetros mucho menores.
Normalmenie es conveniente limitar a g plg ¢l didmetro minimo de los tensores,
ya que los de menor didmetro se dafan a menudo durante la construccién. La rosca
en perfiles redondos mds delgados se daita ficilmente al apretarlos en exceso, lo que
parece ser un habito frecuente de los montadores. En el ejemplo 4-5 se muestra un
cdlculo de tensores para los largueros de una armadura de techo. Se supone que los
tensores soportan las reacciones de la viga simplemente apoyada, debidas a las com-
ponentes paralelas a la cubierta que ocasionan las cargas por el efecto de la fuerza
de la gravedad (cubierta, largueros, nieve y hielo). Se supone que las fuerzas del
viento actian perpendicularmente a la superficie del techo y tedricamente no afectan
los esfuerzos de los tensores. L.a fuerza mdxima en un tensor ocurrira en el que se
encuentra en la parte més alta {cumbrera), ya que éste debe soportar la suma de las
fuerzas de los tensores inferiores. Tedricamente es posible usar perfiles redondos

4-2 Varillas y barras

i i i tro no es
mds delgados para los tensores inferiores, pero csta reduccién en didme
practica.

SJEMPLO 4-5 s
: Disefie los lensores para los largueros de la armadura mostrada en la fig

Los largueros estardn soportados en los tercios del claro-entre (lja; a;:gnl;l{r;s:
\aci i A36 y suponga gue 5¢ permite un diam .

espaciadas a 21 pies. Use acero . . e
bierta del techo de tejas pes

o de i plg para los tensores. Lacu ; .

?(’) 77 kifﬁi) de superficie de techo ¥ soporta una c;ar_ga;iel lluc;zdéiol;l:/r?;s

‘ i4én horizontal de la superficie del techO. s .

(0.96 kN/m?) de proyecc ! " En las e
e los tensores ¥ Sus

4.3 vy 4-4 se muestran detalles de los largueros, ; .

- En :sas figuras las lineas punteadas representan puntaies ¥ rlosi‘ras en ;c::,‘?:;licg

' l dos comunrmente para dar ma 5-

xiremos en el plano del techo, usa . or et

::rslc‘:a frente a cargas localizadas en un solo lado del techo (dicha condicion de

1 argueros de €8 x 11 .5
Cubierta de tejas

v 1} mes
A\
77
rif ) )
I-—-——~ ———— fal2pies = T2 pies e msmem—mm T _—.l
1 azgueros de la cumbre Armadura
b 2
ra pabads TIT rad WESSFEREFTEL e
/,
N .
Tensores __:\5 /--
o ] r 2] pes
N b = 2 o]
i e — — =} = - —— - N
.
‘ N Armadurs
4 ' A
! e —
v eRes TEaye TESEEI FATEMLIEEEL TR S ILERN z 7727]
’
\\ . . y
. = H s
p— | RN ™ Puntales
Larguernsq=— — ) -A
-, S A Rifrstras
’ .\
/
’ || |
"z e rfam:inzr: I.mfﬂﬂ:
Armadura

¥igura 4-3 Techo sobre dos crujlas
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Roldanas inclinadas evian el
dobler de los 1ensores

No s muestran o
anguloy de respaldo

Figura 4-4 Dealles de |3 conexion de tensores

carga puede presentarse
A cuando desaparece Ia ni
B eve
cho durante una tormenta). e o de fos lados del e
Sotucion

Las cargas debidas a l1a fuerza de

gravedad en Ih/pie?
son las siguientes: n

de superficie de techo

x 115

L - .
argueros 79~ 21 Ib/pie?

Nieve - 20 \[___ = 190 Ib/pie?

Techo de tejas = i16.0 Ib/pie?
w, = (1221 + 16 0} + {0 S)190) = 31 9> Ib/pie?
w, = {1 2)21 4 60 + (1 6)(190) = 5212 Ib/pie?

—

Com i
ponente de las cargas perpendicular a |a superficie del techo

]
- (ﬁ)(sz 12) ~ 16 48 Ib/pie?
Carga en los tensores - (37.947)(16 48) = 4372 1b

437 .
(075)(0 75)(s8) ~ 0134 plg?

Ap -

Use 1 petfit redondo de g plg (tamaito mimme précnco)
—— R 0 AT minimo

con 1| cuerdas por pulgada (A

Ap = = 0. 107 plg

Fuerza en ¢! tensor entre largueros de I cumbrera

-

4.4 Disedo por cargas de fatiga

Tg_{ﬂ(‘; 372) - 4 608 kib ‘
4608
- g4l plg?
= @INOTHER " Ple

Use un perfil redondo de §plg

4-3 BARRAS DE 0JO

Hasta los primeros anos del siglo xx, casi todos tos puentes de Estados Unidos eran
de juntas articuladas o de pasadores, pero en {a actualidad es raro que se construyan
asi, en vista de las ventajas de las conexiones soldadas o atornilladas. Un problema
en las conexiones a base de pasadores, en las armaduras, es ¢l desgaste de éstos en
los aguirros, 10 que ocasiona que las juntas se aflojen.

Las barras de ojo conectadas con pasader, se utilizan ahora ocasionalmente,
como miembros a tensién en los puentes de gran claro, y como colgantes o péndolas
en algunos tipos de puentes y otras estructuras que estin sujetas a cargas muertas
muy grandes; que impiden que las barras de ojo trepiden con las cargas vivas,

I.as barras de ojo generalmente no se laminan, sino que se cortan térmicamente
de grandes placas Las proporciones detalladas requeridas para las barras estdn con-
tenidas en [a seccidn D3 de la sexta parte de las especificaciones LRFD. Esas propor-
ciones se basan en la larga experiencia de 1a industria acerera, En esta misma seccién
del manual se proporcionan expresiones para los estados limite de 1a resistencia por
tension, corte y aplastamiento de las barras de ojo.

Se ha visto que cuando las barras de ojo v los miembros conectados por pasado-
res se fabrican con aceros con un esfuerzo de fluencia mayor de 70 klb/plg? se pre-
senta la posibilidad de combaduras. Por esta razén, las especificaciones LRFD exi-
gen miembros mds resistentes para tales situaciones. . b

4-4 DISENO POR CARGAS DE FATIGA

No ¢s comun que constituya un problema el que en los marcos de edificios existan
fluctuaciones én los esfuerzos por cambios en las cargas, ya que tales cambios ocu-
rren ocasionalmente y provocan minimas variaciones en 1os esfuerzos; sin embargo,
en los casos que sean frecuentes 0 que existan inversiones en los esfuerzos, deberd
considerarse el fendmeno de 1a fatiga. La fatiga puede resultar un problema en edifi-
ctos que contienen trabes carriles o maquinaria pesada mavil o vibratoeria.

Si los miembros de acero estdn sujetos a cargas que se aplican y fuego se remue-
ven o cambian muchos miles de veces, pueden aparecer en ellos grietas que se propa-
gan tanto que llega a ocurrir la falla por faciga. Estas grietas tienden a presentarse
en lugares donde existe una concentracion de esfuerzos como en agujeros, en bordes
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danados o en soldaduras mal hechas. Ademds es mds probable que éstas ocurran
en miembros a tensién.

Las especificaciones LRFD en su apéndice K proporcionan un métedo simple
de disefio gque considera las cargas repetidas. En este método se consideran el nime-
ro de ciclos de esfuerzos, el intervalo esperado de esfuerzo (esto es, Ia diferencia en-
tre los esfuerzos esperados mdximo y mimimo) v el tipo y ubicacion del miembro,
Con base en esta informacién se da un intervalo de esfuerzos permisibles maximo
para cargas de servicio o de trahayo.

El esfuerzo maximo calculado en un miembro con las especificaciones LRFD
no debe exceder el esfuerzo bisico nominal en ese tipo de miembros, ni su intervalo
madximo de esfuerzos debe exceder ¢l intervalo permisible de esfuerzos presentado
en ¢l apéndice K de las especificaciones,

Si se supone que el nimero de ciclos de la carga es menor de 20 000 no es de
considerarse ia fatiga, si lo excede, el intervalo de esfuerzos permisible se calcula
como sigue.

1. La condicidn de carga se determina con la tabla A-K4.1 del apéndice K de
las especificaciones LRFD. Por ejemplo, si se espera que no habrd menos
de 100 000 ciclos de carga (esto representa aproximadamente 10 aplicaciones
diarias durante 25 alos) y no mds de 500 000, se usard ia condicién 2 de car-
ga de acuerdo con la tabla.

2. Eltipo y colocacidén del material se selecciona en la fig AK4.1 del apéndice.
Si un miembro a tensién consta de dos dngulos soldados con filetes a una
placa, debe clasificarse como en el ggemplo ilustrativo 17 de la figura. (El
término soldadura de filete se definird en el capitulo 14. Con esta soldadura,
un micmhbro se traslapa sobre otro y s¢ sueldan entre si.)

3. En la tabla A-K4.2 se selecciona la categoria de esfuerzo A, B, C, D, Eo
F. Para un filete de soldadura a tensién como en el ejemplo ilustrativo 17,
la categoria de esfuerzo es la E.

4. Por ultimo en la tabla A-K4.3 del apéndice se lee que el intervalo permisible
de esfuerzos para cargas de servicio con categoria de esfuerzo E y condicién de
carga 2 es F, = 13 klb/plg’.

El ejemplo 4-6 presenta el disedo de un miembro a tensién formado por dos
angulos, sujeto a cargas fluctuantes de acuerdo con el apéndice K. Las fluctuaciones
e inversiones de esfuerzos son un prohlema de todos los dias en el disefio de puentes.
Las especificaciones AASHTO de 1983, en su articulo 10.3, propotcionan intervalos
permisibles de esfuerzo, determinados de manera muy parecida a la de las especilica-
ciones LRFD.

EJEMPLO 4-6
Un miembro de IR pies consta de un par de dngulos de lados iguales conectados
en sus extremos con soldadura de filete. I.a carga muerta de trabajo a tensidn
es de 30 klb; se estima que la carga viva de trabajo puede aplicarse 250 004 ve-

4-4 Dnsefio por cargas de fatiga

ces. variando entre 12 klb a compresian y 63 }clb a tension. Escoja los angulos
uqa‘ndo acero Ad6 y las especificactones 1.LRFD.
Solucidn:

En el apéndice K seleccionamas los siguientes valores:
De la 1abla A-K4.1: condicion de carga 2

e i i 7, y categoria de esfuerzo E.
as A-K4.1 y A-K4.2: ejemplo itustrativo 17, Y
Bgilal??::l’tly\dc la !;abla A-K4.3, el intervalo permisible de esfuerzos es de

13 kib/plg?
* Intervalo para P,

Para la tensién maxima

P, - (1.2)(30) + (1.6){65) = 140 klb

Para la compresion
P, = (1.4)(30) - 42 kIb
P, = (1.2)(30) + (1.6)(—12) = +168 kib

Por tanto, el miembro permanece en tensidn

Tamaio de la seccién estimada

P, 140
A= G F, T (090)(36)

Ensaye 2Ls 4 x 4 x _lsﬁ (4 =480 plg}, r = 1.24 plg)
30 + 65

Maxima tension de servicio f, = %0

2 plg?

« 19.79 kib/plg?

~

c o012 o
Minima tension de servicio f, = YT 3.75 kib/plg

Intervalo real de esfuerzos = 16.04 klb/blg?
> 13 kib/plgh la seccion no es satisfactoria

Ensaye ahora 2Ls 4 X 4xi(A4=-750plghr = 1.22 plg)

- 12.67 kib/plg!

; . 30 + 65
Miéxima carga de servicio f; = %0
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. - W o-12
Minima carga de servicio f, - XTI 240 kIb/plg’

intervalo real de esfuerzo = 10 27 kib/plg?

< 13 kib/plg; la seccién es satisfacroria

PROBLEMAS

4-1,

-4,

4.7

4-8,

Seleccione la seccicn W12 mds hgera pasa soportar cargas de trabajo a tensién de P,
= 20 klb y £, = 220 kb wsando acero A36 E] muiembro tiene 25 pies de Jargo ¥
debe tener dos lineas de agujeros para tornilles de | oplg en cada patin; habrd por lo
menos tres termllos en cada linea (Resp, W12 <6%)

. Repita el probhlema 4-1 usando acera Addl

. Seleccione la W14 mds hgera de acero A6 para soportar una carga factonizada de ten-

sidn £, de 300 kib Suponga dos lincas de tormllos de | pig en cada patin {con tres
tormilles por lo menos en cada linca). Fl miembro tene 32 pes de larpo (Resp
Wld w14

Seleccione [a canal American Standard mas higera que soporte fas cargas de servicio de
tension 7, = 75 kb y £, = 100 kb El miembro tiene 15 pies de largo y debe tener
una hinea de agujerns para tornitios de 1 plg on cada patin Use acero A6 v considere
por lo menus 1res aguperos en cada linea.

. Un miembio a tensidn soldado debe soportar una carga de disefo £, de 620 Lib ¥

debe constar de dos canales con sus almas paralelas separadas 12 plg y sus patines en-
contrandone. Seleccione las canales estdndar inds higeras usando acero A36 Suponga
L = 087 El miembro debe medir 30 pies (Resp 2 canales 15119

. Sclecaione un dngulo de acero A36 que resista [as cargas de servicio de tensién P, =

RV kb 1, = 90 kib La longitud del dngulo es de 18 pies y debe estar conectado con
una linea de cuatre tormllos de § con uno de sus lados.

Repita el problema 4-6 usando un par de dngulos de accro A3 Suponga que los lados
de los dngules estdn en contacio y que se deducird de cada dngule un agujero para tor-
nillo de | plg. Suponga I/ = 0 85 {Resp. 2 dngulos 4 x 4 x | plg o dos dngulos 5x 3%}
plg con sus lados largos espalda con espalda)

Diseite el miembro L, L, de la atmadura mostrada. Debe consiar de un par de dngulos
con una placa de nudo de ; plg entre los Angulos en cada extremo. Use acero A6 y
suponga una linea con tres tormllos de | en cada lado. Considere sélo Jos angulos mos-
trados en [as rablas de dngulos dobles del manual. Para cada carga, P, = IBklby P,
= 10 kIb fcarga de techo)

Problemas

L_ —— R b T S T\

1 [ 7977

Problema 4-8

4.9,

4-10,

Seleccione un 4ngulo simple como miembro a tensién pata m{'lc!ir las cargas de servicio
P, = 60klby P, = 60klb El miembro tiene 15 pigs de longitud y estard concctad?
von una linea de cuatro tornillos de ¥ Suponga F, = 40 kib/plg? y F, = 60 klb/plg’.
(Resp. dngulo de 6X 6% 3 plg)

Repita el problema 4-5 supomendo que se wsard una lnea de tornillos de ] en cada.pa-
1in, con tres tornillos por lo menos en cada linea. DiseRe también las placas de‘umén.
Suponga un gramil de 2 plg de la espalda de la canal af eje de la line2 de tornillos. U
debe determinarse con la especificacién B3.

Un miemhro a tensidn consta de¢ cuatro sngulos de lados iguales dispuesios como se

muestra en la figura, Las cargas de servicio que debe de soportar son P, = 200 klb
y P, = 360 klb. La longitud del miembro es de 30 pies ¥ debe tener una Iffaca de tres
tornillos de }en cada uno de los lados Disehie el miembro e°n acero A36, incluyendo
las placas de umdn necesarias. (Resp. 4 dngulos de 6 x6x z)

- '.

[}

1R plg

|~-—~-r- 1% plg -4—'——]

Peohlema 4-11

4-12. Seleccione una barra de acero A6 de seccién circular roscada para resistir las cargas

de setvicio a tensién P, = 8klby P, = 7 kib.

4-13. La vibracién horizontal en la base del arco wriarticulado mostrado en 1a figura, deberd

resisiirlo un tirante de acero A36. (Qué tamano de tirante roscado serd necesario usar
para las carpas mostradas? (Resp 2 plgy
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£y = 20000
P =25k P = 204k

RTINS LRSS

Py o= W0kik

|

30 e
] _::,
e
I'::o;..n—u ——1Spne —|5.‘...—1[- Wy — o0
106 prug « —
Probtema 4-13 )

4-14. Las aunaduras de techo de un edificio indusirial estdn separad

asentre sl a cada 2
centro a centro | ; | e

-t cubierta del techo pesa 6 Ib/me? de superficie de techo Los [ar-
gueros estdn dispuesios como se indica en la figura y pesan 3 Ih/pie? de superNcie de
techa. Disefe los tensores de acero A6 supomendo una carga de nmieve de 3 Ih/pie?

de superficie horizontal de techo, Los e 1sores dehs Silt se o1 Jos tercios del claro
c | [ wes deheran il
1ar L8
de los lﬂl’gllﬂl(“.

9

Hoespanins

L

s - QPR

o iy

== =e -e KO- 0 plp
Problema 4-14

Capit 5

Miembros a compresion
cargados axialmente

5-1 CONSIDERACIONES GENERALES

Existen varios tipos de miembros que trabajan a compresién, de los cuales la colum-
na es el mis conocido. Entre los otros tipos se encuentran las cuerdas superiores de
armaduras, miembros de arriostramiento, los patines a compresion de vigas lamina-
das y armadas y los miembros sujetos simultdneamente a flexién y a compresién.
LLas columnas son miembros verticales rectos cuyas longitudes son considerablemen-
le mayores que su ancho. Los miembros verticales cortos sujelos a cargas de
compresién se denominan con frecuencia puntales o, simplemente, miembros a
compresidn; sin cimbargo, en las paginas siguicntes los términos columna y miembro
a compresion se usardn indistintamente,
Existen dos diferencias importantes entre miembros a tensién y miembros a
compresidn, Estas son; N
.

1. Las cargas de tensidn tienden a mantener rectos a los miembros, en tanto
que las de compresidn tienden a flexionarlos hacia afuera del plano de las
cargas (situacién peligrosa).

2. La presencia de agujeros para tornillos o remaches en los miembros a ten-
sitén reduce 1as areas disponibles para resistir las cdrgas; en los miembros a
compresion se supone que los tornillos ¥y remaches llenan los agujeros (aun-
que inicialmente puede haber un pequeno deslizamiento hasta que los conec-
tores se apoyan en el material adyacente) y ias dreas.totales estdn disponibles
para resistir las cargas.

Las pruebas demuestran que todas, excepto las columnas muy cortas, failan
bajo csfuerzos P/A que sc encuentran muy per debajo del imite eldstico del mate-
rial de las columnas, debido a su tendencia a pandearse o flexionarse lateralmente.
Por esta razén sus esfuerzos de disefio se reducen en relacion con el peligro del pan-
deo. Entre mds larga sea una columna para una misma seccion transversal, mayor
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€5 sn lenficncia a pandearse y menor serd la carga que pueda sopertar, La tendencia
de un m{fﬂ!brn a [?nndearse s¢ mide por lo general con la relacién d:: éshellcz que
se ha.! defmlf:lo previamente camo la relacidn entre la longitud del miembro y su radio
qe gira minimo. La tendencia al pandco depende también de los sigientes factores:
tipo lde conexion en los extremos, excentricidad de la carga, imperfecciones en el ma:
rrzlcznacciignl'a;(:l.umnn, torceduras iniciales en In columna, esfuerzos residuales de fa-
[.as Cargas que soporta una columna de un edificio recaen en la secctdn trans-
v.e-rsal‘supcrlor de la columna y a través de sus conexiones con ofros miembros. La
situacion ideal se tiene cuando |as cargas se aplican uniforimemente sobre la coh;:.nr;a
con el centro de gravedad de las cargas, coincidiendo con el eje de gravedad de la
columna Ademds, es deseable que fa columna no tenga defectos que consista de
up material hgmogéneo ¥ que sea perfectamente recta; todas eslas‘ condiciones ob-
viamente son imposibles de satisfacerse l
-I.as cargas que se encuentran exactamente centradas sobre una columna se de-
nomman axiales o cargas concéniricas. 1as cargas muertas pueden, o no, ser axiales
en una columna interior de un edificio, pero las cargas vivas nuncallo snr'nl Par'a :mé
columna exterior la posicidn de las cargas es probablemente ain mis excé-:mrica ya
que ¢l centro de gravedad caerd por lo general hacia [a parte interior de Ia cnlum'm
En otras palabras, resulta dudoso que alguna vez se encuentre, en Ja pricrica Uf‘li;
columna cargada en forma perfectamente axial. .
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5-2 Esfuerzos residuales

L.as otras condiciones deseables también son imposibles de lograr debido a: im-
perfecciones de Tas dimensiones de las secciones transversales, esfuerzos residuales,
agujeros taladrados para recibir tornillos o remaches, esfuerzos de montaje y cargas
transversales Es muy dificil tomar en cuenta todas estas imperfecciones en una
férmula.

Algunas imperfecciones pequedias en los miembros a tension y en vigas pueden
pasarse por alto, ya que son de poca consecuencia; pero en columnas, estas peque-
fias imperfecciones pueden revestit mucha importancia. Una columna ligeramente
flexionada en el momento de su montaje puede tener serios momentos flexionantes.
Obviamente, una columna es un micmbro mas ¢ritico en una estructura que una viga
o un miembro a tensioén, porque pequeias imperfecciones en los materiales y en las
dimenstones tienen mucha importancia, Esta situacién puede ilustrarse en una arma-
dura de puente en la que a algunos de sus miembros los ha daitado un camién. La
flexion de miembros a tension probablemente no serd muy seria, ya que las cargas
de tensién tenderdn a enderezar a esos miembros; pero la flexion de cualquier miem-
bro a compresién es un asunto muy serio, ya que las cargas de compresion tenderdn
a incrementar la flexion en esos miembros.

El andlisis precedente debe mostrar claramente que las imperfecciones en co-
lumnas ocasionan flexidn en éstas y el proyectista debe considerar los esfuerzos debi-
dos a esa flexidn, asi como a cargas axiales. Los capitulos 5 a 7 se limitan al anélisis
de columnas cargadas axialmente y el capitulo | trata de los miembros sujetos a
una combinacidn de cargas axiales y de flexion.

5-2 ESFUERZOS RESIDUALES

Investigaciones realizadas en la Universidad de Lehigh han Yemostrado que los es-
fuerzos residuales y su distribucidn son factores muy importantes que afectan la re-
sistencia de las columnas de acero cargadas axialmente. Esos esfuerzos son de gran
importancia en columnas con relaciones de esbeltez de 40 a k20, intervalo que inclu-
ye un gran porcentaje de las columnas usadas en Iz prictica. Una causa muy impor-
tante de los esfuerzos residuales es el enfriamiento dcsigua[que sufren los perfiles
después de haber sido laminados en caliente, Por ejemplo, en un perfil W los puntos
exteriores de los patines y [a parte media del alma se enfrian rdpidamente, en tanto
que las zonas de interseccidn del alma con los patines lo hacen mds lentamente.

I.as partes de la seccidén que se enfrian con mds rapide? al solidificarse resisten
ulteriores acortamientos, en tanto que aquellas partes que estdn anun calientes tien-
den a acortarse aun mas al enfriarse. El resutiado neto as que las dreas que se enfria-
ron mis rdpidamente guedan con esfuerzos residuales de compresién, en tanto que
las dreas de enfriamiento mds lento quedan con esfuerzos residuales de tensién. La
magnitud de esos esfuerzos varia entre 10 y 15 klb/pig? (69 a 103 MPa} aunque se
han encontrado valores mayores de 20 klb/plg? (118 MPa).

Cuando se prueban secciones de celuninas de acero laminadas con sus esfuerzos
residuales, sus limites proporcionales se alcanzan para valores P/A de poco mas que
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la mitad de sus esfuerzos de fluencia y 12 relacion esfuerzo-deformacidn resulta no
lineal desde cse valor hasta el esfuerzo de fluencia Debido a 1a fluencia prematura
en algunos puntos de las secciones transversales de la columna, se reduce apreciable-
mente la resistencia al pandeo. L.a reduccion es maxima en columnas cuyas relacio-
nes de esbeltez varian aproximadamenre entre 70 ¥ 90y puede <er tan elevada como
un 25%.!

Al incrementarse la carga en una columna, partes de ésta alcanzaran
rapidamente ¢l esfuerzo de fluencia y entrardn al intervalo pldstico debido a los es-
fuerzos ressduales de compresidn. 1.a rigidez de la columna se reduce y es funcién
de la parte de la seccién transversal que atin se comporta eldsticamente. Una colum-
na con esfuerzos residuales se comporta como si tuviese una seccién transversal més
pequefia, Esta seccion reducida o parte eldstica de la columna cambiarg al hacerlo
los esfuerzos aplicados. LLos cdlculos relativos al pandeo de una columna particular
con esfuerzos residuales pueden efectuarse usanda un momento de inercia efectivo
1, de 1a parte eldstica de la seccidn transversal, o bien, usando el médulo tangente.
Para las secciones comunes usadas como columnas, los dos métodos dan resultados
cast iguales.

Los esfuerzos residuales también pueden causarse durante el proceso de fabrica-
cién al combar la columna en frio o por enfriamiento postenior a la aplicacién de
la soldadura, El combeo es el flexionamiento de un miembro en una direccion, con
¢l fin de mejorar su apanencia cuando las cargas de servicio la flexionen en la direc-
c16n opuesta. Por ejemplo, podemos flexionar una viga hacia arnba nicialmente,
5 %, de manera que quede méds o menos horizontal cuando se apliquen las car-

gas. -W‘TD- l.a soldadura puede producir severos esfuerzos residuales en las co-
lumnas, que pueden aproximarse al valor del esfuerzo de fluencia en las cercanias
de las partes soldadas; las columnas también pueden MNexionarse apreciablemente de-
bido a la aplicacidn de la soldadura, lo que afecta su capacidad de soportar carga.

5-3 PERFILES USADOS PARA COLUMNAS

En teoria puede seleccionarse un sinfin de perfiles para resistir con seguridad una
carga de compresion en una estructura dada. Sin embargo, desde el punto de vista
préctico, el nimero de soluciones posibles se ve limitado por el tipo de secciones dis-
ponibles, por problemas de conexidn y el tipo de estructura en donde se va a usar
la seccidn. Los parrafos que siguen intentan dar un breve resumen de las secciones
que han resultado satisfactorias para ciertas condiciones. Esas secciones se muestran
en ia fig. 5-1; las letras entre paréntesis en los parrafos que siguen se refieren a las
partes de esta figura,

Las secciones usadas para miembros a compresidn por lo comun son similares

'L'S Beedle y .. TaM. Baste Column Strength (Resistencia bdsica de columnas), Proc ASCE B6,
{julio 1960), pdgs. 139-17),

Angilo ample Argulo doble le C

5.3 Perfiles usados para columnas
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Figura 5-1 Tipos de miembros a compresion,

a las usadas para micmbros a tension con ciertas excepciones. Ll.as .:xc?pmone‘:sel';x:'l
causan el hecho de que las resistencias de los miemhms'a cnmprcstén vaf anbt:l:):lﬂr :
relacién inversa con las relaciones de esheltez y se requieren entonces m{er: T b hgas
dos. Las barras, placas y varillas individuales son gencralmente de:ma.-na o es .c as
para funcionar en forma satisfactoria como miembros a compresion, a menos g
reciban carga pequefia. . )
e I?;lslﬁ‘lclsgz:o); formados pgr angulos sencillos (la) son satisfactorios colm: ar.nos-
ramientos y miembros a compresion de armaduras lEgcras. Log dngulos ded‘a so;el gl;:;
les pueden ser mds econdmicos que los de lados desiguales porque sus 1a dloarmagdw
minimo son mayores para la misma drea de acero. Las cuerdas superiores de o
ras atornilladas para techos pueden consistir en un par (I:lc éngu.los esplalda cc!on :fg: &
(b). Generalmente se deja un espacio entre éstos para 1.nscrtar 1.Jna placa e :505 nen
los nudos, necesaria para cfectuar [a conexion a otros miembras; en algunos ¢ fd o
viene usar dngulos de lados desiguales con los Ia_dos largos espalda con espatda p.
lograr una mejor distribugion de los radios de giro respecto a lo§ ejes x y.y.. on.
Si se sueldan las armaduras, las placas de nudo pucdcr.l ser mncces;mas[, en c:]r:c
ces pueden wsarse tes estructurales {c} para la cuerda supcrm:r y soldar direc arpefac_
al alma de las tes los miembros de |a celosia. Las canale§ sencﬂ!as {d) nc son satis ‘
lorias come miembros a compresién debido a su radio de giro pequeito, 1rv:spec (:
a los cjes centroidales paralelos al alma. Es!aq p_ucdcn u.ﬂarsc i s crplcue‘r;l(r(ae)aq?narlx;s
ra de proporcionar soporte fateral en la direccién dé.blf. 1.os perfiles \ d.  los
mas comunes para columnas de edificios y para fos ml‘cmhros a compres; n dc pu
tes carreteros. Aungue sus valores estan lejos de ser iguales respecto a los dos gjes,

A las canales.
estian mejor balanceados que en : _ y
Varios puentes famosos construidos durante et siglo x1x (como el Firth of
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Marcos f:l:bricados con secciones tubulares en Nueva Jersey. (Cortesia de la Bethlehem Steel
Corporation.)

Forth en Escocia v el Fad en St. Lowss, Missoun) utihzaron ampliamente los perfiles
u.jbularcs. Sin embargo, el uso de éstos decling debido a los problemas en sus cone-
xiones y-a los costas de fabricacién, pero con el desarrollo de tubos soldados mds
€conOmicos, su uso estd incrementdndose de nuevo (los perfiles tubulares actuales
son mucho mds pequenos que los usados en ¢l pasado en aquellos puentes de acero)
) Para cargas pequcilas y medianas las secciones tubulares {f} son muy satisfacto-
rias Se usan a menudo como columnas en largas seties de ventanas, como columnas
cortas en almacenes, como columnas para los techos de andadores cubiertos, en los
s6tanos y garajes de residencias, ete 1.as columnas a base de tubos tienen la ventaja
de ser igualmente rigidas en todas direcciones ¥ por lo general son muy econdémicas
a menos que los momentos sean grandes El manual LRFD proporciona los tamaﬁo‘;
de esas secciones y las clasifica como estdndar, extrafuertes y doble extrafuertes
Las secciones tubulares cuadradas v rectangulares, {g) y (h), no se han usado
muc‘ho como columnas hasta hace poco. Durante muchos afos sélo unas cuantas
laminadoras en los Estados Unidos fabricaron tuberia de acero con fines estructura-
les. Tal vez la principal causa de! poco use de las secciones fubulares era la dificultad
de efectuar las conexiones con tornillos o remaches. Este problema se ha elimina-
do con el surgimiento de las técnicas modernas de soldar. El uso de perfiles tubulares
con propositos estructurales, por arquitectos e ingenicros, probablemente se verd in-
crementado en los préximos afos por las siguientes razones:

1. El miembro a compresidén mas eficiente es aquel que ticne un radio de giro
constante respecto a su centroide, propiedad que poseen los tubos circulares.

Los perfiles tubulares cuadrados son los siguientes miembros a compresion
en orden de eficiencia.

5.3 Pertiles usados para columnas

Sus superficies tersas permiten pintarlos faclmente.

Tienen excelente resistencia a la torsion .

Las superficies de los perfiles tubulares son muy atractivas.

Cuando estdn expuestas, la resistencia al viento de los tubos circulares es
aproxamadamente de sélo £ de la de ias superficies planas del mismo ancho.

e

Una pequeiia desvendaja que s¢ presenta en ciertos casos es que los extremos
de los tubos deben scllarse para proteger sus superficies interiores inaccesibles contra
la corrosién, Aungue resultan muy atractivos para usarse expuestos como vigas, los
perfiles tubulares estdn en desventaja con lag secciones W, que poseen momentos
resistenies mucho mayores para el mismo peso.

Cuando se disefian micmbros a compresién para estructuras muy grandes puede
ser necesario usar secciones armadas. Estas secciones se requieren cuando los miem-
bros son muy largos y soportan cargas muy grandes, o bien, cuando representan
ventajas desde el punto de vista de las conexiones, En términos generales, un perfil
sencillo tal como una seccion W, es mas econdmico que una seccidn armada que ten-
ga la misma drea en su seccidn transversal. Cuando las cargas son muy grandes, pue-
den usarse aceros de alta resistencia con mayoer economia, siempre que este incre-
mento de la resistencia permita ¢l uso de secciones W en vez de secciones armadas.

Cuando sc usan secciones armadas, éstas deben conectarse en sus lados abiertos
con algiin tipo de celosia que mantenga sus partes unidas y les permita trabajar con-
juntamente. Los extremos de los miembros se conectan con placas de unidn. En la
fig. 6-10 s¢ muestran varios tipns de celosfa para miembros armados a compresion.

Las lineas punteadas en la fig. 5-1 representan celosias o partes discontinuas y
Ias lineas sélidas representan partes que son centinuas en toda la longitud de los
miembros. A veces se disponen cuatro dngulos como se muestra en (i) para producir
valores grandes de r. Este 1ipo de micmbro se ve con frecueneia en torres y en pes-
cantes de grias, Un par de canales (j) se usan a veces como ¢olumnas en edificios
o como miembros de 1a celosia en armaduras de gran tamafio. Notese que existe un
cierto espaciamiento para cada par de canales en el cual sus valores r respecto a tos
ejes x y ¥ son iguales. En ocasiones las canales se disponen espalda con espalda como
se muesira en (k). ~

Una seccidn muy adecuada para ta cuerda superior de las'armaduras de puente
estd formada por un par de canales con una cubreplaca en [a parte superior (1} y
celosia en la parte inferior. Las placas de los nudos se conectan facilmente al interior
deYas canales y pueden usarse también como empaimes. Cuando las canales disponi-
bles mas grandes no proporcionan suficiente resistencia puede usarse como cuerda
superior una seccidn armada del tipo mostrado en (m).

Cuando los perfiles laminados no tienen suficiente resistencia para soportar la
carga de una columna de un edificio o de una armadura de puente, sus dreas pueden
incrementarse con la adicion de placas a los patines {n}y En afios recientes|sg ha en-
contrado que en estruciuras soldadas, una columna armada del tipo mostrado en
{0) es mas satisfactoria gue una W con cubreplacas soldadas (n_).l Parece ser que du-
rante la Mexidn es difict] transferir elicientemente la fuerza de tensién de la cubrepla-
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ca a la columna, sin que la placa se separe de Ia columna (como en el caso en donde
una viga se conecta al patin de una columna). Fara cargas muy grandes en colum-
nas, una seccion en caja soldada del tipo mostrado en (p) ha resultado muy satisfac-
loria. Otras secciones armadas se muestran en (q), (r} ¥ (s). Las secciones armadas
mostradas de (n) a (q) tienen |a ventaja sobre las mosiradas de {i)a (m), de no reque-
rir barras o placas de celosia. Las fuerzas cortantes laterales son insignificantes en
las columnas a base de perfiles sencillos y en las secciones armadas sin celosia, pero
de minguna manera pueden ignorarse en las columnas armadas con celosia.

Actualmente se ha incrementado el uso de las columnas compuiestas. Eslas con-
sisten en tubos estructurales de acero rellenos con concreto a de perfiles W ahogados
€n concrelo, generalmente con secctdn cuadrada o rectangular. Estas columnas se
estudian en el capitulo 18

5-4 DESARROLLO DE LAS FORMULAS
PARA COLUMNAS

El uso de columnas sc remonta a la prehistoria, pero fue hasta 1729 que el matems-
tica holandés Pieter van Musschenbroek? publicd un articuto cientilico sobre co-
lumnas; este articulo contenia una Mdrmula cmpinica para estimar la resistencia de
columnas rectangulares. Unos aitos mis tarde en 1757, Leonhard Euler, un matema-
- tico swizo, escribid un articulo de gran valor relativo al pandeo de columnas; y
probablemente é1 fue la primera persona en darse cuenta de la importancia del pan-
deo. La lormula de Euler, 1a mas famosa de todas las expiesiones sobre columnas,
representa el principio de la investigacién tedrica y experimental sobre columnas.

La bibliogralia técnica contiene muchas formulas desarrolladas para condicio-
nes ideales de las columnas, pera estas condiciones no se encuentran en la realidad
practica. En consecuencia, el diseflo prictico de columnas se basa principalmente en
férmulas que se han desarrollado para concordar con exactitud razonable con los
resultados de las pruebas. La justificacién de este procedimiento es el hecho de que
la deduccién independiente de expresiones para columnas no conduce a férmulas

. que den resultados comparables con las valores experimentales para toda relacién
de esbeltez.

Las pruebas de columnas con diferentes relaciones de esbeliez producen una se-
rie de valores esparcidos como los representados por la banda ancha de puntos en
la fig. 5-2 Las puntos no quedaran en una curva suave aunque las pruebas se hagan
en el mismo laboratorio, debido a la dificultad de centrar exactamente las cargas,
2 1a falta de perfecta uniformidad de los matetiales, a la variabilidad en las dimen.
siones, a los esfuerzos residuales, a los cambios de las restricciones en los extremos,
etc. La préctica comun consiste en desarrollar férmulas que den resultados represen-
tados por un promedio aproximado de los resultados de las pruebas. El estudiante

1.5, Beedle y cols , Structural Steel Design (Ihsedo estructural de acern) (Neeva York: Ronald
Press, 1964), pag. 269,

5.5 Obtencién de la férmula de Euler

en la faila ——
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Curva resultado de la prucha

Figura 5-2 Curva basada ¢n resultados experimentales.

también debe darse cuenta de que las condiciones de {aboratorio no sen ané[ogas
a las de campo y que las pruebas de columnas probablemente dan los valores limite
C1d.

& ml.;:q:::gnniwdes de los esfuerzos de Mluencia de las secciones p.robadaslson m:z
importantes en las columnas cortas, ya que sus e:r.l'uerzos de falla .t1enen v:. onlrs ccs_
canos a las de fluencia. Para columnas con relaciones de esbeliez intermedias o; "

fuerzos de Tluencia tienen menor importancia en sus efectos, en los esfucr-zos de :. a
¥ no lienen ninguna importancia en las column.m largas. Para columnas interme :ai
los esfuerzos residuales tienen mayor influencia en .los resultados, en tanto que 00
esfuerzos de falla de columnas largas son muy sensibles a las com_inc:on.es de apoy

en los extremos. Otro lactor dominante en su efecto sot.nre Ia} resistencia de Iasl cl();
turnnas, ademas de 10s esfuerzos residuales y de la no linealidad de los materiale

es la falta de rectitud.

5-5 OBTENCION DE LA FORMULA DE EULER
Ln esta seccidn se obtiene la férmula de Euler para una columna larga, recta, cz:rga-
da axialmente, homogénea y con extremos redondeados. Se s_uponc que esta colum-
na perfecta ha sido deflexionada lateralmente por elgin medio, como se muestra ::n
1a fig. 5-3 y que si la carga concéntrica P se retira, la colurnna se enderezard comple

famente. -

Los ejes x y y se localizan come se indica en la figura. Como el m.omcmo flexio

nante en cualquier punto de la columna estd dado por —Py, la ecuacidn de la curva
elistica puede escribirse de 1a manera siguiente:

H

d'y
L _P
F'Idx’ y

Multiplicando amhos miembros de la ecuacion por 2dy e integrando se obtiene
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Ly dy
Ef2—d—= - _apydy
d.l‘ddr 2Pvdy
dy\?
f;!(—‘-) - Pt
dr

Cuando y = &, difdc = 0, v ¢l valor de C, esigual a P8’

{1
[ ({—L)] - 7}"‘.1 1 Pﬁ!

por le que

dx

L.a expresidn anterior se pucde eseribis también de Ia manera siguiente:

dy P
o 3T
d Iy, J:S

dr n

=== o L[
NI Y

Integrando esia expresién se obtiene

r
—
)

¥
arc sen - ~ e

Coando X = 0y ¥ = 0, Cy = 0. La curva eldstica de Ia column

ati 3 R
ma de una senonde expresada por a ecuacidn ene la for

P
£1

¥
arc Sep - - x

Figura 5-3

5.5 Obtencion de la f6rmula de Euler

Cuando x = L/2, y = 6, obteniéndose

~ =

r
El

(ST |

En esta expresion P es la carga critica de pandeo que es la carga mixima gque
la columna puede soportar antes de volverse inestable. Despejando a P se obtiene

"rEf

P

Esta expresién es la férmula de Euler, pero se escribe por lo regular en una for-
ma ligeramente diferente implicando a la relacion de esbeltez. Ya que r = i/4 y
ri = lAel = riA, ta formula de Euler puede escribirse como

P g
P__TE _ F,
AT}

En el manual LRFD, el esfuerzo de Euler se denomina F,.

El lector notard que la carga de pandeo determinada por la férmula de Euler
es independiente de la tesistencia del acero utilizado. Esta ecuacidn sélo resulia atil
cuando las condiciones de apoyo de sus extremos se consideran cuidadosamente.
Los resultados que se obtienen por la aplicacidn de la férmula en ejemplos especifi-
cos, son bastante comparables con los obtenidos con pruebas de columnas esbeltas,
con extremos articulados y cargadas axialmente, Sin embargo, el ingeniero no en-
contrara columnas ideales de estc tipo. Las columnas con las que trabajar4 no ticnen
extremos idealmente articulados y no pueden girar libremente porque sus extremos
estdn atornillados, remachados o soldados a otros miembros. Dichas columnas
practicas tienen diversos grados de restriccidn’a ia rotacién, que varfan de limitacio-
nes ligeras a condiciones de casi empotramiento perfecto. Para los casos reales que
existen en la practica, donde los extremos no tienen libertad de rotacién, pueden
usarse en la formula diferentes valores para la longitud, obteniendo resultados mas
reales. ~

Para usar la ecuacidn de Euler con buen resultado en las columnas, el valor de
L se tomard como la distancia entre puntos de inflexion de 1a eldstica. Esta distancia
se considera como la longitud efectiva de 1a columna. Para una columna articulada
en sus extremos {que puedan girar pero no trasladarse), fos puntos de momento nulo
se localizan en los exiremos, separados por una distancia L. Para columnas con dife-
rentes condiciones de apoyo, las longitudes efectivas serdn totalmente distintas.

.
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Figura 5-4 Longitudes efectivas de columnas en marcos arriostrados {ladeo impedido}

del pandeo de un'marco para determunar ¢l esfuerzo critico en una columna particu-
lar. El factor K se determina encontrando la columna articulada con una longitud
equivalente que proporcione ¢f mismo esfuerzo critico. El procedimiento del factor
K es un mélodo para encontrar soluciones simples a problemas complicados de pan-
deo en marcos

Columnas con condiciones de extremo diferentes tienen longitudes efectivas
completamente diferentes. En esta exposicidn inicial se supone que no es posible el
ladeo o traslacion de las juntas. El ladeo o traslacion de las juntas significa que uno
o ambos extremos de una columna pueden moverse lateralmente entre si. Si una co-
lumna estd articulada en sus dos extremos como se muestra en {a) de la fig. 5-4, su
longitud efectiva es igual a su longitud real ¥ X es entonces igual a 1,0. Si los extre-
mos estdn perfectamente empotrados, sus puntos de inflexién (o puntos de momen-
1o nulo) s¢ localizan en los cuartos de la altura y 1a longitud efectiva es igual a L/2
como se muestra en (b) de la fig. 5-4; K es entonces igual & 0.50,

Resulta claro que entre menor sea la longitud efectiva déuna columna, menor
sera ¢l pehigro de que se pandee y mayor su capacidad de carga. En (c) de 1a fig.
5-4 se muestra una columna con un extremo empotrado y el otro articulado; la K
para esta columna es tedricamente igual a 0.70. .

En realidad nunca se tienen ni articulaciones ni empotramientos perfectos, por
lo que las columnas comunes quedan entre los dos casos extremos. Pareceria que
las Tongitudes efectivas de las columnas siempre varian entre un minimo absoluio
de L/2 y un maximo absoluto de L, pero hay excepciones a esta afirmacién. En la
fig 5-5 (a) se da un ejemplo de esto con un simple marco. La base de cada una de
las columnas esta articulada y el olro extremo puede rotar y moverse lateralimente
(ladeo). En la figura se ve que la longitud efectiva excederd a la tongitud real de la
columna, va que la curva eldsuca tonuua tedricamente la forma de la curva de una



5/Miembros g tompresion cargados axialmenie

columna d i i
o (b)(izl‘:;);?;;:”f:lad? dle Iongltu.d doble y K serd entonces igual a 2.0 Ng.-
articntada o0 e “tl]rems;sna a d'eﬂcxlélm lateral de |a columna AR < estuviese
Lo e para m];_wedu el ladco.
tionep oot "r;r,l'a{s de acero estructural sirven como
“iramiento y en otras ocasiones no, Un
1que 1a traslacién de sus juntas estd impedida por med
lie'::ep(.)r el soporte Iale‘ral de las estructuras adpunt
N mngupo de estos tipos de soporte y depende de

ros Para impedir ¢l pandeo,

o m!;rrl marcos arriostrados los valores A nunca

COS sin arrj 1
L2 3bla C.C2.1 e low Comentyor o 21215 GUC L0 debid ol nde
cter ~ s C H especificaciones LR '
apm‘fr;a(:]ca:,ogf::ﬂhc];e:ll:a rccumendnfiﬂs cuando se tienen comlﬁlzi:;::c?t;:allif
ar pmmmionm:' ot [ahfa Zproduce aqui como la tabla 5-1, con permiso del AISC
y o1 orporcionan 0s grupos de- valores K uno de ellos es el valor tedric .
r recomendado para el disefio, basado en el hecho de qucr nco T::}:

Y empotramiento perfecto, Sj los extremos
an perfectamente lijos, la columna podria
€ 5Us puntos de inflexién se incrementaria
de 0.65, en 1anto que el tedrico es de 0_5.-

buen iuic: ; i s valores dados en L.
uen juicio al estimar las condiciones reales de Festriccidn % tabla, wtiizando su

En muchos edificios el ladeo se eliming bast

Posteria, pero en edif; .
o en cdifilzi«)s altoidl lictos con muros ligeros y gran espaciamiento enfre col

construidos sin un sistemns claro de soporte lateral It :mnas

« ai, el ladeo es

-

artes de marcos, log que a veces
marce arnostrado es uno en el
1o de riostras, muros de cortan-
as. Un marco qip arriostrar no
la nigidez de sus propios miem.

pueden ser mayores que 1.0, pero en

ante po1 medio de murog de mam-

\
\

!
4
| |
\ 1
L 1 !
" |
\ 1
I, Deflenan |
lareral tladen) :
=~
| :: :I‘Iumna t; cncuentra
A POsICIOn despuéy
| del ladeo y de la rotacian
i de las junigs
i !
]
J’ ‘-—l)cﬂetlﬁn L
; i lateral {tadea)
4
/
s

()

thy

Figura 5:5

Y’

5-7 Elementos atiesados y no atiesados

TABLA 5-1 LONGITUDES EFECTIVAS DE COLUMMAS

{a) (o) tc) et n
l :I) L
Las Fneas interrumpidas muestran la I } ll
f i i !
torma pandsada de la columna : \ i | i
\ : / rl
. f
I I | |
Valor & ieénico 05 07 10 10 .10 20
Valores recomendados de dise- -
ho cuande kz2s condiciones o ﬁj 080 132 10 210 20
reales son parecudas a las
idezles

@ Rotacidn y traslacion impedidos
‘V Rotacidn hihee y trastacrdm impedids
q’

1

Simbolos para las condiciones

de extrema Rotacidn impedida ¥ traslacion libre

Raotacidn ¥ traslacién libres

Fuente: L oad and Revstance Foctor Deugn Specification for Structural Steel Budddings, sep 1, 1986 (Chicago.
AISC, 1986), pAginas 6-15%1 en el manual LRED.

apreciable. Estas estructuras se denominan no arriostrades, En estos casos, la rigi-
dez a ta flexidn de los marcos estructurales proporcionan 1a mayor parte del soposte
lateral. Las longitudes efectivas de las solumnas en tales marcos continuos, sin so-
porte lateral, siempre son mayores que 1.0 debido al ladeo. E}le tépico se estudiard

mds ampliamente en el capitulo 7. .

5-7 ELEMENTOS ATIESADOS Y NO ATIESADOS

"

Hasta ahora el autor sélo ha considerado la estabilidad de Eonjunto de Jos miem-
bros, pero es muy posible que los patines o almas de una columna o viga se pandeen
localmente en compresion antes de que ocurra ¢l pandeo total del miembro. Las pla-
cas delgadas que s¢ usan para tomar esfuerzos de compresidn son muy susceptibles
al pandeo respecto a sus ejes menores, debido a los pequefios momentos de inercia
en esas direcciones.

[.a sexta parte, seccidon B5 de las especificaciones LRFD proporciona valores
limite para la relacidn ancho a espescr de las partes individuales de miembros a com-
presion y de las partes de vigas en regiones de compresidn. El estudiante seguramen-
te esta consaiente de la falta de rieidez de las piezas delgadas de cartdn, plastico o
mnctal con bordes libres. Sin embargo, si uno de esos elementos se pliega o restringe,
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5.8 Columnas largas, cortas e intermedias

Secciones no compactas  Una seccion no compacta es en la que el esfuerzo de
fluencia puede alcanzarse en algunos, pero no en todos sus elementos a compresién
antes de que ocurra el pandeo; no es capaz de alcanzar una distribucién plastica de
csfuerzos total, En la tabla B5.1 las secciones no compactas son aguellas con relacio-
nes ancho a espesor mayores que Ay, pero no mayores que A,.

Elementos esbeltos a compresion Estos elementos tienen relaciongs ancho a
espésor mayores que A, y s¢ pandeardn eldsticamente a*tcs de que se alcance el es-
fuerzo de fluencia en cualquicr parte de la seccidn. Para estos clementos es necesario
considerar resistencias al pandeo eldstico. En ¢l apéndice B5.3 en la sexta parte del
manual LRFD se proporciona un procedimiento especial de disefio para miembros
esbeltos a compresion. '

5-8 COLUMNAS LARGAS,
CORTAS E INTERMEDIAS

Una columna sujeta a compresién axial se acortard en la direccidn de la carga. Si
la carga se incrementa hasta que la columna se pandea, el acortamiento cesard y la
columna se (lexionard lateralmente, pudiendo al misino tiempo torcerse en una di-
reccién perpendicular a su eje longitudinal.

La resistencia de una columna y la manera como falla dependen en gran medida
de su longitud efectiva. Una columna de acero muy corta y fuerte pucde cargarse
hasta que el acero fluye y tal ver hasta la region de endurecimiento por deformacién,
En consecuencia, puede resistir aproximadamente la misma carga en compresién
que en tension.

Al crecer 1a longitud efectiva de una columna, disminuye su esfuerzo de pan-
deo. Si1a longitud efectiva excede un cierto valor, ¢l esfuerzo de pandeo serd menor
que el limite proporctonal del acero. Las columnas en este intervalo fallan eldsrica-
mente.

Como se mostrd en ta seccién 5.5 las columnas muy largas de acero fallan bajo
cargas que son proporcionales a la rigidez por flexion (E1) de la columna e indepen-
dientes de la resistencia del acero. Por ejemplo, una columne larga construida con
un acero con 36 kib/plgl.de esfuerzo de fluencia fallard aproximadamente bajo la
misma carga que una construida con un acero con F, = 100 klb/plg’.

Las columnas se clasifican a veces como largas, cortas e intermedias. En los pd-
rrafos sigutentes se da una breve explicacion de esta clasificacién.

Columnas largas La formula de Euler predice muy bien la resistencia de colum-
nas largas en las que el esfuerzo axial de pandeo permanece por abajo del H{imite pro-
porcional. Dichas columnas fallan eldsticamente.

Columnas cortas En columnas muy cortas cl esfuerzo de falla serd igual al es-
fuerzo de fluencia ¥ no ocurrird el pandeo (Para que una columna quede en esta
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59 FORMULAS PARA COLUMNAS
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1as ecuaciones se representan graficamente en Iy fip 5-7
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5-11 Ejemplos

El lector podra pensar que el uso de estas ecuaciones debe rgsultar muy tedioso
y demorado si se emplea una calculadora de bolsillo. Sin dnbargo, estos cleulos
rara vez tienen que efectuarse porque el manual LRFD proporciona valores ¢.F,,
para valores KL/r de 1 a 200 para aceros con I, = 36 y 50 klb/plg?; tales valores
se encuentran tabulados en la sexta paite del manual LRFD en las tablas 3-36 y 3-50.
Ademds el manual contiene otra tabia (tabla 4) en 1a cual s¢ presentan esos valores

para aceros con cualquier vaior de F,.

5-10 RELACIONES DE ESBELTEZ MAXIMAS

En la sexta parte, seccidn B7, las especificaciones LRFD establecen que de preferen-
cia los miembros a compresidn deben disefarse con relaciones KL /r menores de 200,
El lecter puede ver en las tablas 3-36 vy 3-50 que los esfuerzos de disefio ¢, F, para
valores KL/r de 200 son en ambos casos de 5.33 klb/plg?. Si se requiere usar rela-
cienes de esbeltez mayores, los valores ¢ F,, serdn muy pequefos y entonces serd ne-
cesario emplear las fédrmulas para columnas indicadas en la seccidn 5-9,

5-11 EJEMPLOS ‘
H

En esta seccidn se presentan tres ejemplos numéricos sencillos. En cada uno se caleu-
la la resistencia de disefo de una columna, En el ejemplo 5-1 (a) el autor determina
la resistencia de una seccion W. El valor de K se determina como se indicd en la sec-
cidn 5-6; se calcula la relacién de esbeltez efectiva, se selecciona el esfuerzo de disefio
¢, F,, enla tabla apropiada del manual y se muitiplica por e! &rea de la seccién trans-
versal de la columna.

Se verd que en la segunda parte del manual se han simplificado mas axin los cél-
culos requeridos para la determinacion de la resistencia de diselo ¢, F,, A, para cada

Cal Columnas ’ ) ”J’I
olumnas intermedias Columnas Yargas

cortas  —9 .
. __ . (Intervalo elasuco o de Euler
CIntzevalo inelistico) Imter )

I 4rmuta ineldsuca

oY '
° 1 6rmula de Euler
o pandeo tlisuco H
1y
-
Fipura §-7
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P.=er, En el ejemplo 5-2 el autor muestra los cdlculos necesarias para determinar

E 1a resistencia de diseio de una columna con una seccidn transversal armada En
. el capitulo 6 se describen varios de tos requisitos especialés para las secciones
% - armadas de columnas. :
FJEMTLO 5-2
wi2 » 72 Determine la resistencia de disefio ¢, P, para la columna cargada axialmente,
™~ 1S pies mostrada en la fig. 5-9; KL = 19 pies y acero Al6.

Pl

Jr/i - - ' i

[V 1) [ S R ———

P, = '
Figura 5.8 e o
A= t2np’ d=1K00plg 12plg
A SRR Y.
_ seccién de acem.ucada normalmente como columna para valores F, de 36 y de 50 Ve ORI EI:I:?*'!; 1a etpalda

kib/plg? en funcién de los valores en pies de Ia longitud efectiva K. El uso de esas -
tablas se ilustra en el ejemplo 5-1 (h). Higura 59
EJEMPLO 5-1 Solucidn:

(a) Usando los valores para los esfuerzos de diseiio dados en la tabla 3-36, sexia

parte del manual LRFD, delcmnpc la resistencia de diseio (%, = 4 P,) de la co- A= (0H]) + (2)(12.6) = 35.2 plg!

lumna Eic acero AM cargada axialmente, mostrada en la fig. 5-8.

{b) Repita el problema usando las tablas de columnas de |a segunda parte del v de la parte alia = (1900 25 + (2)(12 637 30) -6 87 plg

manual, 2

Solucidn: I, = (2)(554) + (25 (2.63Y + () 20)(3) + (10)(6.62)* = 1721 plg*

_ f, = ((14.4) + (126)(6 877Y(2) + (F(}H20) - 1554 plg*
(a) La W12 72 tiene una 4 = 21.| plg* yunar, = 304 plg ) -
_— ’ ™ s \
K = 0.80 segtin la tabla C-C2 1 en Ia sexta parte del manual Radio minumo - Vlﬁ - 664 plg t
KL (0.80)(12x15) . ' o
r 304 T KL U209 s

r 6.64
. F, = 28 76 kib/plg?
b Py~ P~ (2876)(352) - 1012 kb

@ F, = 2719 kIb/plg? segin ta tabla 3-36 en la sexia parte del manual,
fLo=0¢.P = b F A = (271921 1) = 573 7 kib

(b) Empleamos ahora las tablas de la segunda parte del manual con XK. I en

pies.
Para determinar el esfuerzo de disefo a compresién por usarse en una columna

K, L, = (08¢ 5y =12 . . L. .
By~ (OEOMTS) = 12 pres particular es necesario tedricamente, calcular tanto (K21./r), como (KL/r),. Sin em-
bargo, para la mayos parte de las secciones de acero usadas como columnas, r, s

P, = 6. P, = 514 kb
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muchoe menor que r,. En consecuencia, para la mayoria de las columnas sélo se
calcula (KL /r), para luego usarse en las férmulas apropiadas de columnas. I
Para algunas columnas, en especial para las largas, el soporte [ateral se aplica l?‘ — "
perpendicularmente al eje menor, reduciendo asi la esheltez o la longitud libre para
pandeo en esa direccidon. Esto puede lograrse por medio de riostras o vigas enmarca- 10 pres
das en los lados de la columna. Por ejemplo, los largueros de pared horizontales dis-
puestos paralelamente a 105 muros exteriores de un edificio pueden enmarcarse en
los lados de las columnas; resultan asi columnas mds fuertes y en estos ¢asos es nece- coporte lateral 10 mes 2 pies
sario calcular tanto (KL/r}, como (KIL./r},. 1.a mayor relacion obtemda para una perpendicular 5
columna dada indica cudl es {a dircceidn débil y se usard para calcular el esfuerzo atn dieccion ¥ N
de diseito ¢ F,, para ese miembro,
Los elementos de arriostramiento deben ser capaces de proporcionar Ias fuerzas 17 pres
laterales necesarias sin pandearse. Las fuerzas que deben tomar son bastante peque- wid x M~ -
flas y con frecuencia se estiman conservadoramente igual a 0.02 veces la carga de L7

diseflo de la columna. Estos elementos se discftan igual que los otros miembros a
compresidn. Un elemento de arrniostramiento debe conectarse a otros miembros que ‘
puedan transferir ia fuerza honizontal por cortante al siguiente nivel restringido. St i
esto no se hace asi, se proporcionard poco soporte lateral a la columna considerada. ik
. Figura 5-10
Si la riostra para el soporte lateral consta de una sola barra ( +{—— ) ésta no
impedird el pandeo torsionante de la columna (véase el capitulo 6). Como el pandeo i
torsionante es un problema dificil de tratar, debe proporcionarse soporte lateral que |
prevenga el movimiento tanto lateral como rotacional *? !
L.as columnas de acero también pueden colocarse dentro de muros de mampos- | {a) La seccion W14 % 90 tiene un A
teria de manera que queden soportadas lateralmente en la direccién déhil. El proyec- i M—
tista debe ser muy cuidadoso al suponer ¢l soporte lateral total paralelo al muro, ' R
ya que un muro mal construido no proporciona un 100% de soporte lateral : Determinacion de las longitudes efectivas: R

El ejemplo 5-3 muestra los cdlculos necesarios para determinar la resistencia de : KL, -0 80)(32) = 25 6 pies N
disefio de una columna con dos longitudes efectivas diferentes.

Satucion:

= 26.5plgt,unar, = 6.14plgyunar, =

KL, - (1.0)(10} = 10 pies <=
FJEMPLO 5.3

= 9 6 pies
(a) Usando la tabla 3-36 de la sexta parte del manual I.LRFD, determine la resis- Kt =0 (D) P '\
tencia de disefio ¢, P, de la columna de acero A36 cargada axialmente, mos- .
trada en la fig 5-10; la seccién es una W14 x 90, Debido a su gran altura, Cilculo de las relaciones de esbeltez:
esta columna estd soportada en direccidn perpendicular a su eje débil (eje ») Kl (12){25.6) 50.01 —
en los puntos indicados. Se supone que estas conexiones permiten la rotacion . (j-) = Ted T ‘
del miembro, pero ningin desplazamiento lateral de éste en esos puntos.
(b} Repita la parte (a) del problema usando las tablas de columnas en Ia segun- Kl {(12)(10) 14
da parte del manual, (T), R

o F., - 26.82 kib/plg?
5.P, - (26 82)(26 5) ~ 7107 kib

"1 A Yura, Elements for Teaching Lood And Renstance Factor Design (Elementos para enseftar
el disefio por factores de carga y resistencia) {(Nueva York: AISC, agosto 1987), pag 20

R
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I — 20 plg——

r, X H Probtema 5-4

—para fa W14x 90 es jgual a 1.66 ll .

f’ 4

- : . . . s cargadas concéntricamente, mos-
KL, _ 156 - 1547 pies «- ! 5.5, Caleule ln resistencia de disedo 6P, de las Lulum:f B g
nfr. 166 or ' tradas en la figura; el acero tene un F,o= 30 kib/plg’.
3}
Interpolando en las tablas para columnas para K, 1., = 15.42 pies, encontramos PLx IR
C___,-__———*—;:‘] w2 x 101
T
o, Pre =711 kih
a2 20 pesple
crsx 1IN~
PROBLEMAS KL =15 piec 0 ple
w2l x 73

5-1. Usando acero A6 ¥ el manual LLRTD determmine la resisicncia de diseno o, £, de los si-

5-2. Usando las especificaciones LRI'DY determine la resistencia de diseno @, P, de las w- L d
! R i axialmente, mostradas
guientes columnas 4.6, Calcule la resisiencra de disepa ¢, P, de las columnas carga}ias
{a) W8 x 35 con extremos empatrados, £, = 166 pies, acero A6 en la Nigura. consdere acero AdG
(b) W12x%96 con extrermnps articulados, . = 20 mes, acern AdH
{e) W10 > 6B con un extremno empotrado y el otre arpculado, fo= 2458 pies, 7 = 50 - PLIx 12 { .
klb/plg? — =T
. - s —T T T fuka
{dy W14 x 193 con extremos empotrados, L. = 22 pies, [, = 50 klh/plp’ 18 mes
(e} Tubo 10 Standard con extremos articulados, £ = 20 pies, acero A6 WIR ¥ 46 —
(f) Dos dngules de 8 x 8 x ] separados por placas de nudo de § €1 SuS extremos; extremaos
articulados, L. = 24 5 pies, acero Al6 —l-:‘ 77,
§-3. Una W14 x 53 con una cubreplaca de ) 12 atornillada a cada patin se va a usar como b— 12 pte— - , .
columna con KL = 18 pies. Encuentre su resistenaia de diseno ¢, £, si el accro es A6 ta
(Resp. P, = 760 kib.) pL a2
Fd
5-4. Determine la resistencia de diseno ¢, P, de fos siginientes membros de acero A36 carga- (:—-l 'I"_..—l
dos axialmente en compresion.
NEEEER 24 pues

5/Miembros a compresidn cargados axialments Problemas
’ MC18 x 58,
{b) Se tienen dos valores diferentes de K1 i 41 ‘_*_-1’_’;__ ;
i = Ci], -
; Af =22 mes DplR
KL, ~ 256 pies | :[[ 1',
3 i
|

K. 1, = 10 pies

K.,
La X L, de control para usarse en las tablas es igual a 10 pies 0 ——

guienies miembsros a compresion

(2} WI4x 109 con KL = 9 pres (Respr 917 ki)
(M) WI12x 5B con KL = 7 pies (Resp 167 k1h)
{c) S6x 17 25 con KL = 1{l pres (Resp 34 kib)

go s

|I 0 pig

Lo

Lo

tab (Resp 12004 ki)

Prohtema 5-5

e
yov
wi2x 12
KL= tHpieséple J——"'_
(8}

rirees

5

(b) {Resp 1904 3kib)

l’ruhlem-a 56




5/Miembros a compresion cargados axialmente

5;'.'. Determime Ia resistencia de diseno

&P, de las columnas car
! ) adas
en la figura, considere acero Alh h o

almente mostradas

Yeper

20 e

I—l -

Tl sy
TRespr RIS 0 41k
fat

| |

P
4 W4 v 145 f

s

the lov palings apenas se
Lk an

Supengd que las punras J

L.

CResp Vo lhklhg

= -

S |

Problema 8.7

5-8. Una columna W10 « 68 de 27 pies de

laterala Ja nutad de su aljura perpen
na de acero Aty supomenda faciar

altira, cargada axtalmente ents soportad

dicular a v eje v Determune o, P,

» Para esta colum-
es de longitud efectiva = | g en cada caso
asn,

acn forma

Capitulo 6

Diseno de miembros
a compresion
cargados axialmente

6-1 INTRODUCCION

En este capitulo se presentan los diseftos de varias columnas cargadas axialmente.
Se incluye la selecc¢ion de perfiles sencillos, de perfiles W con cubreplacas y de sec-
ciones armadas construidas con canales. También se incluyen los disefios de miem-
bros cuyas longitudes, sin soporte lateral son diferentes en las direcciones x y y, asl
como el dimensionamiento de celosfa y placas de unidn de secciones armadas con
lados abiertos. Otro tema que se considera es el del pandeo por flexotorsion.

El disciio de columnas por medio de férmulas es un proceso de tanteos o de
aproximaciones sucesivas. El esfuerzo de disefio ¢.F,, no se conoce hasta que se ha
seleccionado un perfil y viceversa. Una vez que se escoge una seccion de prueba, los
valores r para esa seccion pueden obtenerse y sustituirse en las ecuaciones apropia-
das para determinar el esfuerzo de diseflo. Los ejemplos 6-1, 6-3 y 6-4 ilustran este
procedimiento. .

El proyectista puede suponer un esfuerzo de disefio, dividir la carga factoriza-
da de ta columna entre ese esfuerzo para obtener un drea estimada, seleccionar una
stecidn, determinar su esfuerzo de disefo, multiplicar ese esTuerzo por el 4rea de la
seccidn transversal del perfil para obtener la resistencia de diseito del miembro y ver
si la seccidn seleccionada estd sobredimensionada o subdimensionada y si es asf, es-

‘coger otra. El estudiante puede pensar que no tiene 1a suficiente expériencia o cono-

cimientos para hacer una estimacidn inicial razonable del esfuerzo de diseRo. Sin
embargo, si el estudiante lee la informacién contenida en los siguientes parrafos po-
drd hacer inmediatamente excelentes estimaciones,

La relacién de esbeltez efectiva {KL./r) de una ¢olumna promedio de 10 a 1§
pies de longitud serd aproximadamente de entre 40 y 60, Si se supone una KL/ren
este intervalo para una columna particular y se sustituye en 1a ecuacidén apropiada
(esto significa consultar las tablas en las que se han calculado ya los esfuerzos de
diseio para valores KL/r de entre 0 y 200 el resultado dard en general, una estima-
cion satisfactoria del esfuerzo de disciio. '

"




6/0i i
Disefio de miembros a compresitn cargados axialmente

Torre State Office I en Columbus, Ohio (Cortesia de

Owen Steel Company, Inc.)

En el ejemplo 6.1 se cele i

mulas del aament ¢ R 10 ples.usando las for.
fuerzo de disefo para ese valo, i 1hia 3 12 fo(;“"a o e

avla J-16 en la sexta parte del
divide entre este c';fucprm para
de seleccionar una seccion de
acién de esbelter y su resisten.
10 6-1, aunque bastante cerca-

cciona una columna con KL =

prucha con esta drea aproximada, se determinan sy rel

cia de diseio El primer tamano estimadg en el eyemp

6-1 Introduccion

no, es ain algo pequedio y al ensayar la siguiente seccidén mayor en la serie de perfiles
se encuentra que es satisfactoria.

Para estimar la relacién de esbeltez efectiva para una columna particular, el
proyectista puede escoger un valor algo mayor que los del intervalo de 40 a 60 si
la columna es mucho mayor de 10 0 15 pies y viceversa, Una columna con una carga
factotizada muy grande, digamos de 750 a 1000 klb o mds, requerird un radio de
giro grande y el proyectista escogerd entonges un menor valor de XL/r. Para miem-
bros de soporte lateral ligeramente cargados se pueden escoger relaciones de esheltez
tal vez mayores de 100,

EJEMPL( 6-1
Seleccione el perfil W14 mis ligero disponible de acero Al6 para las cargas de
servicio I, = 100 kb y P, = 160 klb. KL = 10 pies.

Selucidn:

P, (1L2H100) + (1.6)(160) = 376 kib

KL
Suponemos — = S0
r

&, F,, de 1a tabla 3-36, sexta parte = 26.83 klb/plg?

76
A requerida - :%ré—)j = 14 01 plg?

Ensaye W1dx48 (4 = 14.1 plg’. r, = 191 plg)

KL (12)(10) .
T TR -

¢ F,, = 24.86 klb/plg?

b P, = (24 86)(14.1) = 350 KIb < 376 kb NG

"

Y

f_ﬂsayeWMxSJ (4 =156plg’.r ~1.92plg)

KL (12)(10)
r 192

& F., - 2491 klb/plg?
¢.P, - 388.6 klb > 376 klb 0K
Use W14x5)

- 625
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6-2 TABLAS DE DISENO SEGUN
EL METODO LRFD

En el ejemplo 6-2 se utiliza la segunda parte del manual LRFD para seleccionar va-
rios perfiles de columnas sin tener que emplear el método de tanteos. Esas tablas
proporcionan resistencias axiales de disefio (¢, F,) para varias longitudes efectivas
practicas de los perfiles usados cominmente como columnas (W, M, S, tubos, tubu-
lares, pareja de dngulos y tes estructurales). Los valores estdn dados con respecio
al radio de giro minimo para aceros con £, de 36 y 50 klb/plg? (exceptuando a los
tubulares cuadrados y rectangulares que sdlo estdn disponibles en acero FF, = 46
kib/ple’)

Ei uso de las tablas es muy sencillo; se toma ¢l valor XL para la direccién débil
en pies, se cansulta la tabla apropiada por el lado izquierdo y se procede horizontal-
mente a través de ella Bajo cada perfil s¢ indica la resistencia de diseto ¢, P, para
esa KI. y para la F, escogida. Por ejemplo, supongamos gue tenemos una carga
factorizada de disedo P, = o, P, = 800 kib, una &, L, = 12 pies y queremos seleccio-
nar el perfil W14 mds ligero disponibie en acero A36. Consultamos las tablas con
KL = 12 p1es en la cofumna izquierda y leemos de izquierda a derecha para un A6,
los numeros 6260, 5700, 5170 kb, etc., hasta que varias pdginas después encontra-
mos los valores 823 y 749 kib  El valor 749 klb no es suficiente y regresamos al valor
823 klb que queda en la W14 x99, Un procedimiento similar puede seguirse para
los otros perfiles disponibles.

Elejemplo 6-2 ilustra la seleccion de secciones W, tubos y tubulares. Es posible
soportar la carga de una columna dada con un tubo estdndar, con un tubo extrafuer-
te que tiene menor didmetro, pero paredes mas gruesas y, por consiguiente, es mis
pesada y caro o bien, con un tubo superfuerte que tiene un didmetro ain menor y
paredes y peso aun mayor

FJEMPLO 6-2
Usando las tablas de columnas en la segunda parte del manual LRFD,

{a) Seieccione el perfil W mds ligero disponible para las cargas, aceroy KL
del ejemplo 6-1.

th1 Seleccione los tubos estdndar, extrafuerte y superfuerte més ligeros dis-
ponibles para las condiciones dadas en (a).

(c) Seleccione los tubulares cuadrado y rectangular m4s ligeros disponibles
para las condiciones dadas en (a), excepto que F, = 46 kib/plgt.

Solucidn:
{a) Consulte las tablas con k1, - 10 pies y P, = ¢_F, - 376 klb; obtenemos:

WI4x53 (4, P, = 389 klIb)
WI2x53 (4, P, - 422 kib)

—V“
|

6-2 Tablas de disefio segun el método LRFD

W10%49 (¢, P, = 392 klb) <=
WRx S8 (6,1, = 441 klb)
Use W10x 49

(b) Tubos

Tubo estdndar 12 (¢, P, = 429 kib); peso = 49.56 l}E;pl;
Tubo extrafuerte 10 (6.2, =-465 klb); peso = 54.':2 lb/pie
Tubo superfuerte 6 @ P, = 399 kib); peso = 33. p

(c) Tubulares cuadrados y rectangulares (F, = 46 kib/plg?)

! A Sta A e S o -
‘ A Tall i o ey e
& I — by
. -
TRl
= e -

- ‘-'-H"a:*:‘_:i:“.\.'«. —rj._-.-.--':'-'
. Conn (Cortesia de la Bethlchem Steel Corpora-

L2
Edificto de la Eversharp, Inc en Milford,
fion
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8xBx 3 (s P,
Bx6x ) (s P,

L3

362 kIb); peso = 37.60 Ih/pic
404 klb); peso = 42,05 Ib/pic

Enlafig. 6-1 se muestra una columna ¢argada axialinente con restriccién lateral
en su direccidn débil El ejemplo 6-3 ilustra el diseio de dicha columna con longitu-
des no soporiadas diferentes en las direcciones x y y. El estudiante puede resolver
facilmente este problema por tanteos Sc escoge un perfil de prueba como se descri-
bis en la seccién 6-1 de este capitulo, se calculan los valores (K1.7r), y (KL/r),, se
determina ¢, F,, y se multiplica por 4, para obtener ¢, I, Lucgo, si es necesario, se
prueba otro perfil y asi sucesivamente.

£n la exposicion siguiente suponemos que X es la misma en ambas direcciones.

Entonces si queremos tener iguales resistencias respecto a los ejes x y p, se debe cum-
plir la relacidn tt

L Ly
r, r,
Para que L, sea equivalente a [, debemos tener

r.
=1,
r'

Sif,{r,/r). es menor que L,, entonces ., tige; si s mayor que /., entonces
rige L,.

Fsta nasira dede tener 7
ura seccitn que
unmida el movimienio
fateral y la torsdn de I;
|a columna
- L
i
3
JE
'
I Figura 6-1 Columna resiringida latesalimente a la mitad
£y de su altura en su direccidn débil

-2 Tablas de disefto segun el método LRFD

Basandose en la informacion anterior, ¢l manual LRFD ploporcmna:i\. | h;:-),-
do mediante el cual puede scleccionarse un perfil con pocos tanteos, c-uadn o] asK ’
: i bia apropiada con K, L,
i i I son diferentes. Se consulta la ta .
gitudes sin soporte latera | B DO iy 50
i {or dado para r /r, en la tabla p 3 .
se escoge un perfil, se toma el va ‘ py
multipl%ca por L,. Siel resultado ¢s mayor gue K, L,, entances K,{,, rige y el perue
scogido inicialn;eme s el correcto. Si el resultado de la multiplicacidn es menoqu )
i( lg entonces K, L, rige y se tendrd que volver a consultar las tablas con un &, L,
[l A [ | - . i
mayor ¢ igual a K, L [(r./r) y seleccionar el perfil final.

JJEMPLO 6-3 o . )
I‘"“AI\f;elv:::cionv: el perfil W12 més ligero para las siguwientes condiciones: acero A6,
}” = 670 kb, K. 1., = 26 pies ¥ K,L, = 13 pies.

(a) Por tanteos
{b} Usando las tablas del manual LRFD

Solucidén.

{a) Por tanteos

KL
Suponemos - - 50

. F,, = 2683 klb/plg!

670
26.83

Ensaye W12x87 (A = 25.6 plgt, r, = 538 plg, 1, = 3.07 plg)

A requerida = 24.97 plg?

(ﬂ) - F——*—(IZ)(26) - 57.99+

rl IR

(E) - -——4-(12)(]3) = S0.81 .
r 307

# F., = 25.63 kib/plg?

b P, = (25 63H25.6) = 656 klb < 670 klb NG
o7 el perfil no es satisfactorio.

Revisando el siguiente perfil Wi2 en fa tabla (96 ib) vemos que sf es sa:lis-
factorio.
Use W12x96
{h)_Usando las tablas

Consulte las tablas con K. L, = 13 pies
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Ensaye la W12x &7 (ﬁ - |.75)
r

(A‘_I.,)(f.')- (178} = 2275 - A f Por tamo, K1, rige.

’l

Volvemos a consaltar las tablas con AT,

) Use WE2 96

6-3 MIEMBROS ARMADOS CON SUS COMPONENTES
EN CONTACTO

Si una columna consta de dos placas de igual tamafio sin estar conectadas entre si,
como se muesira en la fig. 6-2, cada placa actuard como una columna aislada que
resistird aproximadamente la mitad de la carga total e la columna. En otras pala-
bras, el momento de inercia total de la columna serd igual a dos veces el momento
de inercia de una placa Las dos “*columnas’’ se comportardndgual ¥ tendrin iguales
deformaciones como se apieciny en la parte (b) de la figura, '

Si las dos placas estdn conectadas en forma tal que el deshzamiento entre éstas
se impida, como se muestraen la fig, 6-3, trabajarin como una unidad. Su momento
de inercia se calculard para tado el conjunto armado de la seccidn y serd cuatro veces
mds grande de 1o que lo era para la columna de ta fig. 6-2 donde no estaba impedido
el deslizamiento. El lector debe observar que las placas de la columna en la fig. 6-3
se deformardn con magniudes diferentes al flexinnarse lareralmente la columna.

51 las placas estdn unidas s6lo eh unos cuantos puntos, 1a resistencia de {a co-
lumna resultante tendrd un valor intermedio entre los dos casos antes descrilos.

role

'
|
e

-
"

ra
!

t a« placas se deforman
1gual cantidad

reb
Ed

M!
h

Ll J | .

=

=

{a) Seccitn transversal de la codumna (b) Configuraciin deformada de L columna

Figura 6-2 Columna formada por dos placas sin ligazdn entre ellas.

§-3 Miembros armados con sus cemponenies en centacto

thu 28 1 a placa wauwida
12 e detorma mds
a1 B cLlva
=" hd! que la deren
o

Figura 6-3 Columna formada por dos placas
toralmente ligadas entre st

.En la fig. 6-2 (b} se observa que el dcsplararpiemo mé)ulmo cnlt;':: Lzsnzlssu[;l:;z:
se presenta en los extremos y el minimo a la mitad de I? a ni"?,;na e el
los conectores tipo friccion colocados cn los extremos delaco uli e st
tivos que los colocados a Ia mitad de la altura, (Los conectores Hp

dian en ¢l capitulo 12.}
Si las placas se conect

tremos se deformardn conjunt

fig. 6-4. Al mantenerse unidos

figura .
a1 de una S como s¢ ve ¢n Ia ) ol
" Si la columna se flexionase en forma de S, su factor K serd tedricamente 18

conti-
a 0.5y suvalor KL/T ser ¢l mismo que el de la columna conectada en forma

nua mostrada en la fig. 6-3.

an en sus extremos con conectores tipo friccion, esos e)[:
amente y la columna adoptard 1a forma mostrada e?
los extremos de la columna, ésta se deformard en for-

L .

Conexién tipe (ricuitn .
.
i .

7 I Conenon tipa fricoite

Figura 6-4

e

3 L g Lol a
"1 A Yura, Element< foi Teaching 1. ne ! A
el disena por factores de cargad y rewsteneia) (Chicago AISC, julio 1987), pdgs. !

nd Resritance Factor Design (Elementos para enseflar )
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fri para la columna de la fig. 6-3 -~ (i)v(—”— = 1.732¢ )
Vibd'yahd =

Kt ara la col i :

— para la columna unida en sus extremos, mostrada en fa fig. 6-4

{0.5)(L)
—_—
- e - | 1321
Vihd ' f2hdt
Ent i a
st OTCCS" los esfuerzos de disefio son iguales para los dos casos v las columpas
o L rll a misma carga. Esto es cierio para el caso particular deserito aqui, pero
es ap icable para el caso comiin en donde las partes de la columna en 1a fi' 6-4
€Mpiczan a separatse, =

6-4 REQUISITOS DE CONEXION EN COLUMNAS
ARMADAS CUYAS COMPONENTES ESTAN
EN CONTACTO

La especificaci N-E i
o gi(:f:ac;f‘)r; LRFD-E4 presemta varios requisitos respecto a fas columnas arma
s, ndo dichas columnas constan de ¢ if l "
componentes diferent
lacto ¥ que s¢ apoyan , eoas debancon-
en placas de base o superficies lami ¢
uninadas, éstas deb
tarse en sus extremos i ‘ ' gt e
2 con tornillos o soldadura. Si se sueld i
cordones g e . L& ueldan, las longitudes de los
s uales, por lo menos al anct i
" . 10 maximo del 1 h i
tornillos, éstas no deb i i Barro drm usan
. cn espaciarse longitudinalment i
€ amds de cuatro dis
fre centros y la conexij A
k xi6n debe extenderse en un i
. a distancia 1gual, por !
veces el ancho maximo del miembro, * ol porlo menos a "
La especifieac: - . .
illads Cnrziillficauén l._RI Ddlamblén requicre el uso de conexiones soldadas o ator
as conexiones de extremo deseri .
s critas en el pdrrafo anterjor. B
ser capaces de transmitjr | i e deben
s 2 os esfuerzos caleulados, §j 1
. Sise desca ten
o sapac o z er un ajuste perlec-
o pobre odas las superficies en contacto de las componentes puede ser nc?e-nrm
r 105 conectores mas cerca agn ' :
- que lo requerido para la transmision del cor-
Cuando
tn espa s Hna conjponente de una columna armada consta de una placa exierior
mrés . cién LRFD eslfpula un espaciamiento especifico i :
€3. 1 se usan cordones intermitentes a lo largo de los bor
o i i
m;l Sc usan t;ar‘r;lllos alo largo de las lineas de gramil en cad
xima no debe F
delpad iy Iﬁcrgn.layor que 127/ v’F, veces ¢l espesor de la placa exterior mds
plg. 5ilos tornillos se colocan en forma escalonada sobre cada linea

de gramil, su separacién en cadg |;
. a linea no :
cor e In parte mis depe o ines r)Igdebc ser mayor que 190/ JF, veces el espe-

En la especificacién L
miembros armados hechos
En la exposicidn que s
y r, es el radio de giro mini

a seccién, su separacion

gFD-Eft se dan otros valeres para espaciamientos de

de acero intemperizado sin pintar.

1gue i i

mgod. la letra a representa la distancia entre conectores
¢ una componente de la columna. Segun los resui-

6-4 Requisitos de conexion en columnas armadas

tados de pruebas, si la relacidén a/r; es < 50, 1odas las paites de una columna ar-
mada acluardn en conjunto come una unidad, 5i la relacién es mayor que 50, las
especificaciones LRFD requicren que se use una relacién de esheltez, (K1L/r),, modi-
ficada o mayor para determinar ¢l esfuerzo de disefio, en vez del valor (KL/r), que
se usaria si la seccion transversal completa fuese totalmente efectiva, El valor modi-

ficado es el siguiente:

KL 1 2
(_) - (EL) . (f . 50) (Férmula LRFD-E4.2)
T lm rjo Fi

Esta ecuacidn es sdlo aplicable al eje de pandeo respecto al cual se requieren

conectores para resistir el cortante.
Debe recordarse claramente que la resistencia de disefo de una columna arma-

da se reduce si la separacion de los conectores es tal que una de las componentes
de Ja columna pueda pandearse antes de que se pandee la columna en su conjunto.
Tal situacién se pucde prevenir si la relacidn a/r, se mantiene = que la relacién
que rige para todo ¢l miemhro o sea, menor que (KL/r), o que (KL/r),, segin sca
el caso. ‘

Para las columnas armadas cuyas componentes estdn conectadas sélo en sus ex-
tremos con tornillos de ajuste apretados (descritos en el capitulo 12), las especifica-
ciones LRFD establecen que debe usarse la siguiente relacidn de esbeltez:

(5'-) - (ﬁ')z 4 (E)2 (Férmula LRFD-E4-1)
L - r o r .

Las tablas para columnas de 4ngulos en la segunda parte del manual LRFD se
elaboraron con base en 1a relacion de esbeltez modificada y al pandeo flexotorsio-
nante como s¢ describid en la seccién 6-5, '

El ejemplo 6-4 ilustra ¢! disefio de una columna cuya seccidn transversal es un
perfit W con cubreplacas soldadas a sus patines como se mugstra en la fig. 6-5. Se
supone que las placas estdn conectadas al perfil W en sus extremos y en puntos inter-
medios, de modo que las partes trabajan conjuntamente y que a/r, = 50. Como este
tipo de seccidn no se muestra en las tablas de columnas del manual LRFD, es necesa-
rio usar un procedimiento de tanteos. Se supone una relacién de esbeltez efectiva;

WI2 ¥ 12014 =353 pig’,
d=1312plg.h = 123X plg,
I, = 1070 plg* 1, = 3as plg's

1312 plg

Figura 6-5




6/Disefio de membros a compresion cargados axialmente
se determina ¢ F,, para esa KL./r; se divide 1a carga de diseio de la columna entre
¢, F,, para estimar ¢l drea total requerida. El drea de la seccidn W se resta del drea
total estimada para obtener el drea de las cubreplacas Se escoge un tamano de cu-
breplaca y se calcula #, 5, para toda fa seca1ién después de lo cual puede ser necesa-
rio revisar el tamafo de 1a cubreplaca ¥ ensayar nuevamente otro tamafno

EJEMPLO 6-4
Se desea diseilar una columna de acero A36 para una P, = 1740 klb y una

v

KL = 14 pies Se dispone de una W12 » 120 (para la cual ¢ P, = 928 kib sc-
g1in las tablas en la scgunda parte del manual). Disefie las cubreplacas soldadas

a 1a secaidn W como se muestra en la fig 6-3 para que la columna soporte la
carga indicada Suponga a/r, s 50,

Solucidn:

Nl
Se supone — ~ 40
r

& F. = 2811 kib/pie?
i 740 61 86 plg?
A necesana - EHAIJ -6 b plg

—AdeunaWi2=120- 3510

A de 2 cubreplacas = 26 56 plg’ o 13.28 plg! cada una

Emaye I P ~13 ' en cada patin®
A=3500 1 12]("](!8) - 623 p[g2

:..?..‘f!?!l'?..

=345 4 QUS01018) = 1074 plg!

\/‘_02-4.5

K. (n(14
; - ‘“Tis* - 30 4R
#.F., = 28 07 klb/plg?

Py = (2007162 1) ~ 1749 kb - 1740 kib

Use W1 Q‘_},EO_M}_FEb_replqca - 18en cada patin®

OK

. .
Se podnan seleccionar muchas otras placas difetentes

6-4 RequisHos de conexién en columnas armadas

[ 450 b

e

7 1
|
!

ey

r, = a%0kth Figura 6-6

se-
El disefto de otra seccién armada se presenta en el ejemplo 6-5 en donde se
lecciona un par de canales para el miembro a compresion.

FJEMPLO 6-5 e
Seleccione un par de canales de |2 pig de acero A36 para la coh;mna y (I:csgcs
mostradas en la fig. 6-6. La distancia entre espalda v espalda de las canales

de 12 plg.

, Sofucidn- '
K1 .

Suponga —- = 50 v
r

¢4, = 20683 kib/plg?

450
W - 1677 plg?
A necesaria ET

Ensaye 2C12x30s {Fara cada canat A = 8.82 plg’, I, = 162 plg*, I, = 5.14
plgt. ¥ = (L674 plg)

[ (re2) - 324 plgt
I~ {2M5 14 4 Q2UER2S 326) - 511 plg*
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B
o=y —— _ =429pt
\/(z)(x R7) e

KL = (1.OH20) = 20 pres
Kt (2)0)
r 429
#.F., = 2595 kib/plg?
¢ P = {25.95)(17 64) = 4578 k1b = 450 kIb
},{fﬁ?c 2 3

0K

6-5 PANDEO FLEXOTORSIONAL DE
MIEMB
A COMPRESION nos

L()S miElllhI s estruct 5 rgados a m (4] < r
: 0 structurale carg d xial ente a ¢ mpre i(’)ll Iiuedcn falla
fres era ife te Po a T pandeo torsio-
1edrig amente (ltf s maneras d rentes: T pnndco ﬂC'(!On nte, po d t i
. » a
nante o por ]’al’ldCO chotonl()ndnlc. !
El Il-llldc flexionan ia do mbi i] I 5 5 & S1-
2] 10 te (l ma 1a én D ndeo de _Ulet) es el que se ha consi
delado llasla ailofa €n nuestro tratamiento de las Ci nas, este caso hemos cal-
cl lum €n it I
Culado las ICIaCiO"CS d [ f ! j i n -
A [+ Sbf.'l[e? para los ejes pri i T
s p nClpalcS de |a colu i
I ‘ mna Yy dete mina
do € ¢,|‘ - Para la mayot ICIECH]II (lhlclllda I as col as S es con e
» umn €on seccior
‘ A . ; h es ¢ dobl
simetria (COmO las secciones “) estan Sujcla‘i sélo a ])a"dfo "C‘l

oronan onante y a pandco

g:o-:. el pandeo flexionante serd ef que siempre demine. Los v
as de columnas del manual LRFD para los perfiles W, M
se basan en ¢l pandeo flexionante, "
Las seccio i i
pero r Secele r;t;sr;::anertas (\.N. ;d canales, etc.) tienen poca resistencia a la torsién
< s en caja. Entonces, si se pres i :
: ; Senta un caso de 1 3]
e o asilo ‘ t , . orsién, ¢s acon-
j CCCIONes en caja, © bien, a las secciones W adaptarles placas laterales

alores dados en las ta-
» S, tubos y tubulares,

soldadas , I i
{ I ). Otra manera como pueden simphficarse log problemas de tor-
srén,Pes reducir Ira_? longitudes de 1os miembros sujetos a esta torsidn
ara un perfi i ia si . ler p
esperr® |mpe-eg :On :ll::ema simple (T 0 J 1) el pandeo de Euler puede ocurrir
o Pa;a t.dJ .t o y. Para dngulos de lados iguales, puede ocurrir respecto al
. odas estas secciones, el pandeo flexi i ‘
: . exionante es siempre una ibili
=z ; posibilidad
:Ollqo ;Le Il:fga(; ald((!)mlnar: (Siempre serg este el caso para columnas formadas de un
gulo de lados desiguales.) [gs valores dados en las tahlas de columnas del
i

6-5 Pandeao flexotorsional de miembros a comprasion

manual LRFD para dngulos dobles y tes estructurales, fueron calculados para pan-
deo respecto al ¢je débil {x o y) y para pandeo flexotorsionante.

Generalmente se usan perfiles simétricos como columnas. La torsién no ocurtri-
rd en tales secciones si las lineas de accion de las cargas laterales pasan por el centro
de cortante. El centro de cortante es aquel punto de la seccién transversal a través
del cual debe pasar la resultante de las cargas laterales para que no ocurra torsion,
L.os cdlculos necesarios para localizar los centros de cortante se presentan en el capi-
tulo 0. Los centros de cortante de las secciones con doble simetria se localizan en
sus centroides. Esto no ocurre necesariamente para otras secciones como canales y
angulos. En la fig. 6-7 se muestran los centros de cortante de varios tipos de seccio-
nes, asi como sus coordenadas x,, ¥, respecto a sus centroides. Estos valores se ne-
cesitan en las formulas del pandeo por flexotorsidn que se presentan mas adelante
en esta seccidn, )

Aunque las cargas pasen por el centro de cortante, el pandeo torsional puede
aun presentarse, Si se carga cualquier seccidn a través de su centro de cortante no
ocurritd torsién; sin embargo, se debe calcular 1a resistencia al pandeo torsional de
€505 elementos, esto es, la carga de pandeo no depende de la naturaleza de la carga
axial o transversal sino de las propiedades de 1a seccidn transversal, de la longitud
de la columna y de las condiciones de apoyo. . ’ .

El proyectista promedio no considera ¢l pandeo torsional de perfiles simétricos
o ¢l pandeo flexotorsional de perfiles asimétricos. El considera que esas condiciones
no rigen en la determinacion de la carga critica o por lo menos, que no la afectan
mucho. Sin embargo, cuando se tienen columnas asimétricas o incluso columnas si-
métricas hechas con placas delgadas, encontramos que el pandeo torsional o el fle-
xolorsional puede reducir bastante ia capacidad de la columna.

G =)

Figura 6-7 Posicién del centro de cortante de algunas secciones comunes para columnas.
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En el.apéndice E de las especificaciones LRI <e presenta una larga lista de
férmulas para calcular la resistencia flexatorsional de secciones de columnas. Los
valores dados para las resistencias de diseito de columnas {valores ¢.F,) formadas
de dngulos dobles y tes en la segunda parte del manual LRED, se basan en esas
férmulas. El manuatl no proporciona tablas para columnas formadas por dngulos
simples. Se indica en el manual que esto se debe a la dificultad de cargar tales miem-
bros concéntricamente, Esto resulta extrado porque aun si Angulas dobles o tes se
cargan concéntricamente, el pandeo flexotorsional se puede todavia presentar. ;Por
qué entonces el manual no proporciona tablas de carga similares para dngulos sim-
ples? En el manual se considera que en la prictica, las excentricidades reales de los
miembros formados de &ngulos simples son muy grandes y que ignorar esas excentri-
cidades puede conducir al use de miuemhbros subdisenados, Esto implica que el pro-
yeetista que use puntales de un solo dngulo, tendrd que emplear las férmulas de fle-
xolorsién y tomar en cuenia alguna excentricidad posible de la carga. Un ejemplo
para un problema de este tipo se presenta cn las paginas 2-49 y 2-50 del manual.

Para la flexotorsidn, P, = ¢, P, = ¢ Agk,, con ¢, - D85 y F,, se determina con
las Térmulas dadas a continuacidn

SiA VO =18

F., — Q{1 65K (A-E1D)
Sia, VO 1.8

A

r

. fuRT?
!,-( = )r, — (A-F3.3}

en donde ¢ = 1.0 para clementos que cumplan con as relaciones A, de ancho a ¢s-
pesor de la seccidn BS. | de las espeaificaciones LRED y si no se calcula como se indi-

ca en los apéndices E3 y BS.3
A - \/: (A-13-4)

F, = esfuerzo critice de pandeo clastico por flevotorsion.

Para perfiles con <simetria doble.

“EC, | 1
F,- Eﬁ‘—)i [ -‘—-’ '—’* (A'EJ‘S)

Para perliles con simetria simple en los que ¢l ¢je » de simetria:

8-5 Pandeo Hexolorsional de miembros a comprasion

Para perfiles sin sumetria, F, es la menor raiz de 1a signienic ecuacion cubica:
. . - . [
(F, = FOF, - FOWF, - Fy) - FIUF, = F.) )
\2
- FUE, ~ F.) (‘-‘3) -0 (A-E3-7)
LT X Ta
Una forma més conveniente para esta ecuacién es 1a siguiente:

- T 2]
HE .l,(vnl’,. FAREY = FL P f'n)lh
r

a

VU F ¥ FuFo t FoF )P, = FLF F =0

K, = facior de longitud efectiva para pandeo torsional
G = madula de cortante (kib/plgh)
¢. = constante de alaheo Pl
J = constante de torsion (plg)
i , o (A-E3-8)
Fa* ‘ill Pt —
A
? ?
L (A-E3-9)
TR (—;' )
L . (A-E3-10)
SO NIT .
I3 L (A-E3-11)
o T KL} : .
RS Gl L N (A-E3-12)
SN ITOVAY A7

Los valores de (.. J, 7o ¥ F se danpara muchas secciom?s en las tablas F!exuran]’-
Torsional Properties (Propiedades flexotorsionales) en la primera partcfdel m:nuar;
En ¢l ejemplo 6-6, el autor utiliza estas fér.mlflas para una columna or:na ;:1:;:1
dos angulos. El valor resultante para . P, coincide con el que se daenelm .

FJEMPLO 6-6

Determine (a) 1a resistencia por pandeo torsional y (b) la resistencia por pagdzo
flexotorsional de una columna de 18 pies articulada en sus extremos, formada de

bt YT 3
’, - i [I \/] . f;tﬂ’Tl—’_] {A-E3-6) dos dngulos de B> 6~ ! (con sus lados largos paralelos) con una placa de zentre
" [ : )
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6/Disefo de miembros a compresion cargados axialmente &-5 Pandeo flexotorsional de m p

En las tablas se lee.  J - 0.584 plg',
¢, ~ 2.280 plgf,

lr.

M8 v ! B
A J\“-\_—_‘ _r L 418 n'gu
h plec
: =078
c o [
onevioney <
N fopes 1R pees Revision de los valores para 7oy I
b E 7 2 H
" Raali fhr =00 227 1256 0 244
“"""'l'_—' Fa= 418 plg
024 222
I r, Figura 6-8 el __(4 m), _ 0718

o “_<

Calculo de los valores F,,, F. ¥ F,:
cllos. Los dngulos, de acero A6, estdn conectados entre si a cada 6 pies con torni-

llos de alta resistencia totalmente tensados, como se muestra en la lig. 6-8. La a 7 5382 50 Use KL en vez de KL,
secci6n transversal de la columna se muestra en la fig. 6-9 G = 11 200 klb/plg? P r Y
y K =10
KLY (01218} oo o
Solucion: (T)' - 744
Las propiedades de la secaidn son: (A = 138 plg?, r, = 2.56 plg, r, =
1.30 plg (para un solo dngulo) v r, = 2,44 plg ) KLy J(&TB S7)7 4 (3538 — 507 - BR.6B
. rolm
{a) Pandeo flexionante
2329 000
KLY (1m(12 v 18) Fo- ELE_,J - 36.40 kib/plg?
T —- = KR 52 i (RR.6HR)
rf 2.44 . i
. : . {w)}(29 000)(2 x 2 28) g —  ——
&, F, = 2026 kib/plg? n_{ O 12 T8 R 11200 x 2 x 0.58 (135)(a.18)°
¢ Py = (20026M 11 5) H__l,ﬁﬁ_k_ﬁ;
- 55.58 kib/plg’
{b) Pandeo fexotorsionante
] 16.40 + 5558 (4}(36.40)(55.58)(9-718}
La sc':ccu‘m transvcrsftl del miembro se muestra en la fig. 6-9 junto con algu- F,o= W F-qfl- (36.40 + 55.58)
nas propicdades necesarias para los cdlculos.

- 28.20 klb/plg?
Z-lepl .

ot Uple . ,\__JE_ _3.6,__-|.130<l.5
e ar g ¥ Vo

Figura 6.9 d F. = (DRSHO 9H1 x 36)(0.658)' D0 16,34 klb/plg?
g ) v [dd
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en donde F, se multiplica por Q, = 0.911 (pdg. 1-89 del manual) por tratarse
de un elemento esbelto sin atiesar.

¢ Py~ (16.34)(13.5) = 220 6 kIb

que coincide con el valor dado en la pag. 2-59 del manual. Esie valores 11 5%
menor que el valor correspondiente al pandeo flexionante.

6-6 CELOSIA Y PLACAS DE UNION

Se estudid ya en ¢l capitulo 5, 1o necesario que son los miembros estructurales a
compresion armados en puentes y en grandes edificios. Ceando tos miembros cons-
tan de mds de un perfil es necesario conectar sus componentes a través de sus lados
abiertos. El proposito de la celosia es mantener paralclas y a las distancias correctas
tas diversas partes del miembrao con objeto de uniformar la distribucidn de esfuerzos
en cllas, El estudiante entendera la necesidad de la celasia st considera un micmbro
estructural armado que conste de varios perfiles (como el miembro formadae pos
cuatro dngulos en la fig $-1) y gue soporte una fuerte carga de compresion. Cada
una de las partes tiende a pandearse lateralmente en forma mdividual a menos yue
éstas estén unidas entre si ¥ trabajen en conjunto para recibir 1a carga. Ademds de
la celosia, es necesario proporcionar placas de unidn tan cerca de los extremo< como
sea posible y en puntos intermedios si la celosia se interrumpe. Las partes (a} y (b)
de la fig. 6-10 muestran distintos arreglos de celosias y placas de unién Otras posibi-
lidades se mucstran en las partes (c} ¥ (d) de la misma figura.

La falla de varias estructuras se ha atribuido a una eelosia insuficiente en miem-
bros armados comprimudos. Tal vez el case mejor conocido fue la falia del puente
Quebec en 1907, Después de la falla, 1a opinidn general respecto al colapso de cste
puente fue que la celosia de las cuerdas a compresidn eran muy débiles.

Las dimensiones de las placas de unién y de la celosia por lo gencral estén deter-
minadas por las especificaciones. En la seccién E, sexta parte de las espectlicaciones
LRFD sc estipula que las placas de unién deberdn tener un espesor igual a por lo
menos 1750 veces la distancia entre las lineas de conectores o cordones de soldadura
y una longitud paralela al eje del miembro principal igual, por lo menos, a la distan-
cia entre las lineas de conectores.

L.a celosia consta generalmente de barras planas, pero puede formarse ocasio-
nalmente con dngulos, cubrepfacas perforadas, canales u otros perfiles laminados.
Estas piezas deben espaciarse de modo que las partes individuales conectadas no ten-
gan valores L/r entre conexiones mayores que el valor que rija para ¢l miembro ar-
mado completo. (El valor que rige para el miembro armado completo es KL/r.) Se
supone que [a celosia estd sujeta a una fuerza cortante normal al miembro igual a
y no menor que el 2% de la resistencia de disefio por compeesion ¢, , del miembro.
l.as férmulas para columnas se usan para disefiar 1a celosia en la forma usual, La
relacién de esbelle? s¢ limita a 140 para celosia simple y a 200 para celosia dohle.

66 Celosla y placas de unién

Celosia
simpie

Placa de umdn
Y
4 de edienid .

Crlosia
» dable
/

Placas de uman intermedias

(a cada lado de mternipeiones)
Cubreplacas (10
petlonadas

Figura 6-10

elosia
Si la distancia enire lincas de conectores €5 mayor que 15 plg deberd usarse ¢

i {a simple a base de dngulos. N -
d0b|€Ef; Szincicczlc(l);lja y p?ilt‘ﬂ‘: de unién, s€ permi!.e el uso d.e cubrc[‘)lacas;ommen;;s
en los lados abiertos de 1as secciones armadas. Si se necesitan agul_eros 3; ;i,ccon:
estas placas se deneminan cubreplacas perforadas. Gcneralrfl‘cntc sc;lgn?);n 2 core
centraciones de esfuerzos, asl como los csfugzpq secun((i]?l:ocsl gcr)]::h:::o S,ozonado
fuerzas cortantes laterales deben revisarse. (Se {;upon'c ‘ T o

ubrepldcas perforadas contribuye a la resistencia df’ diseno ¢, P, del mien
gie::;cnmplcr; las cgndiciones de la especificacion E4 relativas a lapaﬂo:r;el::ﬁ:(c):gs;
ancho-espesor, ete.) Las cubreplacas perforadas resultan atractivas p

proyectistas por las diversas ventajas que su uso reporta.

¢ ] 5.
1. Se fabrican facilmente con 108 métodos modernos de corte con ga
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2. Algunas especificaciones permiten la inclusidn de sus dreas netas en la
seccion efectiva de los miembros principales, sicrmpre que los agujeros se ha-
gan de acuerdo con 1os requisitos ohienidos empinicamente en mmerosas in-
vestigaciones

3. El pintado de las miembros se simplifica respecto a los mictnbros con celosia
ordinaria.

Elejemplo 6-7 ilustra el disefo de la cefosia y de Tas placas de unidn enlos extre-
mos para la columna armada del cjemplo 6-5. Las especi{icaciones para puentes son
algo difcrentes respecio a los requisitos para la celosia, pero los procedimientos de
discfio son précticamc.ntc los mismos

FEJEMPLO 6-7
Disefie, de acuerdo con las espectficaciones LREFD, la celosia simple atornillada
para la columna del ejemplo 6-5. Emplee tornillos de ]

-4

9 .
12 0 Mlg

(=

fm— e e

]

Figura 6-11

Solucidn:

La distancia entre lineas de tornilles es de 8.5 plg {< 15 plg); se puede usar en-
tonces celosia simple.

Suponga que las barras de la celosia estardn inclinadas a 60° con el ¢je del
miembro. La longitud de las canales entre las canexiones de la cclosia ¢s de
8.5/cos 30° = 9.8 plg y la L/r de una canal entre conexiones es de 9.8/0.763
= 129 < 56, que es la £./r del miembro principal, ya determinada previamente
en el ejemplo 6-5.

Fuerza en una barra de celosia.

V, = 002 veces la resistencra de disefio a compresion de la columna (del ejem-
plo 6-5)

6-6 Celosla y placas de unién

V, ~ (0.02){4578) = 9 16 KIb

I'u

s ¢/ - 4 5% kib = fuerza corlante en cada plano de cclosia

. , - 6.7
ra (con referencia a las dimensiones indicadas en la fig )

erza en una bar or
- (_845) (4 58) = 528 klb

Propiedades de una barra plana:

| = iI}"’!]

A=bt

'.'Eﬁ’_‘ ~ 0.289¢
ht

Diseno de la barra:

S

{

uponga I— = 140 {maximo permitido)
r
B 40
0 289r
= 0,242 plg (escoja { = ", plg barra plana)
) L w_?_ﬂ____‘ - 136
;" {0 289)(0.250) .

#.F,, = 11.54 kib/plg?

5.28

i 2 sita 1.83x})
Area requerida =~ Tk 0 458 plg? (se nece

.
i 1nlg -J) plg
Distancia minima al borde usande tornillos de 4 Pig =F4 p

: ) = 12.3 plg,
Por lo que la longitud minima de la barra est = 9.8 4- (23(13) - 12.3 ple

digamos 14 plg
Use barras de } x 2_; % | pie 2 plg

Disefo de las placas de extremo:

Longitud minima = 8.5 ple

Minima 1 - {g}8.5) = 0.17 plg
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Ancho minimo - & 5 (211} = 11 pig

It

Us | i
se placas de extremo de X - 8! ¥ Opiesi? plg

PROBLEMAS

Todas las columnas en los siguientes problemas fornm

e e an parte de marcos arriostrados con-

En los problemas &- i
i det";mr | : |6 1,6-2y6-3use el Sigulente procedintiento de tanteos estine un valor
e m.anua” e el vy orlcsa,f",. con ayuda de las tablas LRFD {3-36 0 3-50 en la sevia part
. ermine el drea de la colymmg lecct cién de y -
o u e A, seleccrone una seceidn de .
. seleccione otra seccidn en €aso de ser necesano, ete rrueon. caleule su

6.1, f)c:lc:cn?'n; :?bﬂcczén_w;ll mas I‘ip,c'rn para soportar las cargas aviales de compresion
o Sc,lcccmm ! Gy ; -W 35 klh %I. Kl = 14 pies y ¢l acero e AG, (Resp W12 x53)

PN (;'C(;I, n= 1:)(4} r:1|::: Illgc'rn Pard soportar las cargas avales de compresién

f ] SERL = 12 pies v el acero e Als

6-3. Repita el problema 6.2 con F, = S0 klh/ptg? (Resp, W14 < 74)

Para la soluci i i

disponibles :rlnd:l :’:1[::;31‘[!‘):!;;1;“(‘::sr:c(:.j(: e Tn ey 1 tab
6-4. Repita el problema 6-1
6-5. Repua el problema 6.2 (Resp W14 - o)
6-6. Repita el problema 6.1

6-7, l[.;sﬂﬁ)igl;m!mcn' columnas deben disentarse usande acero AM6 v las especificacio
R - stieccione las secciones W m: olumn e
continaom mids ligeras para esas columnas que se descrihen a
a = = 3 )
{(b: !l:. - 2;)‘(]) :II: L =12 pies. extremos articulados, (Resp, W12w 65)
o P_ = o o= 14 p{cs. cxtremos empotrados,. {Resp. WI2x 38 0 WE 5R)
o P_ = o H.bL ir= Iﬁ.ijjpnc_s, empotrada ia base, articulada arriha {Resp. W14 x 90
o= L= pies, exiremos articulad !
cidn W14 x 233 casi funcioms. o (e WIZSLA 1 e

6-8. Seleccione la seccién W mas hgera de acero A

as de columnas
as de la scgunda parte

v 6 que sirva comao col
€N 3us extremos con las siguientes cargas axiales P, = W00 klh y p “mn‘a oy
kib. Supenga KL = 14 ples Y T emto) = 400
6-9. i !
kSIct:EC;;onc 'Lll’t]’a s(c;:c;én W para soporiar una varga axial de compresign P 1630
- &l miembro de 24 pies de altura eqd articulad ¢ sopor
| : 0 en ambus extremos y tiene so
\z:::z;al (apoyo nunple) a la mitad de su altura en 14 direceidn débil .‘ielccc);onc las P(""f
o0 W14 mds ligera de acero A6 (Resp. Wiax 211 o WIi12x210) eeeen
6-10. Repita el problema 6.9 cont F, = 50 kIb/plg?

6-11. Repita el problema 6-9; el soporte lateral s
ra en [a direccidn déby| y la altura 1ot
o WI2x23i0

¢ Proporciona ahora ¢n los tercios de la alty-
al de la columna es de 33 pies. (Resp W14 x 213

6-12, Una calumna de 27 pies de aliura esta Soport

. ada lateralment
en la diveccidn débil, Seleccione la secaibin W \ e ooy alurn

mas ligera que pueda soportar las cargns

B

problemas

axiales por gravedad P, = 150 klb y P, = 100 kib; suponga que todas las K son igua-
les a 1.0, Use acero Ad6

6-13. Una columna de 14 pies se va a construir en un muro de manera que estard soportada
en forma continua en su direccidén débil, pero no en su direccién fuerte, Seleccione la
seccion W12 mds ligera segiin las especificaciones LRFD; la columna se puede suponer
con sus extremos articulados y el acero es A36 P, = 1000 kib. (Resp. W12x{20)

6-14. Repita el problema 6-13 con F, = 50 kib/plg’.

6-15. Una seccidon W14 de acero A36 deberd seleccionarse para soportar las cargas axiales de
compresién I, = 200 kiby P, = 325 kib. E! miembro de 30 pies de altura estard em-
potrado en sus extremos y iendra soporte lateral {(apoyo simple) perpendicularmente al
cje y en los tercios de su altura. (Resp. W14 x 99)

6-16. Usando acero A36 (excepto en los tubulares cuadrados y rectangulares donde F, = 46
kib/plg?), seleccione las secctones laminadas mads ligeras (W,"M, S, HP, tubulares
cuzdrados, reciangulares o redondos) adecuadas para las condiciones siguientes:

(a) P, 300 kib, L = 14 pies, extremos articulados.
(h} P, = 420 kib, L 15 pies, extremos empotrados.
(¢} P, = 740 klb, L = 20 pies, un extremo articulado y el otro empotrado.

6-17. Suponendo sdlo cargas axiales, seleccione secciones W para una columna interior del
marco mostrado. Use acero A6 y las especificaciones LRFD. Cada seccién de columna
puede ysarse a'lo largo de uno o dos pisos, scgtin sea convenicnte, anics de empalmarse.
Natos pertinentes: peso del concreto: 150 1b/pie’; carga viva sobre el techo: 30 Ib/pie’;
techado: 6 |b/me’; carga viva sobre pisos interiores: 80 1b/pie?; carga de muros diviso-
rios sobre pisos interiores: 15 Ib/pie’. Todos los extremos se consideran articulados.
Separacion centro a centro (c a.c.) de fos marcos: 30 pies. (Una solucidén: W14 x 61 en
los dos pisos superiores y Wld x 132 en los dos pisos inferiores.)

losa de concietn reforzado de 4 plg

4

nsas de concrele

tefnrzado § ' '
«de & plg S

g T i

[ pies -ﬁ*"l*—***“m Ll e - 40 p:h )

L~
L.
1=
3

Problema 6-17

6-18, Se desea diseftar una columna para una 2, = 2100 kib con XKL = 12 pies usando ace-
10 A36. Se dispone de una W14 x 145 y de placas de ] de espesor, Disefie las cubreplacas
gque dehen soldarse a los patines de 1a seccidn W para que la columna resista la carga

indicada.
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6-19. Cuatro 4n i
oo pigu!;)s :13 4?«4:3 ¢ usan para formar el miembro mostrado en la ligura; éste
cs de longitud y sus extremos estin age; fados: .
In recisteney o lon riiculados; el acero es A6, Determine
5 eflo a compreién del miembro, Di ia si
e ¢ 0. Disefie Ia celosia simple v las placas
en los extremos suponiendo que la conexida con los angulos es por medio de

lornillos de ! (Resp. P, =
x K A . = 411 & kib; placas de i
S 3% celosa s o ‘,2;,( e S ale union en los extremos:

Prohlema 6-19

6-20. Seleccione
P kl[l[: ;?lr dF canales estindar nara soportar una carga avial de COmpresiGn
y.eqta[ﬁ a,n,nan'c::.i?lt":..ii?e 24 |;1c? de longitud con amhas extrenos articulados
A raenla figura isciie la celosia sim
umén en los extremas con tornilios de conexidn de ¥ éstos dcherér:ﬂc' Yl PlaCi:S e
desde el alma de las canales. Use acero A6 " fane s Zle

— Rplg
Prablema 6-20

gg——

Capitt” 7

Diseino de miembros a
compresion cargados
axialmente
(continuacion)

7-1 LONGITUDES EFECTIVAS

El concepto de longitud efectiva se introdujo en ¢ capitulo 5 y se presentaron algu-
nos valores de K en la tabla 5-1. Estos factores se obtuvieron para columnas con
ciertas condiciones idealizadas de restriccién en sus extremos, que pueden set muy
diferentes respecto a las condiciones prdcticas de disefo. Los valores tabuladgs son
normalmente satisfactorios para disefios preliminares y para situaciones en las que
el desplazamiento lateral (ladeo) estd impedido por soportes laterales.

La longitud efectiva de una columna es una propiedad de toda la estructura de
la que lorma parte 1a columna. En muchos edificios pequeios los muros de mam-
posteria proporcionan suliciente soporte lateral para impedir el ladeo y permitir un
valor de K = 1.0 0 menor, Un gran porcentaje de edificios modernos, en particular
los mds altos, tienen sélo paredes ligeras de vidrio que proporeienan poco o ningin
soporle lateral. El resultado se manifiesta en valores de X mayores que 1.0 y en ¢l
ladco, a menos que se utilice un sistema de arriostramiento lateral definido, En los
edificios sin estos sistemas, la resistencia al ladeo la proporciona principalmente la
rigidez lateral propia de la estructura. )

En esta cxposicion el término ladeo se refiere al ladeq que se presenta en los
fendmenos de pandeo. Este no solo incluye el ladeo como-se usa en el andlisis de
marcos estaticamente indeterminados (en donde los marcos se deflexionan iateral-
mente debido a la presencia de cargas laterales, cargas verticales asimétricas o por
la falta de simetria en los mismos marcos), sino también el caso de las columnas cu-
yos extremos pueden moverse transversalmente si éstas se cargan hasta que ocurra
el pandeo.

Se pueden efectuar andlisis tedricos matemaéticos para determinar las longitudes
efectivas en estructuras con desplazamiento lateral. Sin embargo, tal procedimiento
resulta muy tedioso y tal vez muy dificil para ¢l proyectista promedio. El procedi-
miento comin es usar la tabla 5-1, interpolando entre los valores idealizados conte-
nidos en ella, o bien, usar latabla LRFI)-C-C2.2 (Nomograma paia ladeterminacién
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(fj".eg_h;r.”]-mll:ldé:,:r:;t,::‘ de columnas en mar'cos continuos), reproducida aqui en la
a5, e o o f;qai:?:ns? mga paré estimar las longitudes electivas de colum-
los miemreas | Ia_emucm cn:;)a movimiento lateral la proporciona la nigides de
manos de Tas (e 1S ra. Para usar el nomograma es necesario conocer los ta-
poder decernin |;; [)('m i:lrzr;aséque se concctan a la columna en cuestion, antes de
Se debe haoer dim_]g u ‘e sta. En otras palabras, antes de usar el noemograma
L previo de cada uno de los miembros.

——

tad d:‘ :s’lrt?:::‘nrlnej:ﬁ' Guide to Stabiluy Design for Metat Structures, {(nma

P0G T S :l:);]a. edicidn (Nueva York- Wiley, 1976), pig 420

I emgihs (Noy rence, Notes on J and 1. Nomograms for Determination of Lffecine

as shre las nomag,
vas). sim publicar, 1959

al disefo por estabi-

7-1 Longitudes efeclivas

o, K Ca
oo -
> f oo e
1006 - 1 0o ~ 1000
so0 A - 500 Los subindices A ¥ B t¢ refieren a los nudos en los dos
0.0 - 150 = W00 extremos de 12 columna considerada G se define como
200 N - 00 i,
i 1 L
100 ok
nn_ 4 — Ly
io 0 = do - 2.0 p> i,
# 0 = R0
10— 10 .
Pl - 60 ¢n donde S cs |a sumatoria de todos los miembros conec-
tados riggdamente al nudo y locabzados en e plano de
S0 = I~ 50 pandeo de la columna conssderada, I, es el moniento de
o : dag l-ag inerom y L. cs la tongitud e soportada lateralmente de la
i - columna, /, es ¢ momento de mercia y £, ¢4 la tongiud
. _1p no soportada lateralmente de una trahe y ¢l1o miembro
resinctivo, fo e £y se toman respecto a ejes perpendicula-
1 r res al plano de pandeo que se estd considerando.
o - »n Para exizemos de colitmnag soperiadas, pezo no rigida-
mente conectadas a la cimentacidn, G es {eéricamenie
i b e L igual a infinro, pero B menos que In UNIGn $¢ consiruya
come una verdadera articulncidn sin friccidn, se deberd
Lo - —1.0 tomar igual a 10 para disefios priclicoy 5i la columna estd
o umda rigidamenie en su ¢xireme a la cimentacidn, G pue-
L de tomarse igual & 1.0, Se pueden viar valores menores si
B | se Justifican anallticamente.
o J --rn —

1ADYO PERMITIDO
Figura 7-1 Nomograma para determunar la longitud efectiva de columnas en marcos continuos.

El Structural Stability Research Council (Consejo de Investigacion sobre la Es-
tabitidad Estructural} hace varias recomendaciones relativas él use del nomograma.
Algunas de ellas s¢ reficien a los soportes de las columnas y se muestran en la fig.
7-1. Por ejemplo, G (relacién entre la suma de las rigideces de las columnas conecta-
das en un nudo y la suma de las rigideces de las trabes conectadas al mismo nudo)
es tedricamente igual a infinito, cuando una columna estd conectada a la cimenta-
cién a través de una articulacion sin [riccion. Se recomienc(a que G se tome igual
a 10 cuando se usen soportes no rigidos. Para conexiones rigidas entre columnas y
cimentacién, teéricamente G tiende a cero, pero se recomicnda usar un valor de 1.0,

Para mejorar los valores de G usados en el nomograma se recomienda que las
rigideces de las trabes se multipliquen por ciertos factores cuando se conozcan las
condiciones existenles en los extremos alejados de las trabes. Si se permite el despla-
zamiento lateral y el extremo alejado de la trabe estd articulado, la rigidez de la trabe
debe multiplicarse por 0.5.

Las longitudes efectivas de cada columna del marco del ejemplo 7-1 se determi-
nan con el nomograma. (Cuando el ladeo es posible se encontrard que las longitudes
electivas son siempre mayores que las longitudes reales, como se ilustra en este ejem-
plo. Cuando los marcos se arriostran de modo que ¢! ladeo no sea posibie, K serd
menor que 1.0} En ¢l ejemplo 7-1 un disefio preliminar ha dado los valores para
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l(?s tamafios de los miembros indicados en la fig. 7-2. Después de determinar las lon-
g_lludes electivas, cada columna puede redisefarse. Si los tamafos cambian apre-
ciablemente, pucden determinarse nuevas longitudes efectivas, repetir los diseﬁnl: de
tas columnas, etc. Se usan varias 1ablas en Ja soluctdn de este ejemplo. Estas tablas
son rn)uy fdciles de entender después de leer Jas notas aclaratorias del nomograma.
ccatal. L3 esin s s o exaen oo dben examinirse or

' ne que ver con las diferen-
tes estructuraciones posibles en las dos direcciones. Muchas estructuras estdn forma-
das por. marcns rigidos en una direccidn y de marcos convencionalmente conectados
con arriostramienios en la otra. Ademds, los puntos de soporte lateral pueden, a ve-

ces, no ser los mismos en ambos planos.

EJEMPLO 7-1
Determine las longitudes cfectivas de cada columna del marco mostrado en la

fig. 7-2.u=and0 ¢l nomograma dade en la fig. 7-1. Los tamafos tentativos de
cada miembro se indican en la figura,

€ Wit dn ! Win o 47 i
{
2, g - i
- ; - 11} pies - N plg
Ed M i .
5 WiH v a0 Wik - 97 |
; 1 {
A g al ,
- - ’ '
- - = 12 pres - 0 plg
] = 3 )
A Il
£ S U
)

L- ==l mes -0 plg

Solucidn,

Factores de rigidez:

N pies - 4k plg

Miambro

Perlit t L f1L
AB Wh 24 RI% 144 N 578
8C WE w24 R2R 120 0 600
DE W8 .40 146 144 1014
LF WA~ 40 146 [ BH] 1.217
GH Whe 24 828 144 0578
Hi Wh 24 2R 120 0 6%
8E Wik« <0 &0O0 20 ERAE!
CF Wik« 16 448 230 | Ba7
M WIR<9? 1750 00 4861
Ft Wiex 57 158 100 2 106

Figura 7-2

7-1 Longitudes electivas

Factores G para cada nudo.

Nudo S AL ME(, L) G
4 ‘. Véase Fig, B-5 o
0575 + 0600
B _— 0 IR0
1311
0690
« e 0370
| 867
n Véase Fig. 8-5 100
10144 1 217
r ———— 0272
1,318 4+ 4 881
1217
F ———— 0 306
1867 4 2106
< Véase Fig B-5 100
0575 + DASN
1 —_— 0260
4 6!
0 690
I —_— O i2R
2 106
Factores K segin el nomograma (fig. 7-1)
Valores G en los
Columna extremos de cols K
AR 10.0 ) 3RO 172 .
B 0.380 03170 112 .
nr 100 022 110
EF 0272 O I06 109 .
(173 100 0 260 1.70 .
i 0,260 212K 110

Y
L

En realidad en el manual LRFD (p4gina 2-5) se presentan dos nomogramas; el
que se presenta en la fig. 7-1 de este capitulo es para casos donde los desplazamien-
tos laterales (ladeo) son posibles, en tanto que el de la fig. 7-3 es para marcos sin
ladeo. En este tltimo caso K debe ser igual o menor que 1.0. Para obtener mejores
resultados, las rigideces de las trabes se pueden modificar nuevamente para ciertas
condiciones en sus extremos. Si los extremos alejados estdn articulados, las rigideces
se multiplican por 1.5 y por 2.0 si estdn empotrados.

El nomograma de la lig. 7-1 para marcos con ladeo siempre da valores K =
1.0, De hecho, factares X de 2.0 a 3.0 son comunes y ocasionzlmente se obtienen
valores mayores. A muchos proyectistas estos valores tan grandes no ies parecen ra-
zanables Si se obtienen valores K aparentemente muy altos, el proyectista deberi
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Flguln 1.3 Nomogr L1} (] rminar a lectiv -
! grama para determi ar I C ¢ mnas arcos n
" Inngllud efectiva de colu nas en marcos conti

revi
cm:(::l; co:‘ s(l:m(? cndado los valores que adoptd del nomograma {valores (), asi
as : i o
¢ hip rcsus.bzi'ucas usadas al preparar éste Fstas hipbtesis se estudian en las
05 préximas secciones de este capitulo.

7-2 FACTORES DE REDUCCION DE LA RIGIDEZ

Los nomogramas se elaboraron con base en un conjunto de condiciones idealizadas
:]::mr::r‘a: vez s]c dan_en una estructura real. La hsia completa de tales suposici:mc;
s Com‘ Orral en la pagina 6-152 del manua! L_RF[). Algunas de éstas son las siguientes:
portamiento de las columnas es elistico, todas las columnas se pandean simul
tdneamente, todos los miembros tienen secciones transversales cor{sta :
nudos son rigidos, elc. Fanies, todes fos
Si las condiciones reales son diferentes de las supuestas, se pueden ohiener valo-
res K muy ng‘lndc‘i y los disefios resuliantes serdn sumamente conservador UO
gran porcentaje de columnas fallan en e} intervalo incldstico, pero los nomo c:;alma:
S€ preparan suponiendo comportamiento elastico. Esta situacién cx‘ uesta ) i
mente en ¢l capitulo § se ilustra en la fig. 7-4. P prev
Para estos casos los valores de X son muy conservadores ¥ deben co i
como se describe en esta seccidn i e

7-2 Factores de reduccidn de la ngidez

-~ -2 T lAstien

Inetashicn

~—— [ nnguud no soportada [aleralmenie

Figura 14

En el intervalo eldstico 1a rigidez de una columna es proporcional a Ef en donde
E = 29 000 klb/plg’, en tanto que en el intervalo ineldstico la rigidez es mas bien
propotrcional a £f en donde E es el mddulo reducido o el médulo tangente.

En los nomogramas se mostrd que la resistencia al pandeo de colurmnnas en mar-

¢cos estd relacionada con

Y(£1/L) de las columnas
Y (K1) de las trabes

Si las columnas se comportan eldsticamente, el médulo de elasticidad se cancela
en la expresidn anterior para G. Sin embargo, si €l comportamiento de la columna
es incldstico, (o sea, si A < 1 5}, los factores de rigidez de la columna serdn menores
¢ iguales a K J/L. Como resultado, el factor G usado para consultar el nomogra-
ma serd menor y el factor K resultard mas pequefio.

Aungue los nomogramas fueron claborados para una accidn eldstica de las co-
lumnas, pueden usarse para una situacién incldstica si el valor de G se multiplica
por su factor de correccién llamado factor de reduccidn de la rigidez (FRR).

Este factor de reduccion es igual al modulo tangente dividido por el médulo
cldstico (£,/E) y es aproximadamente igual a, F, o /F. dime = Puf A/ Fer tine:
Los valores de esta correccidn se muestran para varios valores P,/ A en el ma-
nual LRFD; cn sus pdginas 2-6 y 2-7 se presenta un método directo para considerar

ct pandeo ineldstico. Los pasos necesarios son los siguientes:

1. Calcular P, y seleccionar una columna de prueba,

2, Caleular P,/ A y escoger el FRR de la tabla A en la segunda parte del ma-
nual. (Si P,/ A es menor que los valores dados en la tabla, la columna se
encuentra en el intervalo eldstico y no es necesario hacer ninguna reduccion.)

3. Se calcula el valor G, vy se multiplica por el FRR; luego se determina K °

con el nomograma.
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4. Sccalculala relacién de eshelier efectiva K1 /r, se obticne ¢, £, en el manual

¥ se multiplica por el 4rea de Ia columna para obtencr Pu. Si este valor es

muy diferente del valor calcilado en el paso I, e escoge otra columna y s¢
repiten los cuatro pasos.

El ¢jemplo 7-2 1lustra estos pasos para el disedo de una columna en un marco
con desplazamientos laterales. Se verd cn este eyempio que el autor silo ha conside-
redo comportamienta en un plano v silo Sflexiiin respecio al eje x. Como consecuen-

cia del comportamiento incldstico, el factor de longitud efectiva se reduce apre-
ciablemente,

EIEMPLO 7.2

Seleccione una seccion W12 para la cohnmna 48 del marco mostrado en la fig.
1-5, supomendo {a) comportamienio etdstico ¥ (b} comportanuento inel4stico
de la columna. Se usa acero A& Puo= 1240 kIb. Suponga que las columnas
arnba y abajo de la A8 son aproximadamente del mismo tamafo que ésta
Considere sélo el comportamicnto en un plano

. -leuat 1amane
que 1H '

12 e

__WIR k0 Mk &gy
I D |
i
1" ey
WIR v 50 B Wik i
" lgua’ 1amamn 12 med
que AR |

L = 30 pes 7——L—~ Uk pies, - - -I

Figura 7.5

Solucidn:

{a) Suponiendo a la columna en el intervalo eldstico

Ensayamos una W12 x 170 (A = 50 pig, 1, = 1650 plg', r, = 5.74 plp)

G2 BU/LY  (1650/12) .
T Iun) T o0y

K = 2.0 segin e nomograma

KL (230012 x 12)
ro 574

#.F, = 25.68 klb/plg?

"

7-3 Disedic en un plano de columnas apoyadas entre si

P, o= (2568350 0) - 1284 kIb = 1240 klb . 0K
Usar W12x 170 ’ :

{b) Solucién incldstica

Ensayamos una seccidn mds ligera: W12 x 152(A4 = 44.7 plg?,
I, = 1430 plg*. r, = 5.66 plg)

A - 1240 = 27.74klb/plg?
A 447 -

FFRR = 0547 dec la pdgina 2-9 del manudl LRFD,
por lo que la columna se encuentra en ¢l intervalo ineldstico.
2D
U, L)

_ (2)(1430/12) (0 547) = 2.44
(2)(800/30)

G, =Gy (FRR)

K - 1.68 de! nomograma en la fig. 7-1

KL (1T68M12x12)

r 566

- 4274

é F,, = 27.79 kIb/plg?
P,={2779)(44.7) = 1242 klb > 1240 kIb

Usar W12x152 N
7-3 DISENO EN UN PLANO DE COLUMNAS .

APOYADAS ENTRE Sl

~

Cuando se tiene un marco sin arriostrar con vigas rigidame?ltc conectadas a colum-
nas, se puede diseRar con segundad cada columna usando el nomograma con ladeo
no impedido para obtenct los valores de K {que probablemente seran bastante mayo-
res que 1.0). Si se sigue este procedimiento, los resultados serdn muy conservadores.

Una columna no puede pandearse por ladeo a menos que todas las columnas
en el mismo piso se pandeen por ladeo. Una de las hipdtesis supuestas al preparar
el nomograma de la fig. 7-1 es que todas las columnas del piso se pandean al mismo
ttempo. Si esta hipdtesis cs correcta las columnas no pueden soportarse entre sf.. por-
que s1 una estd a punto de pandearse, las demds también estardn en. esa condicién,

Sin embargo, en alpunos casos clertas columnas en un marco tienen un exceso .
de resistencia al pandeo. Si, por ejemplo, las cargas de pandeo de las columnas exte-
niores del marco sin arriostrar de ta fig. 7-6 no se han alcanzado cuando las cargas
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de pandco de 1as columnas interiores se alcanzan, el marco no se pandears. En efec-
te, fas columnas interiores se apoyaran sobre las exteriores, o sea que las columnas
exteriores 'arriostraran’ a las interiores. Para esta situacion se proporciona una re-
sistencia al cortante en fas columnas exteriores que resiste la tendencia al ladeo

Existen muchas situaciones pricticas en las que afgunas columnas tienen resis-
tencia al pandeo en excesa, Esto puede pasar cuando el disefio de diferentes colum-
nas de un piso depende de diferentes condiciones de carga. Para estos casos, la falla
del marco ocurnird sdlo cuande las cargas por gravedad se incrementen lo suficiente
para compensar la resistencia adicional de fas columnas menos cargadas. Coma con-
secuertcia, las cargas criticas de las columnas interiores de la fig. 7-6 se incrementan
y sus longitudes efectivas decrecen. En otras palabras, si las columnas exteriores es-
tdn soportando a las interiores contra ¢l ladeo, los factores K para esas columnas
interiores se acercan a 1.0. Yura' afirma que la longitud efectiva de algunas de las
cofumnas en un marco sujeto a ladeo puede reducirse a | 9 en este tipe de sitnacio-
nes, aun cuando aparentemente no csi4 presente rtingdn sistema de soparte lateral
o de arriostramiento,

El efecto neto de la informacién presentada aqui es que la carga total por grave-
dad que un marco sin soporte latera) puede resistir, es igual-a la suma de las resisien-
c1as de 1as columnas individuales. En otras palabras, la carga total por gravedad que
puede ocasionar pandeo por ladeo en un marco. puede repartirse entre las columnas
en cualquicr proporcion, con la condician de que la carga mdxima aplicada a cual-
quier columna no exceda la maxima carga que
soportada contra el tadeo con K = 1.0.

En la exposicidn que sigue nos releriremos al marco sin soporte lateral de Ia
fig. 7.7 (a). Se supone que cada columna tiene una K = 2.0y se pandeari hajo las
cargas mostradas,

Cuandoe of ladeo ocurra, el marco se inclinari hacia un lado como se muesira
€n 1a parte (b) de la figura y se desarrollardn momentos £a 1guales a 2004 y 700A.

Suponga que cargamos el marco con 200 kib en la columna izquierda y con 500
kb en 1a columna derecha (200 k!

a columna podria resistir si estuviese

b menos que antes). Sabemos que para esta situa-

VA 707 3
Figura 7-6

V72

; :
TA Yura, The Effective Tength of Columns 1n Unhras el Frames (La tangitud efectiva de en.
lumnas en marcos no arnnstrad

iRy, 1742 s, f.‘ﬂgmer’rmg Journal, AISC. 8 num 2 (egundo trimestre, 1971},

7.3 Disefio en un planc de columnas apoyadas entre sl

206 kb 70 kb O kb 700 kib 200 3b SO0 kb

"-rl | |

lrivzd 7777 g
e
0na maa
l i) ' (18]

Figura 7-7

cidn, que se muestra en {c), ¢l marco no se pandeard por ]adeq h;}s_la que se a[c]ance
un momento de 7004 en la base de la columna derecha, Esto significa que la co'um-
na derecha puede tomar un momento adicional de 200A. Entonces, como afirma
Yura, la columna derecha tiene una reserva de resistencia que puede usarse para so-
portar a la columna izquierda y prevenir su pandeo por ladeo. |
Obviamente la columna izquierda estd ahora soportada contra el ladeo, y ¢
pandeo por ladeo no ocurrird hasta que el momento en su base alcance el valor
2004. Por lo tanto, puede disefarse con un factor K menor de 2.0y puc?de soll:orlar
una carga adicional de 200 klb, obtcniéndlnse as{ un total de 400 'klb; 51|n em arg[o.
esta carga no debe ser mayor que la capacidad que se obtendrfa si la columna estu-
viese soportada lateralmente contra el Iadep con K = 1.0. Debe mencmnalrse q:.::
la carga total que el marco puede soportar sigue siendo de 900 lf[b. como enla pa
figura. . ‘

@ dl‘:.a.lawzngiaja del comportamiento del marco descrito aqui, se ilustra en el ejemplo
7-3, donde se supone que las columnas interiores de un marco estdn soportadas an-
tra ¢l ladeo por las columnas exteriores. Se supone entonces qEJc cada c_olumna inte-
rior tiene una K = 1.0, Estas se diseitan para las cargas factorizadas fnoslradas (660
klb c/u). Luego se determinan los factores K para las co]un:nnag\cxtcrlorcs con el nlo-
mograma de ladeo no impedido (fig. 7-1) y cada una se disefia para cargas iguales
a 440 + 660 = 1100 kib.

l'JH\rél]'l;n(;;g de accro A6 en la fig. 7-8 tiene vigas rigidamente unidas a las colum-
nas exteriores y todas las conextones son simp‘!cs. Las columnas estin soponadas
lateralmente arriva y abajo contra desplazamientos I'Tncra.Jcs (ladeo) hacia aft{t':Jrla
del plano del marco, de modo que K = 1.0 en esa dxrcnclén: El ladeo es postl e
en el plane del marco. Disefie las columnas interiores suponiendo K = 1.0 ykl:.s
columnas exteriores con K de acuerdo con c! norflograma yuna P, = 1100 R
(Con este enfoque del pandeo, las columnas milcrlorcs no podrfan soportar carga
¢n absoluto, ya que parecen ser inestables bajo condiciones de ladeo).
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P, = 140 kb P, - 660 kb P, =66 kh = 440 kib
Conexibn rignta . ] __ Wi Tt J, l |/ Gonerion rigida
b Loy — o= - 4
Coneudn !
@ @ simple 15 mes
] Pz 27 l

4
L— 0 preg -—— -L ) e -L - ek -1

Figura 7-8

Selucidn:

Diselo de las columnas interjores.

Suponemos K = 1.0: KI = (1 0¥}15) = 15 pies; I, = 560 kb
Use W14x90
——

Diseiio de las columnas exterores

K, = 1.0 (fucra del plano); P, = 440 klb
En el plano. £, = 440 + 660 = 1100 kib; K| se determina con el nomograma.

Ensayamos una W1dx 159 (4 = 467 plg. 1, = 1900 plg*, r. = 6.38 plg)

Parra

1900415
Tl ‘{‘2
HOO/3 < 0§

{1a rigidez de las trabes se multiplica por 0 5, va que se permite ¢l ladeo y el
extremo alejado de ellas est4 articulado)
G_mn - 10

K, «~ 240

KoL, (230012 <15
r, .34

¢, F,, = 2404 kIb/plg?

6771

Po- (2408036 7) = 1122 7TKlb = 1100 kb
Use W4~ 159
Pl L

7-4 Placas de base para columnas cargadas axialmente

7-4 PLACAS DE BASE PARA COLUMNAS
CARGADAS AXIALMENTE

El esfuerzo de disefo por compresién en el Area de apoyo de un cimiento de concreto
o de mampostetia, es mucho menor que el correspondiente a la base de acero de una
columna. Cuando una columna de acero se apoya en fa parte superior de un cimien-
to, 0 de una zapata aislada, es necesario que la carga de la columna se distribuya
en un 4rea suficiente para evitar que se sobreesfuerce el concreto. Las cargas de las
columnas de acero se transmiten a través de una placa de base de acero a un 4rea
razonablemente grande del cimiento, que se localiza abajo de dicha placa. (Notese
que el cimiento tiene una funcién semejante, va que éste distribuye la carga sobre
un drea ain mavyor, de modo que el terreno subyacente no se sobrecargue.)
. Las placas de base de las columnas de acero, pueden soldarse directamente a
las columnas, o pueden ligarse por medio de alguna oreja de dngulo remachada o
soldada, estos métodos de conexion se ilustran en la fig. 7-9. Se muestra una placa
de base soldada directamente a la columna en la parte (a) de la figura. Para colum-
nas pequedas, estas placas pueden soldarse a la columna en el taller, pero para co-
lumnas mayores ¢s necesario embarcar las placas por separado y colocarlas en su
nivel correcto. Entonces las columnas se montan y se coneclan con el cabezal me-
diante tornitlos de anclaje o anclas que pasan a través de 1as orejas de dngulos que
se han soldado a las columnas en el taller. Este tipo de arreglo se muestra en la parte
(b).de la figura. Algunos disetadores prefieren utilizar orejas tanto en los patines
como en ¢l alma.
Las longitudes y anchos de las placas de base para columnas generalmente se
seleccionan en multiplos de pares de pulgada y sus espesores en mualtipios de § plg.
Para garantizar que las cargas de las columpas se repartan uniformemente sobre sus

Cimentacién
de concielo ﬁf 1&
{b)

Figura 7-9 Placas de base para columnas.
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placas de base es esencial que exista caontacto entre las dos. Para lograr esto es nece-
sario enderezar las placas de espesor mayor de 2 plg por medio de procesos de pren-
sado o fresado. Las placas de mds de 4 plg de espesor necesitan tener sus superficies
de apoyo maguinadas, excepto en dos casos. Si la superficie del fondo de la placa
esta en relacion con la lechada de cemento para asegurar un contacto completo con
la cimentacidn, la placa no requiere del maguinado. Ademads, la parte superior de
las placas mayores de 4 plg de espesor no requieren maquinado si se usan soldaduras
de penetracidn completa (descritas en el capitulo 14) entre la columna y la placa.

Se considerardn inicialmente columnas que soportan cargas de magnitud me-
dia. Si las cargas son muy pequefas, de modo que las placas de base resultan tam-
bién muy pequefas, el procedimiento de disefio se tendrd que revisar como se deseri-
be mas adelante en esta seccién.

El método de diseto presentado es el recomendado por el :nanual LRFD. Para
analizar la placa de base mosirada en la fig 7-10, se supone que la columna transmi-
Ie a la placa una carga total P, y que esta carga se transmite uniformemente a tra-
vés de la placa a la cimentacién, con una presion P,/ 4 en donde A es el drea de
la placa de base. L.a cimentacidn reaccionard a su vez con una presién P,/ A v tende-
r4 a flexionar las partes de la placa de base que quedan en voladizo, fuera de la co-
lumna, comao se muestra en la figura Esta presién también tiende a empupar hacia
arriba la parte de la placa comprendida entre los patines de la columna.

En relacién con la fig. 7-10, el manual LRFD sugiere que los momentos mdxi-
mos en una placa de base ocurren a distancias entre 0.80 4, y 0.95 d. El momento
flexionante se calcula en cada una de estas secciones, y se utiliza el mayor de 1os
valores, para determinar el espesor de la placa necesaria. Este método de andlisis es
sdlo una aproximacion de las verdaderas condiciones, ya que los esluerzos reales
en la placa son resultado de la flexidn en fas dos direcciones.

Area de la placa La resistencia de diseflo por aplastamiento del concreto debajo
de la placa de base debe ser por lo menos igual a fa carga soportada. Cuando la placa
de base cubre ¢l drea total del soporte de concreto {pedestal o dado), esta resistencia
es igual a ¢, (= 0.60 por aplastamiento en ¢l concrete) multiplicada por la resis-
tencia nominal del concreto, 0.85 (| A4, (donde f,; es la resistencia a compresién a
los 28 dias del concreto en kib/plg? vy A, es ¢l drea de la placa)

P, d (085 F7.4,)

Si toda el 4rea de concreto del pedestal no queda cubiesta por la placa, ¢ con-
crelo bajo ésta, rodeado por el concreto fuera de la placa, sera algo mds resistente
y su resistencia nominal se calcula con la siguiente expresién en la que A, cs ¢l drea
maxima de la parte de la superficie del pedestal que es gcométricamente similar a
y concéntrica con ¢l drea cargada.

P. = $ADRS £1.4)) \/% <, 1714,
1

7-4 Placas de base para columnas cargadas axialmenie

| & placa de base nene
/la tendenuia a levantarse

— AT e

7- n~-T A ﬁ.]

o T

s

Figura 7-10

Espesor de la placa Con referencia a la fig. 7-10, tomamos moinentos cn cadal
dureccién como si la placa tuviese voladizos de longitud m ¥ n. Los momentos son:
2).

P AN BY(mf2) o (Puf ANt ()] _
{ /N:'))lcsc que s hacemos migual an, los dos momentos serdn iguales y se tendrd
un valor minimo para el espesor de 1a placa Esta situacion puede lograrse cuando

N J,T| (s
y B~=~

en donde A~ DSO095d - 0RO DY
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] El mayor de esos dos momentos se iguala a la resistencia de disciio por flexion
de la placa cuyo espesor es £, La resistencia de diseio por flexian (b £, 7} se pre-
senta en los capitulos & y 9. Los valores resultanies para f, soi

_?.Fﬁ-
Ih— [
0%l 8y

o
fp—naf T2
09 F BN
Con estas expresiones se pueden determinar 1as dreas mimm

base, obteniéndose los resuliados siguientes,

Area minima de la placa para ef limite supenior de la resistencia al
to del concreto

as de las placas de

aplastamien-

] P_ i K
', |06085 7]
0 bien A, = _h

060l 70 /)

Ademds A, no debe ser menor gue el per

alte de la columna muliiplicado por
el ancho de su patin.

A - b

Si la columna esti carg
sobre el 4rea sombread
de base se determing

ada ligeramente, se supone que la carga esta distribuida
a mostrada en la fig. 7-11, El espesor requerido para la placa

tomando ¢l apoyo sobre ¢l drea en forma de I y calcalando
el momento de la placa, que funciona como un vol

patindeia columna, La longitud del voladizo se re
y se mide desde el ¢je del alma o del patin

tdizo empotrado al alma o al
presenta con ladetra ¢ en a figura

L4 /

Figura 7-11

7-4 Placas de base para columnas cargadas axialmente

El manual LRFD determma entonces, para columnas cargaldai‘;I Ilgcran;c:ﬁe;)Ia
‘ ic { ¢ ¢ llama a ésta P,
parte de P2, aplicada al drea encerrada por la columna_ (&,d) ¥ A

P
= |\ (b}
Py (BN)( e

Se caleula ¢! drea de la region en forma de H dividiendo P, entre la presidn
permisible.
P, "
e aRds S OHII07D

Ap

¢ i artir
Usando las complicadas dimensiones del drea H, puede determinarse ¢ a ps
de A,, como sigue:

cm Md b b=t = Jld b — 1) — 4(Ay by
Por titimo, el espesor de la placa de base para esle caso se determina tomando

. . . . ia
momentos de la presion en et voladizo de longitud ¢ e igualdndolo a la resistenc
por MMexion de la placa de espesor . El resubtado es:

2P,
= _
s N9 r,A4,

i on
El espesar de las placas de base de columnas es el mayor valor obtenido ¢
las tres ecuaciones siguientes:

2P ! n 2 f - _2.P"_
“*"Nooran " "NoskeN 7 _ Vo5 F, 4,
£n el cjemplo 7-4 se disefia una placa usando las ecuacignes descritas aqui para
p A
Ayt

FJEMFLO 7-4
Disciic una placa de base de acero A36 para una columna-.WIZ x 65 cc::; u:a;?:jg:[
muerta de trabajo de 150 kib y una carga viva de lraba]p de 230 k .8 am,8 te
concrelo es de 3 kib/plg?. Suponga una zapata de 9x 9 pies. (A4, = 108x =
11 664 plg.)

Solucidn:

P,o= (1.2)(150) + (1.6)(230) = 548 kb
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1. Area de la placa de basc: )
. Py Py
<ty =
OGO RS) YA, thdf ™ (060174
PR P, 1 1 S48 ; MO RSY YAty hyd 1706171
b 060857 T TToema e n0as s ~ M 00pie = o 2Tl
) - ; OR8N JTLeea (1200 121y e
4, = ___:_. [ 179 1 plp? - I
Do LTf (06)1LT < 1) ple Ay = _ 31 s plg?
06)(17x3)

A= A S 2 I2000200) - 148 44 plg?
6. Longitud ¢ del voladiro

2. Dimensiones B y N de la placa
P G /A2 e Vi by~ 1) — 4y — by |

A - OSO95d - 080 b )~ (05005 L 1202 050 « 1200 ' 4

— 1957 plg

L (1212 + 1200 = 0 605) — (12,12 1 12,00 - 0 605) — 4(30.9 - 0 605 1 12.00)

Vo VA 3= TTOT 0087 < e bl Usar & - IS pig - 3
g 1791 0452 pl

-—— e < . "=

N (37 7 1 %ple ke B - Faple debido al ancho del patin f PR
de la W
7. Lspesor de la placa

3. Croguis de Ia placa (lig 7-12)
. _ , - n [ 2P g [_(OW) 4 ee plg
09F, BN (O9)36)(IND(15)
[ - P, _a

U

§ 1
S —— oot
I | S 457 —w(Z)(379 ’} ~ 0416 plg
; | V 09F, 4, Vo oezrn
4T o :'I":;fl'm vt nplg \ UsePLEx 14 x 15
I -
|
o= — ’ g PROBLEMAS _
T T el T-1. Seleccione una scecion W12 para la columna A8 mostrada en la figura. P, = 1100
kb, Use acero Ad6. Las ¢olumnas armba y abajo de la AB 3on aproximadamente del

sk, =9y,
= 2 N ple --| l—- / ,”NK.J o X . . by
® mismo tamafo que ésta Considere s6lo acciones en el plano. (a)} Suponga comporia-
miento elastico (b) Suponga comportamiento inelastico. (Resp. W12 x 152, Wi2 > 136)

L [ | 100 plp -

Figura 7-12
14 paes
. W = AR W2« i
4. Célculo de P, (carga asociada 2] Area encerrada por la columna) A B
14 piey
r 548 . w2l x tR WIl X R
Po=—2—hd - —— (12 i -
PTE N T Oy A0 12) - 379 S kb ' 1
: |
5. Valor del 4rca en forma de H " ,.L W _L % .l. % Problema 7.1
Thopies s - MHme = Mpien mee— s JRprey—-— .
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7-2. Repita el problema 7-1 con £ = 50 klb/plg’,
1. .

3. Repita el problema 7-1 consideranda wna WA, (Resp, Wi« 145 W14« 130
1-4. Seleccione una W14 para la columna €1 mostr )

nes en y i

ine]-mi::, p;-;mo (In‘)u.?l;;;t?nga compaortamienio eldstico (b Suponga comportamiento
dst = 133 y use acero A6, 1 as columnas arriba y ah; y

aproximadamente del mismo ramafio que gsta. yammo dela € con

adaen 1 Ligura, Considere sdlo accin-

1S pes

———

15 pres

15 pues

1t ey -~ — - Wopies - edeu . o L pues

Problema 7-4

7.5, :a;:::;:cl:;znclu:nnmInlcl mm;:n muostrado can baswe en &eccmml-s W2y acero A36, unthive
‘ lcanta neldstico det factor A 1 as columnas estdn 0 adas arrj Ay

::;:]r:: t:i]:s;:r:ﬂczlapT;::l:;;lfucm dcllgml.'mn demodogue A = | 0 crr:‘}:':’:.;::;::ﬁl:‘!yl ‘I'?(I‘:c(:

e eren el plan duﬂr::::,c.::h, 1sefe la columna derecha usando A = 1.0y la colum-

estd e eareert .] ‘pm medio d.CI nunutgrmna; £, = 1500 kib, La viga

ada a la columna izquicrda v tiene una conexion sunple ¢con b

columna derecha {Resp. W12 > 106, W2 210 e

P Sikth f, o+ s0p

I / oneuin ample
+

WIH 154

onexdn ngigda —

L—— 24 nm—*J

Prablema 7.8

7-6. Repita el problema 7.5 con P, = R80 klh.

7-1. Las colum i
b nas det marco mostrado en la figura estdn soporiadas arnba y abajo contra
splazamientos hacia afuera del plano del marco de modao que K -

direccién El i ot
:l laden es posible en ¢l plano del marco, Disede Ta columna interior supo-

r;:;\)dol.'\ = 1 Dy las columnas exteriores ¢on K determinado con el nomoprama; 2 =
klb. Use acero A36 y una seccidn WId (Resp. W4 <193, Widw 190 o

Problemas

PoEED LR P - [6RD L P = ROO kin

- coreadn tignda
((\llf\ll‘ln Nzldﬂ w10 « 49 ) WJG x99 /: -
\ contnnn
simple
16 pres
wh =

’ . -
L— Ul pres ‘-L— 10 pres 'I

Praoblema 7-7

7-8. Repita el problema 7-7 con F, = 50 klb/plg®.

7-9. En el marco mostrado en 1a figura las vigas estan rigidamente conectadas a las colum-
nas exteriores y simplemente apoyadas en las columnas interiores. Las columnas estdn
soporiadas arrtba y abayo contra desplaramientos hacia afuera del plano del marco de
modo que K = | 0 en esa diecardn. El ladeo es posible en el plano del marco. Disene
las columnas inteniores suponiendo K = 10 v las exteriores con K determinado con
ayuda del ndmograma; use secciones W14 en ambos casos y acero A36; P, = 1625
kih. {Resp W14x99, W14 x 233}

f’" = 500 4lb M, = 750 kb F, =750k P“ = 750 kb P, 500 ¥ib

W4 ¥ U4 J

canexsdn ricida

15 pees

woioug l W34 < 94 Wod ¢ o4

onevdn nigida
< wadn nigid -

coneadn
smple-

4 A - - N
T O N S
~— B e - - == 3 pres - 32 pres ——t—— 3 pes

Prablema 7-9

7-16. Repita el problema 7-9 con F, = 50 klb/plg’ y sup(micndq que la seccion de fa viga
es una W2d x 76. .

7-11. Disefie wna placa de base de acero A36 para una columna W14 % 82 con una carga
muerta de trabajo de 120 kib y una carga viva de trabajo de 460 klb. La resistencia del
concreto a.los 28 dias es de 3 kib/plg’. El tamano de la zapata es de 11x 11 pres.
{Resp. placa l; x k5% 20 plg) )

7-12. Disefe una placa de base de acero A36 para una columna W12 x 106 con una carga
muerta de trabajo de 100 klb y una carga viva de trabajo de 420 kfb. La resisiencia del
concreto a los 28 dias es de 4 klb/plg!. El tamafo de la zapata es de 12 x 12 pies.

7-13. Repita el problema 7-12 con 1a columna soportada por un pedestal de 28 % 28 plg.
{Resp placa de 1] ¥ 13x 16 plg}

T-t4. Diseite una placa de base de acero A36 para una columna W14 x 120 que soporta una -
carga avial P, = 960 kib. La zapaia es de 10 7 10 pres y f, = 3 klb/plg?.




Capitulo 8

Vigas

8-1 TIPOS DE VIGAS

Las vigas son nuembros que soportan Cargas transversales. Se usan generalmente en
posicién horizonty| ¥ quedan sujetas 3 Cargas por gravedad o verticales; sin embar-
O, existen excepciones, por ejemplo, el caso de los cabios,

Entre los muchos tipos de vigas cabe mencionar las siguienges: viguetas, dinte-
les, vigas de fachada, largueros de Puente y vigas de piso I.as Viguelas son vigas es-
trechamente dispuestas para soportar los pisos y techos de edificios; los dintelps se
colocan sobre aberturas en mur'os de manmiposteria COmMa puerfas y ventanas Lag
vigas de fachada soporfan las paredes exteriores de edificios y también parte de las
cargas de los Pisos y corredores Se considera que la capacidad de las vigas de acero
Pard soportar murgs de mampesteria (Junto con la invencion de log elevadores)

Y como parte de un marco estructural, permitio |a construccion de los rascacielos ac-
tuales Los largueros do puente son tas vigas en los pisos de puentes que corren para-
lelas a la super ficie de redamiento, en tanjo que las vigas de prso son |as vigas que
en muchos pisps de puentes corren perpendicularmente a |a superficie de rodamiento
Y Se usan para transferir |as cargas del piso, de los largiieros de puente a las trabes
0 armaduras susterdantes. E| 1érmino trabe se usa en forma algo ambigua, pero
usualmente denota una viga grande a la que se tonectan otras de menor tamajio,
Estos y otros tipos de vigas se analizan en las secciones que siguen.

8-2 PERFILES USADOS EN VIGAS

Los perfiles W generalmente resultan las Seccines mas econdmicas al usarce como
vigas y han reemplazado en esta aplicacién casi por completo a |as canales v a las sec-
ciones S. Las canales se Hsan a veces como largueros cuando Ias cargas son pequedis
¥ e tugares en donde se requicren patines estrechos. Estas tienen MUY poca resistencia
a fuerzag laterates y requieren soporte lateral como se ilustrd en ¢l capitulo 4 Los per-

§-3 Esfuerzos de flexion

Puente !\Vcnr Harrison en umont, Tex artesia 1 et hem Steel Cor nration.)
ida Harrison Beaum . 1EX. (C te de la Bethlehem 1 Co
nt p

ftles W tienen un mayor porcentaje de acero c.oncc-mrado en st:s Sp::;::sels::z:l; Iz;r\:g:,:
5, por lo que poseen mayores momentos de inercia y mom;n.:; ool aomeiatle
i es50. Estos son relativamente anchos y tienen una rigi ez ol apreciable.
(E1 1o ‘p cio dedicado a las vigas S en el manual LRFD evidencia clarame M
(c?m?,o}:: ;i?::muido Su uso respecto a aflos antcriores.' Hoy en ;1[3 se uz:;nzr:ir;cg;ﬁ:
mente para situaciones especiales como cuando se r,cqmzr:(riloaxnocso f.igm‘emes M
T oenores o fuerz'as o 50.“ rgl:ya?::(::;ror:ztivos c.fe flexidn lateral.)
oo i & palzl: (f:vliag::;c;n\lr?guzta de alma abierta que se analiza con detalle
IO"on'll::II); ‘1:(6)mEslc tipo de viga que se usa comlinmcme.par‘a sopo:ar ll?sa;“il;
E'li]';; ycz::cho es e;1 realidad una armadura ligera de cuerdas paralelas, Resulta
e

i igeras. .
econdmica para grandes claros y cargas lig N

8-3 ESFUERZOS DE FLEXION

i i de esfuerzos de fa
i i ectangular y los diagramas
deraremos una viga de seccidn r z amas de s 08 de la
gong‘ | para estudiar los esfuerzos de flexidon. (Para este andlisis :;umalnstl::ccyl N,
S:: ei patin a compresion de la viga estd completamente S(?pOl’f?l [v] c::;; ra.c pandeo
?atcral El pandeo lateral se estudiari en el capitulo 9);1 Si ch:lli?s: s lja a8 mo-
Nexi ier punto puede ca

onante el esfuerzo en cualquie : ‘ :
me?t(:]n?:,ln nf Mc/1. Debe recordarse que esia expresidn es apﬁ:b{f sg;gzig
a Mexién, f, = . Dh s ‘

:1: (-:undo el m:;r’x:mo esfuerzo calculado en la viga es menor que el iimite




B/Vigas

! . ! !

001444

ray
ik Ly (4] i) h

Figura 8-1

l.a lér se l) 183 ¢n sh t ills st S usu o) S T < r ¥
lllula H k 1as Ipd L eld ICas u lﬂ](,‘ cele fuc 70 € propo CiO 1al a
la de c16n umitana, una seccion plana antes IC on p -
arma N tes de la X1 ermanece pl €5
! [l ec ana d
pucs de la apllcaflbﬂ de las ca gas, clc. El valor /e es una constante para una sec-

cidn especifica y se denomina Mddul
€ [ : 0 de seceidn (S) La fédrm i
escribirse enionces de 12 manera siguicnie: via dela flexion puede

Af
he s

en donde § = f/c ¢s el madulo de seccitn
Inicialmente, cuando el momento se

aplica a 1a viga, el esfuerzo vari
mente desde el eje newtro hasta las fibrs e

15 extremas. Esta situacion se muestra enla

Siel mo i ] i
de Mooy Imerl?:)o €n una viga de acero diicti] se Incrementa mas alld del momento
- 1as tibras extremas que se encont i
: s raban previamente t
o pencia. : : sometidas al esfuer-
o momccr::ia se -mamendrén bajo este mismo esfuerzo, pero en estado de Muencia
0 resistente adicional necesari i
o lo proporcionaran las fib i
nas al eje neutro. Este pro i e o secertm e
. E: Ces0 continuard con mis y mas
! S partes de [a &
nas 2 p secc1dn trans-
v lddc Iarwga, alcanrando el esfucrzo de fluencia tomo se muestra en los diagra
as de esfu i : : )
erzos {d) y (e) de Ia figura, hasta que finalmente se alcanza Ia

distribucién plastica 1otal m
ostrada en () Cuando la distribue;
alcanzado esta etapa se dice que s¢ ha formad culocign oy eslucrzos ha

puede resistirse en esta seccién ningéin momen
cional aplicado en la seccién causars una rota
to del esfuerzo.
El momento plisti i
_ plistico es el momento que praducird una plastificacién ¢ 1
¢n una seccidn transversal del miembro cred it

nd('lﬁf.' ahl ﬂ'liﬁm() una ar [ICllIﬂC|0l| |1|El§ -
) e
ca. La relacion del momento pld“lt(i ‘l’f' al momenta de ”UCnCia M sC dcnomin'l

I.D adicional. Cualquier momento adi-
¢idn en la viga con pequefio incremen-

B-5 Disefo elaslco

Sfactor de forma. Los factores de forma son iguales a 1.50 en las secciones rectangu-
lares y varian entre 1.10 ¥ 1.20 en las secciones laminadas estdndar.

b

B-4 ARTICULACIONES PLASTICAS

Esta seccidn se dedica a describir la formacién de una articulacién plastica en fa viga
simple mostrada en la fig. 8.2. La carga mostrada aplicada a la viga crece en magni-
tud hasta que se alcanza ¢l memento de fluencia con las fibras extremas sometidas
al esfuerzo F,; 1a magnitud de la carga continia incrementdndose y las fibras extre-
mas empiczan a Muir; la plastificacién se extiende hacia otras fibras fuera de la sec-
¢ién de momento mdximo como se indica en fa figura. La longitud en donde se pre-
senta esta plastificacién hacia ambos lados de la seccion considerada, depende de
las condiciones de carga y de la seccidon transversal del miembro. Para una carga
concentrada aplicada en el centro del clara de una viga simple con seccién rectangu-
lar, la plastificacién en las fibras extremas en el momento que se forma la articula-
cion pldstica se extendera sobre un tercio del claro. En un perfil W en circunstancias
similares, 1a fMuencia se extenderd aproximadamente sobre un octavo del claro. Du-
rante este mismo periodo las fibras interiores en la seccién de momento maximo flui-
ran gradualmente hasta que lodas alcancen el esfluerzo F, y se forme una articula-
c16n plastica como se ve en la fig. 8.2,

Aungue ¢l efecto de una articulacién pldstica se extiende sobre un cierto tramo
a lo largo de la viga, se supone que la articulacién estd concentrada en una sola sec-
cidn para propdsitos de andlisis, Para el calculo de deflexiones y para ¢l diseflo del
soporic lateral, Ia longitud sobre la cual se extiende la fluencia ¢s de gran importancia.

Cuando los marcos de acero se¢ cargan hasta la falla, los puntos en donde se
concentra la rotacidn (articulaciones pldsticas) resultan visibles al observador antes

de que ésta ocurra. .

.

8-5 DISENO ELASTICO .

\
t1asta hace pocos aflos, casi todas las vigas de acero se disefiaban con base en la teo-
ria eldstica. La carga maxima que una estructura podia sopdrtar se suponia igual
a la carga que primero generaba un esfuerzo igual al de fluencia del material. Los

Perfil W, I » Avticutacedn plistica
e -
+ Area de fluencia A

Figura 8.2
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miemhros s¢ disepaban de manera que los esfuerzos de Hexidn calculados para car-
gas de servicio no excediesen el esfuerzo de fluencia dividido entre un lactor de scgu-
ridad (1.5 a 2) l.as estructuras se disefiaron durante muchas décadas mediante este
método con resultados satisfactorios Sin embargo, los proyectistas saben desde
hace muchos afos que los miembros diictifes no Fatlan sino hasta que ocurre una
gran plastificacién después de que se alcanza ¢l esfuerzo de fluencia. Esto significa

que tales miembros ticnen mayores margenes de seguridad contra la falta que To que
parece indicar la teoria eldstica

8-6 EL MODULO PLASTICO

El momento de fluencia A, es 1gual al esfuerzo de fluencia por el madulo eldstico
El mddulo eldstico es igual a /¢ o bdd?/6 para una seccidn rectangular: el momen-
to de Mucncia es entonces igual a #, %7 Este ousmo valor puede obtenerse conside-
rando el par imerno resistente mostrado en la fig R 3

El momento resistente es 1gual a 770 C nultplicado por el brazo de palanca

entre ellos
Fohd\ (2 P b’
M, - (—-'n) ( d) L
4 3 ) [

Se observa que el médulo cldstico de la seccidn es igual nucvamente a hd?/6
para una viga de seccion rectangular.

El momento resistente pldstico M, puede determmarse de manera similar;
también es el momento nominal de la seecidn, Af_, Este momento plistico o nomi-

nal es igual a T o C veces el brazo de palanca entre ellos. Para la viga rectangular
de la figura 8.4 se tiene ’

d had\ [df bt
M= M, - 15 - cs - (r —‘)(‘-) . F hd”

R B 4

Se dice que ¢l momento plistico es igual al esfuerzo de fluencia muluplcado
por el médulo : Hstico. De la expresidn antenor para una seccion rectangular, se ve

g-6 EI madulo plastico

—t— o T =
(-9

|
|

-——r G
~

B P !

Figura B-4

. . a
gue el modulo plastice Z es igoal a bd/4. El factor de forma, ql_lg esc;f:::;u-
MM aFZ[FS 02 7215, es (ba*/ay/(hd?/6) = 1.50 para una secclon '8
" Pt LT Y. ) ]
lar Fllméd:ﬂo plastico es igual al momen(o estatico de las ércaséa lcnsu:n )' a:l:mm
resid j i imétrica, el eje
i tro. A menos que la seccion sea sim
presion respecto al eje neu A me; e S Ly compre.
ici i coincidira con el de la condicion €las . !
para la condicién pldstica no con i, L e,
ion i i 4n interna total. Como toda ¢
sion interna total debe ser igual a fa tensi 1 o g
: i 2 dicién plistica, las dreas arriba y aba)
nén el mismo esfuerzo (F,) en la con : balo 8¢ o
i : i i6n no se presenta en secciones asi
neutro deben ser iguales. Esta situac . e
el i 2] €] _1 ilustra los cdlculos necesarios para de
a candician elastica, El ejemplo 8-1 ilus d : 1 q
::l factor de forma de una viga Ty la carga uniforme nominal W, que la viga tedri
camente pucde soportar.

FIJEMPLO 8-1 ) )
Determine M,, M, v Z para la viga T de acero moslrafia en la fig. 8-5. Eal:ulii
también el farc(or de forma y la carga uniforme nominal (w,) c}que pucde ap
carse a la viga en un claro simple de 12 pies F, = 36 kltf/plg .

-

r--__- & plg

1 o

w, kib/pre .
- “
Y
frle L_r EY pies ‘I

o -

2 pla

Figura 8-§
Solucidn:

Calculos eldsticos

A= (R0 1 (6p(2) = 24 plg?
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i = 1.625 plg desde el patin superior
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P= CH2H1125" ¢ 4875 | (MATLITR NN
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cTagrs Tk

COI2NL875) - 122 4 plg!
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M= FS o2 5y kIb/pic

Célculos plasticos: Eje ne

utro en la base del patin

e (N TSy (12)(3} = 45 plp

L A
M, - - i
7 i3 ~ = 135 klb-pie
Factor de formma - —"HS " —/ - -iS-- =179
Af| S 25
A w,__f_'
®

(R 135
Wy =T S i

Los valores de los modulos plisticos h i
. ‘ para secciones estdndar de acero ests a-
o Sf,,rgi?,i: [;;,L,::!Lnﬁ::r;:dd manual LRED bajo ¢ encabesado Logd Ib:*r:'lrilf;:—
wandos o o able ml. Iap(',s Used gy fivum; {Tabla para la seleccién de perfiles
oo 1),,,,‘,,",’,;,,.;05(1 pf mclgdo dF dnt:c!'in por factor de cargal, asi como en |a
el aom D [:‘ operties (!)lmcn‘:lnnc% y propiedades) en la priniera arle
=os vilores Z se usardn frecuermemenie a lo targo del texto "

8-7 TEORIA DEL ANALISIS PLASTICO

La teoria plastica bisica tiene que ver con i

tura, d ; o ,
ar chzzulc; :ieco:illicr;c!;:l:szlm puntos de ésia se ha alcanzadg e esfuerzo de fluen-
el estuerzo de Mueher nl‘u‘-dac[::]r{:i?:| ir:acr:fc:c:i’c,l‘luzneftruc1|ura que han alcanzado
fluird . ; cecar os adicionales, mas hien, esas py
tmm[’:_rl::l;:':lg;‘i:‘cf&a”“!p"‘}fﬂ peymits que la carga o esfuerzos adu:ionalc;1 :;‘;":
dehajo del estuer o dnc ”cls (f d. esituctury dlundc los esfucrzos se encuentran por
pucde decir que I phqicildtt“;"? y' Son capaces de absorber esfyerzos adicionales. Se
Hacia 1914, el [‘) 1dadisirve para sgualar tos esfuer/os en casas de sobrecarga
€L D Gabor Kazinery, de Hungria, percibit que 1a ductilidad del

adistribucion de esfuerzos en una estruc.

8-8 E! mecanismo de hundimiento

Plashewlad

——ee Esfuerze unitano
E!astmdan‘

—— Delormacién umilna

Figura §-6

acera permitia una redistribucion de esfuerzos cuando se sobrecargaban las estructuras
cstaticamente indeterminadas.’ £n Estados Unidos, el Prof. J.A. Van den Brock,
presento su teoria de la plasticidad que lamé diseito al limite. Esta teoria fue publicada
en un articulo titulado Theory of Limit Design (Teoria del diseflo al limite), en febrero
de 1939, en los Proceedings of the ASCE.

Para esta exposicion, se considera que ¢l diagrama esfuerzo-deformacian, tiene
1a forma ideal mostrada en la lig. 8-6. Se supone que para este acero coinciden en
¢l mismo punto tanto ¢t punto de fluencia, como el limite de proporcionalidad, v,
que ¢l diagrama esfuerro-deformacién es una linea recta en la zona plastica. Mds
alld de la zona pldstica, estd la 7ona de endurecimiento por deformacién. En esta
dltima zona, tedricamente podria permitirse que 10s miembros de acero soportasen
esfuerzo adicional pero, desde ¢l punto de vista préctico, las deformaciones ocasio-
nadas serian tan grandes que no pueden considerarse, Ademéq, el pandeo ineldstico
limitara la habilidad de una scccidn-para desarrollar un momento mayor que M,
aun si el endurecimiento por deformacién es apreciable.

Y

.8-8 EL MECANISMO DE HUNDIMIENTO - .

Una viga estiticamente determinada falla si se desarrolla en ella una articulacién
pldstica. Para ilustrar este hecho, se considera la viga mostrada en la fig. B-7(a) de
seccion transversal constanle, solicitada por una carga cofcentrada a la mitad del
claro Siseincrementa la carga hasta producir una articulacién pléstica en ef punto
de momento maximo {en este caso abajo de 1a carga), se daria lugar a una estructura
inestable, como se muesita en la parte (b) de 1a figura. Cualquier incremento adicio-

"Lyon § Beedle, Mastie Design of Steel Frames (Disefio plasuco de marcos de acero) (Nueva
York, Wiley, 1958 pdg 3. '
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nal de ]-a carga causaria la falla. P, representa la carga mixima nominal o teérica
que [a viga put.ede soportar. Para que una estructura estdticamente indeterminada la-
lle, es ncccsnrm‘que se forme mds de una articulacién plistica. Se demostrard que
el numcrq de articulaciones plasticas necesarias para que fallen lag estructuras estgt'
camente mdclcrmiltladas, varia de estructura a estruciura, pero nLlnca puc‘den ‘aelr-
;n:nm gc (:0:] La.wga empotrada en sys dos ettren_1m. que se muestra en la fig. 8-8,
puede fallar i no se han formado las (res articulaciones plsticas indicadas
A!{n cua.ndn en 1{:1.1 estructura estjticamente indetermimada se haya F(;r|:1a;10
:l::la::u:lat;mn pl.’ism:a la carga puede atin incrementarse sin que ocurra la falla,
pre que a geometria de la estructura lo permita. La articolacién pldstica actuard
€OMOo una nruct.llacmn real, por lo que respecta al mcremenio de carga, A medida
q.uc la carga se incrementa, hay una redistribucién de momentos, pues la articula-
cion pl.’:s_l ica no puede soportar mayor momento. Al i apareciendo en la L"i.lrllcll
otras articulaciones plasticas, llegard el momento en que habrd el mimerg suﬁcier::a
d.e ellas, para causar la falla de la estructura. En realidad, pucde pmpn}cionarsg !
clerta carga adicional después del momento indicado, y antes de que la falla ()Cllrl’;l
ya que If’s esfuerzos serian los correspondientes a la zona de endurecimiento del '
terial; s'm embargo, esta condicién no es digna de tomarse en cuenta porque I'u":la-
formaciones son demasiado grandes para ser aceptables Ao ee

— | 4
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8-9 £l método de! irabajo virtual
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[.a viga empotrada en un extremo y apoyada en el otro, de la fig. 8-9 es un ¢cjem-
plo de una estructura que lallard después de [a aparicion de dos articulaciones pldsti-
cas. PPara que s¢ produzca la falla se necesitan tres articulaciones; se tiene una real
en ¢l extremo derecho, y al aparecer dos en el cuerpo de la viga, se tendrd completo
¢! mecanismo de falla. En csta viga, ¢l mayor momento eldstico causado por la carga
concentrada de diseito, estd en el empotramiento. A medida que la magnitud de la
carga se incrementa se va formando una articulacion pldstica en dicho punto.

l.a carga puede incrementarse nuevamente hasta que el momento en algun otro
punto alcance ¢f valor del momento pléstico (en este caso es en ¢l punto donde estd
la carga concentrada.) Una carga adicional causard la falla de a viga. Se llama me-
canismo de falla a la disposicion de articulaciones plasticas y quizd de articulaciones
reales que permiten fa falla de la estructura. Las partes (b) en las figs. 8-7, 8-8 y 8-9,
muestran mecanismos de falla para varias vigas.

Después de observar el gran mimero de vigas doblemente empotradas y empo-
tradas en un extremo y apoyadas en el otro, utilizadas como ill.‘lstrl’ildén en este libro,
el lector podria formarse la idea errdnea de que encontrard frecugniemente esas vi-
gas en la priclica de la ingenieria. Estos tipos de vigas, sen difitiles de encontrar
en las estructuras reales, pero es muy conveniente utilizarlas en ¢jemplos ilustrati-
vas, sobre todo al hacer la introduccion al andlisis plastico, antes de considerar vigas
continuas y marcos. .

~

8-9 EL METODO DEL TRABAJO VIRTUAL

Un método muy satisfaclorio usado para el analisis pldstico de estructuras es el mé-
todo del trahayo virtugl. Se supone que ja estructura considerada estd cargada a su
capacidad nominal M, y que luego se deflexiona con un desplazamiento pequedo
adicional después de que se alcanza la carga ultima. El trabajo realizado por las car-
gas externas durante este desplazamiento se iguala gl (rabajo interno absorbido por
Ias articulaciones. 13n esta exposicidn se usa la tedria'del angulo pequeito. Segun esta
teoria, ¢l seno de un dngulo pequefio es igual a la tangente del mismo dngulo y tam-
bién el dngulo expresado en radianes. En las pdginas que siguen, el autor usa esos
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valores de modo intercambiable porque los desplasamientos pequeios considerados
aqui, producen rotaciones o dngulos extremadamente pequeiios,

Como pequeiia ilustracién, se considera la viga doblemente empotrada con car-
ga uniformemente repartida de 1a fig. 8-10 Dicha viga y su mecanismo de falla, se
reproducen en [a figura, Por simetria, las rotaciones en las articulaciones plasticas
de los extremos son iguales ¥ se representan por 8en la figura; asi, la rotacién en
la articulacién pldstica del centro, serd 29,

El trabajo realizado por la carga externa total fw,l), es igual al producio de
wo L multiplicado por la deformacion angular promedio del mecanismo. La defor-
macidén angular promedio es igual a la mitad de la deformacion de la articulacién
plastica del centro () x 8 x L/2). Bl rabajo externo se iguala al trabao interno ab-
sorbido por |as articulaciones, 0 a la suma de los productos de M, en cada articy-
lacién plastica por el 4ngulo que ha girado. De la expresidn resultante pueden despe-
jarse los valores M,y w, como sigue,

] L
AN TR N R B
MJB + 204 ) = w, (2 % x 2)

w, !
16

M, -

16A1,

. Lz
Para el claro de I8 pies utilizado en la fig, 8-10, resultan los valores:

AL

- Sy
" 73 20.25w,

W!-Ejg

B-9 EI método del trabajo wirtual
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ili i ara la
El andlisis pidstico de la fig. 8-11 puede utilizarse de modo scmcu}nle pﬂ:alos
viga ';poyada en un extremo y empotrada en el otro. Otra vez las rotaciones
i suponc gue valen @, -
extremos son iguales, ¥y se sup . L s
El trabajo realizado por la carga externa P, al moverse la Idlstar:lel;:laﬂdones
i i en las artic .
i jo i do por los momentos pldsticos "
iguala al trabajo interno realiza : . ciones.
Sétcse que no hay momento en la articulacidn real en el extremo derecho de fié

L
M0+ 20 - P 0=

M Ik (0 3 33 P, para la viga mostrada de 20 pies)

P - oM, (0 0.3 M, para la viga mostrada de 20 pies)

.

i k i ra;

l.a viga empotrada en ambos extremos, de la fig. 8-12, se con&dcraiét:h[?gu_

se mu‘eslra su mecanismo de falla y ias rotaciones angul?rcs supuc:tafi.oD;els"abajo
ra se pueden determinar los valores de M, y P,, mediante gl méto

virtual, como sigue: .

L
MJ(20 4 30 + ) =P, 2ﬂx~3-)

rrt—

]

Fa
9

M, = —— (0133 P, para esta viga)

M, {00 3 M, para esta viga)

P, -

El Iﬁ(") que imicia 4stico, necesita aprender a pensar
4 e 1c el estudio dCI an:iIISIS pl tico, C p
P q t P icu H -
ibi [}
cn todaﬁ Ias posibilidades de falla que t ene una estructura part 13.' tal hidbito re
sulta de mdxima importancia cuandn scempieran a alla]llat estructuras “lés COHlph’
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Figura 8-13

8-10 Localizacién de la articulacion plastica para cargas uniformes

cadas. En el siguiente ejemplo ilustrativo de andlisis pldstico, se usard el méiodo del
trabajo virtual para la viga propuesia en la fig. 8-13; esta viga que soporta dos car-
gas concentradas se muestra acompanada de cuatro posibles mecanismos de fatla,
incluyendo los célculos necesarios. Es cierto que los mecanismos de las figuras (b),
(d} v (¢) no son criticos, pero este hecho no es obvio para el lector normal, a menos
que haga los cilculos del trabajo virtual para cada caso. Ef mecanismo (¢) de la figu-
ra, s¢ basa en la hipétesis de que el momento plastico se alcanza simultincamente
bajo las cargas concentradas (una situacién que bien podria ocurrir).

El valor para el cual la carga de falla es minimo en funcion de M, es el valor
correcto, {o el valor donde M, es mdximo en funcién P,). Para esta viga, la segun-
da articulacién pldstica se forma en la carga concentrada P,, siendo P, igual a
0.154 M, .

8-10 LOCALIZACION DE LA ARTICULACION PLASTICA
PARA CARGAS UNIFORMES

No existe dificultad para localizar las articulaciones plasticas en [a viga con carga
uniformemente repartida y doblemente empotrada; pero para otras vigas, también
con carga uniformemente repartida, empotradas en un extremo y apoyadas cn ¢l
olro, ¢ aun en vigas continuas, el problema es un tanto mds dificil. En esta seccién
se considera la viga empoltrada en un extremo y apoyada en el otro con carga unifor-
memente distribuida, mostrado en la fig. 8-14(a).

w, kib/pre

7 m\‘ﬁmﬁ\\’k‘ﬁ“\“\“ﬁ‘%
N

-

by .

Figura 8-14
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El diagrama de momentos flexionantes para esta viga trabajando eldsticamente
se muestra en la parte (b) de la figura. A medida que la carga uniforme se incremen-
ta, se formar4 una articulacién pldstica en ¢l extremo empotrado. Ahora, la viga
serd en efecto una viga “‘simplemente apoyada’’, con una articulacién pléstica en
un extremo y una articulacién real en el otro. Los incrementos subsecuentes de la
carga, causaran la modificacién del diagrama de momentos, como se ha representa-
do con linea interrumpida en la parte (b} de la figura. Este proceso continuard hasta
que en algin otro lugar (en la figura, a una distancia x del apoyo de la derecha),
el momento valga M, y produzca otra articulacion pldstica.

La expresi6n del trabajo virtual para el mecanismo de falla de esta viga, mostra-
do en la parte (c) de la fig. B-14 se escribe como sigue:

x a) - (w, LN, - r)(lz)

Despejando A, de esta ecuacién y, haciendo dM,/dx = 0, se encuentra que
x = 0.414 L, Este valor es aplicable también a claros extremos de vigas continuas
con cargas uniformemente repartidas, con extremos simplemente apoyados, y se
ilustrard en la siguiente seccién.

La viga anterior y su mecanismo de falla, se reproducen en l1a fig. 8-15. Utilizan-
do el procedimiento del trabajo virtual, la expresion del momento plastico es:

M_(e+a4"

MJ(F + 24148) - (w L)(0 SR6ALY(L)
M, = 00858w,1?

Hl
N w kib/pic
§ A N T T T R,
N -
L-x *
f
{2}
[}
_\ rUSSGEL (|4|46ﬁ

l\rm

0a14¢

0 SHnT

ib)
Figura 8-15
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g-11 Vigas contknuas

8-11 VIGAS CONTINUAS

Las vigas continuas 500 estrucluras muy comunes. Su cominpidad hace que su andli-
sis sea algo complicado al usar la teoria eldstica y 1a distribuci6n resultante de esfuer-
705 NO €5 tan exacta como pudiera suponerse aun al emplear alguno de los métodos
“exactos’’ de andlisis. '

El andlisis plastico es aplicable tanto a estructuras continuas‘como a vigas c!e
un solo claro. Los valores resultantes reflejan en forma mas rca.llsta la relststcnua
limite de una estructura, que la que se obtiene con el andlisis eldstico. ljas vigas con-
tinuas pueden tratarse con el método del trabajo virtual tal como se hizo en el caso
de las vigas indeterminadas de un solo claro. Los ejemplos 8-2 y 8-3 se presentan
para ilustrar dos casos elementales de vigas continuas,

Se supone aqui que 1a falla ocurre si una parte o el total df’ la estructura rall_a.
En las vigas continuas que analizaremos, se escriben las expresiones del trabajo V‘IT-
tual para cada claro por separado; de las expresiones resultantes se pueden despejar
las cargas mdximas que las vigas pueden soportar.

FIEMPLO 8-2 . |
Se ha seleccionado una W18 x 55 (Z, = 112 plg’) para la viga n:lostrada enla
fig. 8-16. Considerando acero A36 y soporie lateral total, determine el valor de

W,
w, k mies
L‘—‘ 24 ey l D pies ‘Jx
Figura 8-16 :
Solucidn: .
12 v
M, -FZ-~ SM-L—) = 136 khb-pic

12
Mecanismo de faila en los dos claros:

Artilacién real

\ \—14149 /

T
| 4 D&F

Fany
J-\ l
0 94 presed=-14 (6 pies — 1S pies ———L—- 1% pies
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Claro irquicrdo.

(M3 4148) « (24w, ) (D14 060)

w, = 0.0202 A, - (0 0202)(136) = 6 R kIb/pic
Claro derecho:

(M40 = (20w )01 (150)
w, = 00178 M, = (00178){336) ~ 597 klb/pie -—

Claros adicionales incrementan poco la cantidad de trabajo implicito en el and- i
lisis pldstico. No puede decirse lo mismo del andhsis eldstico El ejemplo B-3 ilustra
el andlisis de una viga con tres claros, cargada con una carga concentrada en cada
claro, El estudiante con base en su conocimiento del andlisis eldstico, percibird que
las articulaciones plasticas se formardn primero en los apoyos interiores y luego en
los centros de los claros exiremos; en ese momento cada claro extremo posecrd un
‘mecanismo de falia.

FIFMPLO 8.3
Determine el valor de £ para la viga de la lig 8-17 cuya seccidn ¢s una
W2l xd4 (7, = 95.4 plg") Acero A6,

r 1ar, r |
o l & X S
tl\mn l(pm.-L JSpies === 1 Spies j:'l*mn Iﬁmrkj
- N mes mwbmoe— o Wipey - “- Wipes  —

Asuulacion real
Arniculackin real
.

. %8 -1 1af Lt
) . — w_‘;f‘_’“_\_ “/‘\7;, Mecanisme
P > ] . f.‘ﬂ n 9\_; i & lde colapsm)
T

7

Figura 8-17

Solucidn.

36)(95 4
M, -F7 - (_")Llii) - 286 2 kib-pie

Para ¢l primer y tercer claro:

(PS8 = Af,(3M
P,= 020, ~ (021286 2) = 57 2 kIb

problemas

Paia el claro central:

(1 SP,) (150) = (M )(48)

PROBLEMAS
8-1 at 8-1

P, =0 178 M, - (0 178)(286 2) = 50.9 kib

0. Encuentre los valores de S, Z¥ del factor de forma respecto al eje x

nes mostradas a continuacion.

-y p—1plg

S

l-.-—-—---ll:lplg—"j

1plg

A

i

Problema 8-1. (Resp.s 198.7; 234; 1.18)

I. 10 nlg —4-1 ]
i A
_Ipiz N
tnplp .
14 plg

e

2plg
Prohlema 8-2.

de las seccio-
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Capitt™ 9

Diseno de vigas
por momentos

9-1 INTRODUCCION

L2 este capitulo se considerardn los momentos de pandeo de una serie de vigas com-
pactas de acero ducul ¢on diferentes condiciones de soporte lateral.

Primero se supondra quc las vigas tienen soporte lateral continuo en sus pa-
tines de compresion.

2. lL.uego se supondrd que las vigas estdn soportadas lateralmente a intervalos
cortos.

3. Por daltimo se supondra que las vigas estdn soportadas a intervales cada vez
mads grandes.

En la fig. 9-1 se muestra una curva tipica con los momentos resistentes nomina-
les o momentos de pandeo de una viga en funcién de longitudes variables no sopor-
tadas lateralmente. -

En la fig. 9-1 sc aprecia que las vigas ticnen tres distintos intervalos o zonas de
pandeo, dependientes de sus condiciones de soporte lateral. 'Si se tiene un soporte
lateral continuo o estrechamente espaciado, las vigas se panc!carén plasticamente y
quedarin en lo que se ha clasificado como zona 1 de pandep. Conforme se incre-
fenta la separacion entre los soporles laterales, las vigas empezardn a fallar ineldsti-
camenle bajo momentos menores y quedaran en la zona 2. Finalmente, con longitu-
des ain mayores sin soporte lateral, las vigas fallardn eldsticamente y quedardn en
la 7zona 3. En esta seccion sc presenta una breve exposicion de esos tres tipos de pan-
deo v ¢l resto del capitnlo se dedica a un estudio detallado de cada tipe, junto con
una serie de ejemplos numéricas

Pandeo plastico {zona 1} 51 ensayiramos una viga compacta con soporte lateral
cantinue en su patin de compresion, encontrariamos que la podriamos cargar hasta
que alecanzara su momento plastico M,: una carga mayor produciria una redistri-




Pandea fandeo Pandeo
p'Iamca mnelasiico cldsticn
{Zona 1) . {7ona 2} {Zona )

T T

M. (momento nominal
resistente de la vigh)

9/Diseno de vigas por momentos

f, I

—= [, {longnud wun toporte laleral
del pailn de compeevion)

Figura 9-1 Momento nominal en funcién de la longited, no soportada lateralmente, del patin

de compresion.

Puente sobre el ric Allegheny en Kirtaning, Pa

(Cortesia de la American Bridge Company.)

g-1 Introduccion

bucién de momentos, tal como se describié en ¢l capitulo 8. En otras palabras, los
momentos en csas vigas pueden alcanzar M, y luego desarrollar una capacidad de
rotacion suficiente para que se redistribuyan los momentos.

Si ensayamos ahora una de esas vigas compactas con soporte lateral estrecha-
mente espaciado en su patin de compresion, encontraremos que atin podemos cat-
gatla hasta que se alcance ¢l momento plastico y se re

distribuyan los momentos,

Edificio en Boston, Mass (Cortesia de la Owen Steel Company, Inc.)
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siempre que la separacion entre los soportes laterales no exceda un cierto valor lla-
mado L. (El valor de £, depende de las dimensiones «e la seccion transversal de
la viga y de su esfuerzo de fluencial)

Pandeo inelastico (zona 2) Siincrementamos la distancia entre 1os puntos de so-
porte lateral atin mas, Ia seccion puede cargarse hasta que algunas, pero no todas
las fibras comprimidas estén bajo el esfuerro £, La seecion tendrd una capacidad
de rotacion insuficiente para permitir la redistnihuctdn total de momentos y no se
podrd efectuar un andhsis plistico Ln otras palabras, en esta zona podemaos Mexio-
nar al miembro hasta que se al¢ance la deformacion de fluencia en algunos, pero
no en todos sus elementos a compresion, antes de que ocurra el pandeo. Este se de-
nomina pandeo inclistico.

Conforme incrementemos la longitud no soportada lateralmente, encontrare-
mos que el momento que la seccedn resiste, disminwird, hasta que finalmente la viga
falie antes de que se alcance en cualguier punto el esfuerzo de Muencia. La longitud
mdxima sin soporte lateral con la que adn se puede alcansar £, en un punto es ¢l
extremo del mtervalo ineldstico; se denota con £, en [a lig. 9-1; su valor depende
de las propicdades de la seccidn transversal de 1a viga, del esfuerzo de fluencia del
material y de los esfuerzos residuales presentes en la viga, En este punto, tan pronto
coOmo se presenie un momento que tednicamente produzca un esfuerzo de fluencia

en cualquier parte de fa viga (en realdad, es un valor menor que F,, debsde a la
presencia de csfuerzos resrduales), la viga se pandeara.

Pandeo eldstico (zona 3) Sila longitud no soportada lateralmente es mayor que
L., la seccidtn se pandeard eldsticamente antes de que se alcance el esfuerzo de
fluencia en cualquier punto. Al crecer esta longitud, ¢l momento de pandeo se vuclve
cada vez mas pequeio, Al incrementar el momento en una viga tal, ésta se deflexio-
nard transversalmente mds y mas hasta gue se alcance un valor critico para el mo-
mento (M,). En cste punto la seccion transversal de la viga girard y ¢l patin de
compresion se moverd lateralmente. EI momento M, lo proporciona la resistencia
torsional y la resistencia al alabeo de la viga; eslo se estudiard en la seccién 9-7.

9-2 PANDEO PLASTICO, ZONA 1

En ésta y las siguientes secciones se presentan formulas para el pandeo pldstico {rona
1); en las secciones 9-5, 9.6 y 9-7 s¢ presentan férmulas para ¢l pandeo ineldstico
{zona 2} y para ¢l pandeo cldstico {rona 3). Después de ver algunas de estas expresio-
nes el lector podria pensar que serd necesano invertir una gran cantidad de tiempo
en s&lo sustituir los valores en estas [drmulas. Esto en general no serd asi, ya que
los valores que se busquen se encuentran en tablas y grificas en el manual LRIFD.

St 1a lengitud sin soporte lateral £, del patin de compresion de un perfil com-
pacte 1 o C, incluyendo los miembros hibrrdos, no excede a £, (31 se usa andhsis

9.2 Pandeo plastico, zona 1

isis plasti e et del
cliasncoy o a £, (51 se usa anilisis plastico), entonces la resistenced a la tlexicn
! o

micmbro respecto a sieje mayor puede determinarse como sigues
M,= M, =-F7Z

M, = WM, = &5 72 con ¢, = 0.9

gL ue
En un analisis cldstico, I, no debe exceder el siguiente valer de L, para q h

M, sca igual a F.Z.

I 300z,
- JF,,

alisi isti i 3 sin soporie lateral
En un analisis plistico, L, (que se define clnmo !a longnud. L e
del patin de compresion en localidades con articulaciones plasticas, asociads

rhe : ado a continuacion para que
mecanismos de falla) no debe exceder ¢l valor de £, d

A, sea igual 2 £,7

3600 1 2200 (M /M) ,
-pd -F, ¥

En esta expresion M, es el menor de los momentos en los extremos de 1a lon‘gol;
tud no soporlada de la viga y la refacion Af /M, es posiiva cua-ndo !0!; mﬂom_cn os
flexjonan al micmbio en doble curvatura ( _.\_,/"\"_ }, ¥ necgativa sl lo t:x:}np
( N ¢ ) en curvatura simple. Solo pucd.cn considerarse aceros con vz?lé:)r)t:\m‘::mf
(F, cs ¢l esfucrzo minimo de fluencia espcclﬁcad(l) del flmtin d(? compresi nﬁdeme_
res o iguales a 63 klh/plg’. Los aceros de alta resistencia podr\:an no ser su

( [ L

s, .

mcm:i:ggvlsllc limite para la longitud no soportada de ‘;eccion.es c1rc1.11ares oi_cluafira;;
das o de vigas | flexionadas alrededor de sus ejes menores. (St una viga I Ise cxu:]r:o
alrededor de su eje menor, ¢sla no se pandca'n’l ar}tcs de que se_llcsar'rolle eI gﬂ;)lr:l;c "o
plastico M, respecto al ¢je menor.) La seccidn F de Ia.s c%pecn‘ﬁcacu;ness . o V?gas
porcionan otros valores para L,y L, dec harras solidas regtangulares ¥
rectangulares en cajon.

PPara que csas Seeciones sean cnmpa.ci:?
patincs y almas de seccrones fyC (.“213’.1.] !amlllad ;
tomados de la tabla B5.1 de las especificaciones LLRFD.
Para pattnes:

s las relaciones ancho a espesor de los
as a los siguientes valores maximos,

hL s
*7 o, JF,

A

sara almas
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A -

.

A

B, 640
L JF,

En csta‘ullm}a expresion, A e« Ia destancia entre las puntas de los fNletes en [as
partes <;upcr10r. ¢ inferior del alma (0 sea, ¢l doble de 1a distancia enrre cf eie neutro
¥ la cara interior del patin de cempresion menos el filete o radio de la esquinal,

9-3 DISENO DE VIGAS, ZONA 1

Entre los conceptos que necesitan considerarse en ef diseiio de vigas se cuenta lo sj-
gm?nt& maomentos, cortantes, deflexiones, aplastamientao, saporte lateral para los
patines a compresion, latiga y otros Se seleccionan las vigas que tenen suficiente
capacidad de momento de diseiio (®,M,) ¥ buego se revisan para ver si .cualquicr
otro elemento mecdnico o de servicio es critica, Se caleutan los momentos factoriza-
dos y se escoge inicialmente en el manual LRED una seccidn quse 1enga tal capacidad
de momento. ‘
I.va secc16n 3 del manual LRTD contiene una tabla ntulada Load Factor Design
.S‘e!ecnn'n Tabhle for Shapes Used as Reams (Tabla para la seleccion de pertiles us.‘;dm
como vigas segun el método de diseio por factores de carga). En esta tabta se pue-
dlcn_ escoger ripidamente perfites de acero con modulos plasticos suficientes para re-
sishir ClC‘T[(“ momentas Se deben recordar dos aspectos Importantes al seleccionar
los perfiles: estos son: ‘

1. El costo de los perfiles de acero, depende de su peso por unidad de longitud
¥ por tanto, es conveniente scleccionar el pernil mads Liviang postble teniendo ¢l mo-
dulo pldstico requerido (considerando que la seccion seleccionada pueda acomodar-
se razonablemente dentro de la estructura). La tabla contiene los perfiles nrdcnat;m
€n grupos que se encuentran dentro de cierta escala de mgdulos pldsticos. 1La seccion
indicada con tipo grucso, en la parte superior de cada grupo es 1a mis Ilgc;a de éste
y las otras estdn ordenadas en orden decreciente de sus médulos plasticos, Nnrmﬂl-'
mente para un médulo pldstico dado, fos perfiles mas aperaltados corresponderan
a los de mcnfwr peso y de esta manera se seleccionatan cn general, a menos que sus
peralies ocasionen problemas en la obtencion de los espesores de entrepise, en Cli 0
caso se seleceionard una seccion mas pesada, pero de menor peralte ‘ ’

2_.Lns valores de los madulos plasticos se presentan en la mhla-con respecto
a los GJC.S honr‘onlaleq para vigas en paosicion vertical usual; si ta viga va a up:arq
en posicién holrlronlal (es dc:cir, girada 90°), el madulo plastico correspondiente sz
Zr;ft::;rna”r;ilcn as tablas de dimensiones y propiedades de perfiles enla primera parte

Un perfil W colocado de costado solo tiene un 10 a 30% de 1a capacidad resis-
tente que tiene ¢n posicion vertical bajo la accion de cargas verticales, o pn.r grave-
dad; del mismo modo, la resistencia de un larguero de madera con d;rnen‘:mnc‘q de

9-3 Diseno de wigas, zona 1

2>10 plg que se cologue acostado, tendrd solo ¢l 20% de la resistencia que tiene
en posicion vertical.

Los ejemplos que siguen ilustran el diseflo de vigas de acero compaclas cuyos
patines a compresiéin ticnen soperie lateral total o parcial, que permite hacer un and-
lisis plastico. Para la seleccién de tales secciones ¢l proyectista puede consultar las
tablas, ya sea con el modulo pldstico requerido o con el momento de discito factori-
rado. (51 FF, = 36 o 50 kib/plg).

Estimacién del peso de las vigas En cada uno de estos ejemplos, ¢l peso de la
viga por scleccionar se incluye en el cdlculo def momento flexionante que ha de resis-
lir, ya que la viga se debe soporlar a si misma, asi como a las cargas externas. Las
estimaciones del peso de las vigas corresponde casi al valor real, ya que el autor hizo
un anleproyecto preliminar para hacer su estimacién. Es de esperarse que el lector,
careciendo de experiencia, no tenga capacidad de estimar adecuadamente el peso de
la viga requerida con sélo ver el problema, sin embargo, siguiendo el mismo procedi-
miento del autor, puede realizar un anteproyecto con lo que podrd lograr una apre-
ciacion razanable Por ejemplo, podria calcular el momento debido sélo 2 cargas
exteriores y obtener el madulo plastico necesario para seleccionar una viga cuyas di-
mensiones le permitan apreciar su peso e inchuirlo en un nuevo cdlculo, el cual nece-
sarlamenic serd mds exacto, En ocasiones se verd obligado a rectificar, si la diferen-
cia entre ¢l peso de la viga supuesta y el peso real es grande.

FJEMPLO 9-1 .
Seleccione una seccion para una viga cuyo claro y carga se muestran en la fig. 9-2,
suponiendo que la losa de piso le proporciona soporte lateral total al patin de
compresién {o sea L, = 0). Considere acero A36 con F, = 36 klb/plg’.

~

kIh/pie (na incluye peso de 1a vigal *

D
L kib/mie

1
L]

L—————-— M pie(—'—‘——‘—‘ll .
~

Figura 9-2

Soluciin:

Peso propio supuesto = 55 Ib/pie.
w, = (1.2}{1.055) + (1.6)(3) = 6.07 klb/pie

(60721

- 3346 klb-pie
u 3 p
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Z, requerida = i’i - Q)—LM é)

- -1 :
&F, " (0w ~'2Nork
Use W24 §5

FJEMPLO 9.2

La losa de concreto reforzado de § ple de espesor mostrada en la fig. 9-3 va
a.mpn.rlzmc sobre seccrones W con separacion de 8 pies-( plg entre centros Las
VIgas tienen un claro de 200 pies y se suponen simplemente apoyadas, Sil
de conereto se diseilo para resistr und carga viva de 100 Ib/pic?, dete
perhil mas bigero requerido para soportar a la losa. Se supone ql'l(.‘
compresidn de la viga reaibird soporte lateral completo de la los
El concreto pesa 150 1b/pic’ Considere acero A6

— oo

a losa
rmine el
el patin de
& de conereto.

|~ clatn = 20 ey

— R pirs

Flgora 9-3

ey —

Solucidn,

Catgas muertas' Losa = (5)(150)(R) - $00 Ib/pue

peso propro de la viga = 26

Total = 526 tb/pie
W = (L2)(526) + (1 6)(8 x 100} = 1911 Ib/pie = 1 911 kIb/pivc

(1 91120y
8

M, = 0555 kib-pie

(12195 55) °

Z, requerida « —— 777 34 1
q @6y "o 4rke
Use WlZ)fZ

Algu}eros en vigas En ocasiones es necesarjo que las vigas tengan agujeros, por
ejemplo, cuande se requicren para la colocacién de tornillos o remaches v, algunas
veces, para tubos, conductos, ete. De ser postble, este gltimo tipo de orificios de

¢ ben
evitarse, pero cuando son absolulamente necesarios se localizasdn en ¢l

alma, si el

—-

9.3 Disefio de vigas, zona

—---VYiga W con apujcios
£ el palin 2 tensidn

—_——

X i | TI —}

—
e bemm Vanaoidin 1edria
~ ~ ~ \
_____________ = del ¢je neutro
[ pe—— —)
hy
- .
e} —— Vanacion
T e ] mas probable
del eje newtzo "
)
Figura 9-4

corlante es pequenio, o en los patines st el momento es pequeio. El cortar un agujero
en cl alma de una viga no reduce notablemente su médulo de seccion, o su momento
resistente; pero, como se indicard en la seccion 10-2, un agujerc grande en ¢l alma,
reduce bastante la capacidad al cortante de la seccion de acero. Cuando se hacen
agujeros grandes en el alma de la viga, por lo general se colocan placas extras en
¢l alma para reforzarla alrededor del agujero, contra el posible pandeo de ésta. Un
cjempto del diseno de dicho refuerzo fue publhicado por Kussman y Copper.!

La presencia de orificios de cualquier tipo en una viga, ciertamente no la hace
mas resistente, y si existe la probabilidad de que la debiliten un poco. El efecto de
los orificios ha sido un tema que durante muchos aftos ha temdo argumentos en pro
y en contra. Con frecuencia, se hacen las siguientes pregungas: **;se afecta el eje
neutroe por la presencia de agujeros?’ y **jes necesario restar 10s agujeros del patin
de compresion, que van a taparse con remaches y torniltos?””

La teoria de que ¢l eje neutro se desaloja de su posicién normal a la posicién
tedrica de la seccion neta, por la existencia de agujeros, es ml‘ly discutible. Las prue-
bas parccen indicar gue los agujeros para remaches y pernos ¢n el patin, no cambian
apreciablemente la ubicacion del ¢je neutro; es légico suponer que éste no seguird
ka variacién tedrica exacta con sus cambios bruscos de posicion en las secciones que
hienen agujeros para remaches, como se muestra en la'parte (b} de ia fig, 9-4.

Es més razonable la uhicacion del eje neutro, gue se myestra en la parte {c) de
dicha figura, donde se supone que cxiste una variacién mas graduat de la posicidn.

[s interesante observar que las pruebas de flexién en vigas de acero, parecen
maostrar gue la falla radica en la resistencia del patin de compresion, aun cuando

'R L. Kussman y P B. Cooper, Destgn Example for Beams with Web Opemngs (Ejemplo de dise-
fo de vigas con aberturas en el aima), Engineering Journal, 2o, trimestre 1976, 13, nim. 2 (Nueva York
AISC), pégs. 48-56
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Nlos

existan agujeros
agujcrnggnoj mrcr;ara remaches o pernos en ¢l patin de tension, La presencj
arece ser tan seria comq et hoad
con agujeros en un micmbro sujeto 1) P”‘?"‘“‘ P 0 compzlale‘
on agwere : ; a tension pura, Estas pruebe rarta
as resistencias de vi i j e porran
gas sinagujeros y ¢ j paca d
¢ - ¥ CON Agujctos "
el 15[/’n del drea toral de cualguier patin FrGrarAne tepresemen b
.as especificaciones 1LRFD -
: .RFD (B} no exigen la aceid
quier i siem a sustraccion de aguiero
e o cr"nprlc qluc el drea en cualywer patin no exceda del I5%/njdc] ;dc cual.
A mcls a deduccron es sdlo del area en exceso del 15% . Ad el
e esian Am:m 1aTcn distincion entre los agujeros en tos patines a lcmas s
. que ¢l valor de 15% estd i eon
. 5n 4 permuido po LLRF o8
caciones {principa Pl L e lunas
rdontada s ide’:n 'ln?enlc lag dt:' ptientes) ¥y un buen nimero de Pl’f“l)-cf!iq[a especify-
' m‘mic‘ y Slgl'JL‘n la practica mas conservadora de deducr todos lo o han
.a pré ac i ¢ o S8
g S precte tt.omun cs restar la misma drea de agujeros de ambos pati e o
an o .l.“.plo |!":j s;ccmn con dos agujeros en o patin de tcnsi(’)nA ‘;r() l’lmes‘ o
an Is ropie i6 X .
e remtn d(,r: ades de la seccidn, seglin esto, restando dos agujeros d ;"c' ?c
pmc':dmm:nm dngu;ems del patin de compresion, En ¢f ejemplo 9-3 <e rea ot
I v . .
procec y _nuc o ¢l auter ha hecho algunos calculos prelimj iy
ar el peso de fa viga. prefiminares para esti-

Asty

FIEMPLO 9-3
Seleccione | i i
N as era di i
B nccﬂ:c.c:énhmzi: ligera disponible para 1a viga de la fig 9-5, suponiend
. o !
Que serd nec n‘l;:x:n:: andos.agchros de 1 plg en ¢l patin de tension en ¢l p(::(;ﬂ
k o Considere acero A6 y soporte lateral total en ¢l p"nin]d(;

compresion,
.:J : :i :::5?‘:: (no inckuye peso de la viga)
PO
Figura 9-5
Solucidn:

Peso propio suptesto ~ 84 [b/pie

w, = (1 2)(1 284) 4 (16)(2.3) = 5 22 kib/pic

(5 22)¢30)!
M, -~ . 587 3 hlb-pie

(122587

7. neta requertda -
(0 9)(36}

=217 8 plg’

94 soport® |ateral de vigas

W24 % 84, pero a causa de los aguje-

a5 tablas podriamos usar uid
algo mayor ¥ propuso una

Gegun |
imé que s5¢ requerird una seccion

ros ¢l autor est
W27 X 84 para los siguientes calcutos.

7% 84 (véasc la fig. 9-6)

Eusaye una W2
ada palin} respecto al eje neutro.

Caleule Ya Z de los agujeros (2 en ¢©
a patin = (10.640) = 1.44 plg?

Acea de 2 agujeros en cad
ficacién LRFD {BD)

— 15% dc drea de patin segan la especi
= - (D.lS)(9.96)(0.640) = — 0.956
o de la Z neta = 0.484 plg?

Arca por restarse efl el cdlcul
d¢ ambos patines.

7 neta quitando el drea de agujeros

Célculo de 12
4 - {0 484)(13.035K2) = 231.4 plg' > 217.5 plg* OK

7 neta = 24
Use W27 x84

ro en un lado del patin de una seccion W, no habria
ta del perfil. La soluci6n eldstica, tegricamente co-
leja. En lugar de seguif procedimientos tan lar-
gos, para un problema tan sencillo, parece 16gico considerar agujeros en ambos la-
dos del patin. Los resultados obtenidos probablemente seran fan satisfactorios como
los obtenidos mediante los métodas mas laboriosos mencionados.

5; solo bubiera un aguje
cje de simetria paFa 1a seccion ne
[recta del prablema seria muy comp

9.4 SOPORTE LATERAL DE VIGAS

En una gran mayoria de vigas de acero, éstas se utilizan de tgl modo que sus patines
de compresion estian protegidos contra ¢l pandeo lateral. (Desafortunadameme, este
porcentaje no es tan grande como los calculistas o han considerado). Los patines
superiores de las vigas, que dan apoyo a losas de concreto de edificios y puentes,
a menudo se cuelan con dichos pisos de concreto, Para situaciones de este tipo, en

~
~

i

13035 plg

0640 pig
— e - —1—pe 26T pie
w371 ¢ Rd n;ul:o
(END

7, = 24 plght-

L—— G 4h P‘B—-‘l

Figura 9-6
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donde los patines a compresién estdn restringidos cantra el pandeo lateral, las vigas
quedan en la zona |,

Si el patin de compresidn de una viga no niene apoyo lateral en cierta longitud,
tendrd una condicidén de céfuerzo semejante a la existente en la columna y, como
¢s bien sabido, a medida que la longitud, y por tanto, la esbeltez de una columna
aumenta, el peligro de su pandeo crece para ¢l mismo valor de la carga. Cuando el
patin a compresién de una viga es largo y esbello, se presenta el peligro de pandeo
a menos que se le dé apoyo lateral.

Existen muchos factores que afectan el valor del esfuerzo critico de pandeo del
patin de compresién de una viga. Algunos de estos lfactores son las propiedades del
material, el espaciamiento y tipo de apoyos laterales suministrados, los esfuerzos re-
siduales en las secciones, los tipos de apovos en los extremos o restricciones, las con-
diciones de carga, etc.

l.a tension en el otro patin de la viga, tiende a mantenerlo recto y restringe el
pandeo del patin a compresidn; pero a medida que el momente flexionante aumen-
ta, la tendencia al pandeo se hace lo suficientemente grande como para vencer la
restriccion de la tensidn; cuando el patin a compresidn empicza a pandearse, se pre-
senta un fendmeno colateral de torsién, y entre menor sea la resistencia torsional
de 1a viga, progresa més rdpidamente la falla. Los perfiles W, § y canales usados
tan frecuentemente como secciones de viga, no tienen mucha resistencia contra el
pandeo lateral, ni a la torsién resultante. Algunas otras formas, especialmente los
perfiles armados en caj6n, son mucho mas resistentes. Estos tipos de miembros tie-
nen mas rigidez por torsidn, que las secciones W, S o que las vigas armadas de alma
llena. Las pruebas muestran que no se pandeardn lateralmente sino hasta que las de-
formaciones desarrolladas queden dentro de la escala pldstica.

Es necesario utilizar el criterio para decidir qué es lo que constituye y qué es
lo que no constituye un apoyo lateral satisfactorio para una viga de acero. Una viga
que estd totalmente ahogada en concreto, © que tenga su patin a compresién embebi-
do en una losa de concreto, ciertamente esti bien apoyada lateralmente. Cuando
una losa de concreto descansa sobre el patin superior de una viga, el ingeniero debe
estudiar cuidadosamente la situacion, para determinar si la friccién realmente pro-
porciona apoyo lateral completo. Quiza si las cargas en la losa se encuentran razona-
blemente fijas en posicidn, éstas contribuyan a incrementar la friccién, y a tomar
en cuenta esto como un apoyo lateral completo. De otra manera, si hay movimiento
en las cargas, o vibraciones apreciables bien puede reducirse la friccidn, y no podra
considerarse apoyo lateral completo. Estas situaciones ocurren en los puentes, debi-
do al cardcter rodante de las cargas y en los edificios con maquinaria vibratoria, Lal
como las imprentas.

La losa de piso podria no proporcionar apoyo lateral al patin de compresién
de una viga, en cuyo caso dicho apoyo debe proporcionarse con las vigas secunda-
rias conectadas o con miembros especiales insertados con esa finalidad. Las vigas
secundarias que se conecten lateralmente a los costados de una trabe armada, a su
patin de compresion, pueden normalmente contarse como elementos que suminis-
tran apoyo fateral completo a través de la conexidn; si ésta se realiza primordialmen-

9.5 Introduccion al pandeo inelastico, zona 2

Arriostramicmio
en X

+~Columnas

Figura 9-7 .

i n d
te en el patin de tensién, proporcionard muy poco apoyo lateral al patin de

i vigas
compresion. Antes de considerar que el apoyo lateral 1o proporcLonan e_:tsacs!c :r?ga;
ctist i j ert
i &stas no se mueven en conjunto. Lass !
¢l proyectista deberd observar si . 4 ! s e
i les interrumpidas en 1a planta g. 97,
representadas con lincas horizonta : lap i :
niEtr-m un apoyo lateral muy discutible a las trabes prlnc3pales. que hgz?n e: Iassccrce)
jumnas, debido a que las vigas se desalojan como un conj}lnto; palra c;lla;:m <
quiere de un contraventeo que forme una armadura honzt}ntal. ocaliza o
tablero; tal procedimiento se muestra €n ta fig. 9-7. Este sistema de cor;:;‘vems
proporcionard suficiente apoyo lateral a las vigas, por varios tramos (lJ alere .ﬁ.
Las cubiertas para techos de t4mina metdlica corrugada que norma m e
jan a los largueros con abrazaderas metdlicas o con ganchos, prororc;:::g B s
: i nta ¢
i elativo. Un caso andlogo se prese
apoyo lateral parcial y muy r T e  Tector
i igas de acero que le dan apoyo. . .
de madera se atornilla a las vigas . Ao
idad; **isi un Apoyo lateral pa .
turalidad; **;si s6lo se dispone de un 3
D o cons ios de apoyo lateral?’" La contes-
i i iderarse, entre los puntos fijos de apoy :
qu¢ distancia debe consi . jos ¢ olateral? Le e
i debe usarse el criteno propio.
lacién a esta pregunta serd, que : i 4 o
supONRamos que un piso de madera va a atornillarse cada 4 pies a las vigas (Iie :(r::ial
que le apoyan, de tal manera que se piensa que sélo 1c1:jdr:n] 'flpoyc‘n lrzgc(;SCi:ir e
diar la situacion, bien podrd &} ingeme
en csos puntos. Después de estu . el s
se¢ ha suministrado un apoyo jateral completo equivalente a jntervalos de 8 pies

decisién parece estar dentro del contexto de las especificaciones.

9-5 INTRODUCCION AL PANDEQ INELASTICO,
ZONA 2

1 T [ intermiten P de resién de una viga
Sise p oporciona oporle Iatcral intermite] te al patin tCOI'I'IP S1 .d u g
. T jonarse hasta que se a cance la deformacion -
i ta q | defor 4n de fluen
tal que el miembro pucda flexi ' A |
C e b s om [ ntes de que ocurra €
i sus element ac presi n ante
1a ¢n algunos, pero no todos - ! I
[l’ﬂ]dcﬂ lateral, tendremos un palldCU ineldstico. En otras palabl as, el SoDor te latera
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es insufic....¢ para permitir que ¢l miembro alcance una distribucion plastica total
de deformacidn antes de que ocurra el pandeo

Debido a la presencia de esfuerzos residuales (estudiados en 1a seccién 5-2), la
fluencia comenzard en una seccidn bajo esfuerzos aplicados iguales a F.—-Fen
donde F,_ es el esfuerzo de (luencia del alma y F, es igual al esfuerzo de compre-
sion residual supuesto igual a 10 kib/plg? para petfiles laminados v a 16.5 k!h/plg?
para perfiles soldados. Debe observarse que la definicién de momento plastico F, 72
en la zona 1 no se afecta por los esfuerzos residuales, porque la suma de los esfuer-
7os a compresion residuales es igual a la suma de los esfuerzos a tensién residuales
cn la seccidn y el efecto neto es tedricamente cero. .

St la longitud sin soporte lateral, L,, de una seccién compacta 1 o C es mayor
que L, 1a viga fallard ineldsticamente a menos que L, sca mayor que una distancia
L, (que se expondrd mas adelante) mds alla de la cual la viga fallard cldsticamente
antes de que se alcance el esfuerzo F, {quedando asi en la zona 3).

Coeficientes de flexién  En las fdrmulas que se presentan en las siguientes seccio-
nes para pandco eldstico ¢ incldstico, se usard ¢l término C,. Este término es un co-
eficiente de momentos que se incluye en las formulas para tomar en cuenta el clecto
de diferentes gradientes de momento sobre el pandeo (orsional lateral. En otras pa-
labras, el pandeo lateral puede verse alectado considerablemente por las restriccio-
nes en los extremos y las condiciones de carga del miembro.

Como ilustracién el lector puede apreciar que ¢f momento en la viga sin soporte
lateral de la fig. 9-8 (a) causa en el patin una peor condicién de compresion que el
momento cn la viga sin soporte lateral en la parte (b) de la Tigura. La razén de esto
es que el patin superior de la viga (a) trabaja a compresién en toda <u longitud, en
tanto que en {b), la longitud de la “*columna’, o sea la longitud del patin superior
que trabaja a compresion es mucho menor {por consiguiente, se tiene una **colum-
na'’ mucho mds corta).

Para la viga simplemente apoyada en la parte (a) de ta figura, C, se considera
igual a 1.0 ¢n 1anto que para la viga en (b) se considera mayor que 1.0, [.as ecuacio-

t L angitud ded pauin supenior ‘ L [ ongeud del patin _J

que actua coma “‘columna’ T SUPEHoT que actua T
como “‘columna”

() Curvatura sencilta

Figurs 9-8

i¢{b) Curvatura doble

9.5 ntroduccién al pandeo Inelastico, zona 2

nes basicas de capacidad de momento para las zonas 2y3ise dcdl{']cronl pav. a.::;
stn soporte lateral sujetas a curvatura simple con C, = 1.0. I.En.ocaswncs as ;g e
estan Mexionadas en curvatura simple y pueden entonces rgsmnr. momenios n?ry i.;,'.
hemos visto esto en la fig. 9-8. Para tomar en cuenta esta situacién, las especi 1(:::: o
nes LRFD) proporcionan coeficientes G, mayores que 1.0 los que dle;e: :1(;; mpo-
carse por los valores calculados M,. Se obtienen asi .l:nayo_res capaci acc e
mento. Ei proyectista que dice conservadoramente, “'yo slicmpn; us(clb bcr—o er.\ al:
estd pasando por alto 1a posibilidad de logr_ar ahorros considerables erac foen
gunos casos. Al usar valores C,. el proyectista debe entender claramente q @ co
pacidad de momenio obtenida al mu!riphcaf M, por Cb.. puede .s'e: n? m‘a){»g q
el M, plistico de la zona | que es igual a f:.,Z. Esto se.llustra en la fig. ,_:| .

El valor de C, se determina con la siguiente expresidn en la quT A;!, es.lud o
nor y M, el mayor de los momentos f_lexionanles en_los exlrerpos dela o:)g;n cu.al-
soporte lateral, tomados respecto al eje fuerte del miembro. Si el momte:‘ 0 ch v
quier punto dentro de la longitud sin soporte €s mayor que los momer}d s Pt
tremos de esta longitud, se toma C, = 1.0. La razon M./M2 se consi cra ps ey
si M, y M, ticnen ¢l mismo signo {curvatura doble) y negativa si tienen sIgno

rentes {curvatura simple).

2
C,=175+105 (%'I) + 0.3 (-:‘i'l) <213
al a 1.0 para vigas en voladizo sin so?grlc lau.:ral y también 1nara'1:;
gas que licnen un momento, a lo largo de upa porcion considerable de su (:;leglcsm
sin soporte, igual o mayor que el mayor de los momcnu?s en Ioscextrem?;;[ercmcs
longitud. En la fig. 9-10 se muestran algunos valores tipicos de ;E::D cremes
vigas y condiciones de carga. Latabla 7 en la sexta parte del manua P
valores calculados dc €, para varios valores de M,/ M,

C, es igu

N Valor tednice
b Y .

M Cyp Mano debe ser > M, = F; Z

(h>|0 ~

te I,
l—— Zona A--]-— Zona 2 —Jr— 7ona } ——
k

—_ L

Figura 9-9
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9-6 CAPACIDAD POR MOMENTO, ZONA 2

Conforme aumenta la Tongitud sin soporte Fateral del patin de compresién de una
viga mds alld de 1., la capacidad por momento de 1a seccidn se reduce cada ver
mas. Por dltimo, para una tengitud sin soporte L,, 14 secci6n se pandeara elistica-
mente tan pronto como se alcance ¢l valar £ del esfuerso de Quencia Sin embar-
ga, debido al proceso de laminacion se tiene en i seedidpn un esfuerzo residual 1gual
a F,. por lo que el estuerzo por flevion calculade eldsticamente, solo puede alcan-
zar el valor F,_ = F, Supeniendo €, = 10, [a capacidad permisible de momente
para perfiles compacios [ o U flevionados alrededor de sus ejes luertes o v, puede
determmarse comae sigue, st L, = [

M, = M, ~ 0,5 (F,, - F)

., es una funcion de varias propiedades de 1a secaidn rales como su drea, mo-
duto de elasticidad, esfuerzo de fluencia y sus propiedades por torsion y alabeo. Las
complejas farmulas necesarias para su cdlculo <se presentan en la espeaftcacidn
LRFD-F2 y no se reproducen agui. Afortunadamente se han determinado valores
numéricos para secciones usadas normalmente como vigas y se presentan on la tabla
Load Factor Design Sefection Table, (Tabla para la sclecaion de perfiles segun el di-
sefio por factor de carga )

Retrocediendo, de una longitud sin soporte lareral £, hacia una longitud sin
sopoerte lateral L, podemos ver que el pandeo no ocurre cuando se alcanza por
primera vez el esfuerzo de Mluencia Nos encontramos en el intervalo meldstico (zona
2) en donde ocurre cierta penetracion del esfuerso de fluencia en la seccion desde
las libras extremas, Para esos casos en que 1a longitud sin soporie lateral queda entre
L.y L, a capacidad de momento quedard aproxumadamente sobre una linca recta
entre M, = ¢ F . Z en L,y ¢,5,(F,., — F.)co I, Para valores intermedios de la lon-
gitud sin soporte, la capacidad de momento puede determinarse por proporciones
o sustituyendo en la expresion al final de este parrafo Si €, es mayor que 1.0, la
seccion resistird momentos adicionales, pero no mis de ¢/, 7 = 0,0,

9.6 Capacidad por momento, zona 2
By M, = Cold, M, —~ BF(L, ~ 1] = B M,

B es un factor dade en Load Factor Design Selection Table (Tabt.a para la
seleccton de perfiles segin eb disene por factor de Farga) para cada seccion y que
permite establecer fa proporcion con una simple form‘ula. . e,

El cjemplo 9-41lustrala deter minacion de la capacidad de {T1omegl0 e unl:l“ -
cion con L, situada entre L,y L,; el eremplo 9-5 muestra ¢l disefio de una vigs

el mismo intervalo.

FAEMP1 £ 94 . . .
Determine la capacidad de mamento de una W24x 62 primero con r, ..I 3(.)6
kIh/plg? y luego con F, = 50 klb/plgt; en ambos casos L, = g piesy C, = 1.0

Sofueién para I, = 16 klb/plg}

-En la 1abla de perfiles se lee para una W24 x 62

f,=58 pics
L, = 17 2 pies

$M, = 255 kib-pe

du M, = 41} kib-pre
BF =138 klb

Coma Ly > L, < 1, ¢l miembro se encuenira en la zona 2 de pandeo inelds-
tico y &,M, puede determinarse como sigue: .
S, = Cild M, — BF{UL, — L)
- 1 0[413 = (138)(80 - 5.8)] - 382.6 kib-pie

~

O dircctamente por proporciones

~~
17.2 - K0 ,
- 207 P43~ 255) = 3R2.5 klb-pie
M, = 255 4 (”.2 — 58)(

-

Solucion parg P, = 50 kib/plg’

De la tabla:
1., = 4.9 pics
1, = 133 pies
d M, = 193 kib-pic
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DM, = 574 kib-pie
BF - 21 4klb

Como L, >/, <1,
Py = LO[ST4 — (21.4)8 0 - 49)] - 507 7 kIb-pic

FJEMPILO 9.5

Slclcccmnc la‘ﬁcccién mis ligera para un momento factorizado de 290 kib- -pie
§idy = 10 pies. Use acero A6 y O, = Lo,

Soluciin!

Consultameos la tabla v vemos que la ¢, M, para una W21 x 50 es de 297 klb-pie,

ero L d
r() ; Hbc% € 5.4 pes < L, de 10 pes, .’lmban M, = R4 klh-pac y BF =

Entonces:
B, - 10297 - (o Spno . S
= 248 T kth-pac - 290 kib-pic NG
Ensaye ahora una W24 x 55 (con L= 56 pwes, 1, = 166 pies, ¢, A = 327
. s Wbl =

kib-pie, ¢, M, = 362 kib- piey BFE = 127 Kb

SM - 101362 - (121100 - 5.6)]
= 306 1 klb-pic > 290 klh-pe
Use W24 55

AEn la proxima seccién se presenta una solucion inds sencilla.

9-7 PANDEOD ELASTICO, ZONA 3

Sila lon
csta‘ o gn;d sin soporie del patin de compresion de ung viga £5 mayor que [
a
Lua’qm:r nueara eldsticamente antes de que se alcance el esfuerzo de Huencra en
punto de la seccion. En Ia seccian F1.4 de las especificaciones LRFD se

presenta [a (.‘Cl.la(.'lén cli
’mca ard (1CICI min I i P flex s
1o -‘\ " . P arel ino wenio de pit d(‘O or flexotorsion

‘

. " L2
M., - (""7: E1LGT (-’}i)

“h

1C

[

9-7 Pandeo elastico, zona 3

En esta ccuacién G es el médulo de elasticidad por cortante del acero c igual a
11 200 kIb/plg®, J es una constante de torsion (plg'} v €, es la constante de alaheo
(plg*) Los valores de J y C, se presentan en la rabla Torsion Properties (Propieda-
des de torsion) en la ptimera parte del manual LRFD para las secciones laminadas.
Esta expresion ¢s aplicable a miembros con secciones | compactas con doble si-
metria, a canales cargadas en ¢l plano de sus almas y a secciones [ de simetria simple

con sus patines de compresion mayores que los de tensidn (L) En las secciones F1.4
y F1.5 de las especificaciones LRFD se presentan también expresiones para M,, en
el intervalo eldstico para otras secciones como la rectangular soi:da la seccian en

cajon, la seccidn T v la seccidn de doble dngulo.
El ejemplo 9-6 ilustra el calculo de ¢,Af,, para un caso de pandeo elastico.

FIEMPLO 9-6
Calcule M, = ¢, A, para una WI8x 97 de acero A36 con una longitud stn so-

porte lateral £, de 44 pies. Suponga C, = 1.0.

Solueiin:

Fin las tablas de seleccion (tercera parte del manual LRFD) se ve que L, = 44

pies > L, = 381 pics.
Los siginentes valores para la W18 x 97 también sc obtienen del manual:

1, = 201 plg'. J = 586 plg* y €, - 15800 plg®

DM, - oM, = M, -

* *29 x 10"} Y
IR 0y ———- ]
[URST] '(lz . “) \/(20 > 10520101, 20015 86} + (_—_u SE ) {201)(15,800)

e 3698 ¥ kib plg = 308 2 kb pie

{Este valor puede comprobarse con las graficas del manual LRFD descritas en
los siguientcs parrafos Ahi se lee M, - M, = 308 kib-pie.)

! by
El manual LRFIY (pdg. 3-6) también presenta la ecuacion del pandeo eldstico
cn la forma sigwente:

GSNV [ Yy,
e F o
L/, 2Lufr)
en donde
L EGIA
X - —
SN
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l.uego adoptamos las graficas con 1a longitud sin seporte de 17 pies y con M,, =
496 4 klb-pie y scleccronamos una W27 x84 [ehemos comprobar que la M, no
excede ala ¢,F, 7 de esta secaidn. En este caso la excede y debemos segutir buscando
una seccién que tenga una $,Af, = 496 4 klb-pic para L, = }7 pics v que sin em-
bargo, tenga una ¢,F,7 = 8687 kih-pic.

EJEMPLO 9-8

Seleccione la seccidn méas ligera disponible de acero A6 para la situacion mos-
trada en la fig. 9-13 €, = 1 75 ¥ se tene soporie lateral sélo en los extremos
y en el centro del claro.

= 100 kib

]

% ____#Q
g (; "__'__,—————"‘— A
, oporte lateral
17 s —;— 17 ey ~— -
— e e MpIC e
Figura 9.1
Solucion,

PPeso propio supuesto de la viga ~ 108 1b/pic
w, = {1 2} 108) - 01296 kih/pie

(100)( 34} ' {0.1296)(34)?

M, -
4

= K68 7 klb-pic

Adoptando las grificas con M, ., = B68 7/1.75 = 496 4 klb-pic y I., =
17 pies encontramos que W24 x 84 es una posible seleceton.

Pero ¢,M, = 868.7 kib-pie no debe exceder a la ¢, F,Z de la seccion,
pero o excede para una W24 x 84, como puede verse en la tabla de seleccion,
por lo que escogemos una seccion mas grande de csa tabla.

Use W30 108

9-8 SECCIONES NO COMPACTAS

Existe un perfil en la tabla de seleccién que no es compacto cuando F, es de 36
kib/plg®. Se trata de la W6x 15 y el manual indica que ro es compacta pot medio
de un asterisco®. Hay seis secciones no compactas en la misima tabla cuando £, =
50 kib/plg?; estas secciones, seihaladas con una daga' son las W14 x99, W14 x 90,
WI2x65 WiOx 12, WEX 15y la WRx ID.

Problemas

El apéndice F1 7 de las especificaciones T.RFD proporciona férmulas para los
valores reducidos L, y ¢, M, para esas secciones. Estos valores estan en 1a tabla de
scleccion y se Il1(|lC’lI'I como L,y $,M,
El proyectista no fendra pmh!cma con secciones no compactas cuando F, es de
I6 o 50 kib/plg’: sin embatrgo, deberd ser cuidadoso en los casos donde F, es ma-
yor de 50 klh/plg® y tenga que usar las complicadas farmulas del apéndice.

PROBLEMAS

9.1 al 9-14. Selecrion® lus secciones mds econdmicas usando acero A36 a menos que se indi-
que o1ro ¥ suponiendo soporte lateral continuo para los patines de compresidn.
{.as cargus de servicio estin dadas en cada caso pero él peso de las vigas no se
minve

Ih/me
th/pie

2
\

k
3

|3 e — 1

Problema 9-1 (Resp Wid x 84)

Iy = 10kin Py Mikie

! ! ;.'l--lklh."plc

L* B \——- -— H g se—- e -—g [‘""'_“'

Problema 9-2

[N
.

9.3, Repita ¢l problema 9-2 con F, = 50 klb/plg? (Resp. W24 x 68)

p' = 0 kik "'i' = 10klh v
. D= 1sdhepic N
by

L__. 1o .-.u—--—L- 10 pen ——-l
Problema 9-4 *

P, = lhklh M = 2kih
Y= 1 Skib/me

L s --l-- K [nc\---'J- — K pies ——~-I

Problema 9.5 (Resp W33kx 130)
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9-29. Se requicre una W3 v 22
laminadora, no
w

I para un cierto dlaro. pero debido a ung huetga en la plantg
a »\l(lll posible conseguitla g niempo; sin cmhargo, se dispone de una
Vix 118 de ku}hclcnlc longitud yunto con una buena canndad de placas Seleceone
cuhre?ldcns de y plg de espesar que, soldadas a los patines, de la W3 x 1R forme

una viga equivalente satisfactoria  Considere acera A6y " o
toda ¢l patin de compresion  (Resp, placas de ; ¥ 1h plg'l

9-30. S q P @ W ;
14 ha\;\[;ccuf:cmln und W30 » 173 para un cierto miemhro Por error se envio o ta obra
tna W30« 124; I viga debe moniarse hay. Se dispone de pl

suponga soporte Literal en

dCas 2 > o

¥ s necesano disenar las cubreplacas soldladas a los patines de la \‘ﬁli);]r Ti‘t (11(”(‘1\2::1?
ter la secuion necesana, Considere e ero A6y supong soporie |.néral HET h: Ty larg
del patin de compresion T e

9-31. Repita el problema 9-29 considerando Que Lt vapa original era de acera con un 1 de
S0 Mb/Plgt v el marenial sustitatg disponsble es de acero A6, Suponga también .l ue
las placas disponibles son de 1} plg de espewor (Resp, placas de 1) > 16 plip) l

9-32. Diseite una viga de acero A36 con petalte no m
uniforme w, de 12.5 kbh/pie Gineluye el e
20 pies. El miembro tendrd soporie laeral

avor de 12 plg para soportar una cargn
s propo de la siga) en un clare sinple de
a o larga de 1ode el patin de compresdn

[E—

-~

Capitu)” 10

Diseno de vigas
(continuacion)

10-1 DISENO DE.VIGAS CONTINUAS

La seccion AS de las espectficaciones LRFID permite el disefo de vigas, analizadas
ya sea con base en un tmétodo elastico con carpas factorizadas, o bien, con un méto-
do plastico con las mismas cargas tltimas. El método plastico de_ andhsis se permite
solo para clementos estructurales con esfuerzos de fMuencia no mayores de 65
kib/plgl

Tanto la teorfa como los ensayos muestran claramernte que 1os elementos dicti-
les de acero que satisfacen los requisitos de las secciones compactas, con suficiente
saporte lateral en sus patines de compresion, tienen capacidad adecuada para redis-
tribuit momentos causados por sobrecargas. Si se usa ¢l método plastico esta ventaja
gueda amtomaticamente incluida en el analisis,

Si se usa un métado elastico, las especificaciones 1LRFN consideran la redistri-
hucién por media de una regla empirica gue da una aproximacién al comporlamien-
to plastico real. La seccion AS establece que para secciones compactas continuas,
cl diseho puede cfectuarse con base en el 90% de los momentos maximos negativos
caunsados por cargas de gravedad que son maximos en los apoyos, siempre gque los
momentos positivos s¢ incrementen en un 10% del promedia de los momentos nega-
tivos en los apoyos adyacentes. (E! factor 0.9 se aplica st a cargas de gravedad
vonoa cargas laterales como las causadus por viento 0 sismo. El factor también pue-
de aplicarse a columnas con esfuerzos axiales menores de 0.15 F,.) Esta reduccién
del momento no s¢ aplica a elementos de acero A514, ni a Jrabes hibridas ni a mo-
mentos producidos por cargas en voladizos.

El ejemplo 10-1 1lustra el disefio de una viga conlinua sobre tres claros, analiza-
da (a) por ¢l mérodo plistico y {b) por ¢l método clastico.

FEIEMPLO 10-1
l.a viga mostrada en [a fig 10-1 es de acero A36. (a) Seleccione el perlit W mas
ligero dispomble usando el método plastico y suponiendo soporte lateral a todo
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P 7 50 kIb

! o (I tuye peso de Lt vigal = b hIb/pe (b) Andlisis y discho eldstico; soporte lateral total en ambos patines

A

ﬁm\h\kw\;\“m\ NN \\\\“\“%7 1833 443 2

: ; 38 348.9

) A . r /—:_\ /—-—:—-\ _/—T--.._\
0 p.th Figura 10-1

30 pies 40 pues 5791 kin-me 7543 7593

15 pmes

|.
<

- o
¢ & & £ & Fy a &
ol | . s &8 &5 4 4 SO Fp e >
0 largo A afy e ey aed M . - ‘ T =
gO de sus patines de compresion, (b) Disedie ta viga usando el métedo elds- 3 - | ~ ! s = ' SR ‘3 | 2 I 2 I

tico de andlisis con cargas factorizadas y la regla del 90%; suponga tamhién so- Sin 1e

porte lateral en 1odos los palines de compresidn, (¢} Disefie la viga usando cl ]a.c,‘;lp,(:;m/
método elistico con cargas factonzadas y Ta regla del 90%; suponga soporte la- Figura 10-2 1a pane &)

teral en todo ¢l patin superior pero solo en los apoyos para el patin inferior.

Is Digy
5 Pleg

Momento negativo maximo de disefio:

Soluciin:
(@) Anitivs y disefo plistico : - (09)(759.3) ~ —683.4 klb-pie
’ g8 A8 1TSRR ) 4148 Momento positivo maxuno de disefio:
\ { o \ / ~ \ \ { Articulacidn 1eal .
b {754.3 + 7593 .
24140 ~ 4432 + m(—*lﬂ )- +518.9 klb-pie
|
1758 mes |12 42pes (|2](683.4)
T — VA ida = -———— = 253.1 plg} .
_ requerida 5906 ple
MA8 = Q0w MDISH) + (PISH) Use W2dx 94

M, = 5625w, & 375p,

Clato 1

(c) Disefto eldstico; soporte lateral tolal en el patin supeYior, pero en el patin
inferior solo en los apoyos

M, ~ {56.25)(6.00 5 (3 75)(50)
M, = 525 klh-pic

En el diagrama de momentos de la parte {b) (fig. 10-2) vemos que la longitud
Claro 2 M - 100w - mixima sin soporte lateral en la regién de momento negatjvo es de 8.44 pies y el
v W = (100)t6.0) M, reducido es de 683.4 klb-pie. -
M, = 600 klb-pic  ~—— En la tabla de seleccion de perfiles del manual LRFD, escogemos una W24 x 94
para la M, de 683.4 kIb-pie. Su L, es de 8.6 pies > 8.44 pics.

M (48) = (40w,)(})(200)

M.(3 4148) — (30w ()17 580)
Use W24x94

Claro 3 M, = 77 24w, = (77 24)(6.0)
= 463 4 klb-pi1e
A
7 requerida - e U2N6000 g’ 10-2 FUERZA Y ESFUERZO CORTANTE
o F,  (0.9(36) .
Use W24 »84 Para el analisis gue sigue consideraremos la viga de la fig. 10-3(a). Al flexionarse .
FEsTE = ta viga aparecen esfuerzos cortantes debido al cambio de 1a longitud de sus fibras
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(a) by

“Viga despatinada 1

)
Figura 10-}

longitudinales. En la zona de momento positivo, las fibras inferiores se alargan y
las superiores se acortan, en tanto que en algin higar intermedio habid un plano
newtro ¢n el que las tibras no cambian de longiud. Dehide a esas deformaciones
variables, una frbra particular tiende a deslizarse sobre las fibras situadas arriba y
abajo de clla .

Siuna viga de madera sc construyese encimando tablones y no se conectasen és-
tos entre si, la viga tomaria la forma mostrada en Ta parte (b) de 1a figura. El estudian-
te habrd-observado vigas cortas de madera fuertemente cargadas con grandes fuerzas
cortantes transversales que presentan gricras a lo largo de planas horizontales

. Laantenior presentacion del prohlema puede parecer engadosa, al masirar por

reparado los dos esfuerzos cortantes horizontal ¥y verucal; en realidad ef esfuerzo
cortante y el rasante, en cualquier punto son simulténeos, no }mdrem!n separarse.
Mds aiin, no puede ocurrir uno sin el otro

Generalmente el cortante no ¢ un prablema en las vigas de acero porque las
almas de los perfiles laminados son capaces de resistir grandes fuerzas cortantes. Se

indican a continuacion una serie de situaciones comunes en las que ¢l cortante si po-
dria ser excesivo.

1. 5i se colocan grandes cargas conectadas cerca de los apoyos de una viga, se
originardn fuerzas cortanles considerables sin incrementos correspondientes
en los momentos flexionantes. Un ejemplo bastante comiin de étos ocurre cn
edificios altos en donde las columnas de un piso estdn defasadas {fuera de
eje) respecto a las columnas del piso inferior. Las cargas de las columnas su-
periores aplicadas a las vigas del piso serdn bastante grandes st hay muchos
pisos arriba del piso considerado

2. Probablemente ef problema mas comiin de cortante ocurre cuando dos
miembios estructurales {como una viga v una columna) estan sipidamente

10-2 Fuerza y esluerzo cortante

conectadas entre si, de manera gue sus almas s¢ encuentran en un M, pla-

no. Esta situacion ocurre frecuentemente en la umén de vigas y coliumnas

de marcos rigidos. R

Cuande las vigas estdn despatinadas, como se muestra en la fig. 10-3c), el

cortante puede ser un problema En este caso las fuerzas cortantes deben to-

marse con el peralte reducido de la viga. Un caso parecido se presenta cuan-
do las almas contienen agujeros para ductos o para otros fines.

4. Tedricamente las vigas cortas cargadas fuertemente pueden tener cortantes
excesivos, pero esto no ocurre con mucha frecuencia a menos que se trate
de casos parecidos al caso 1.

5. E1 cortante puede ser un problema aun para cargas ordinarias cuando se
usan almas muy delgadas como en las trabes armadas o en los perfiles dobta-
dos en frio de pared delgada. :

bl

Del estudio de la mecanica de materiales, el estudiante debe conocer la férmula
del esfuerzo cortante /, = VQ/Ib en la que V es la fuerza cortante externa, Q ¢S
el momento estitico respecto al eje neutro de la parte de 1a seceién transversal situa-
da arriba o abajo del nivel en que se busca el esfuerzo f, y b es el ancho de la sec-
cion al nivel del esfuerzo f, que se busca. .

Lafig. 10-4(a) muestra la variacion del esfuerzo cortante ¢n la secciétl transver-
sal de un perfil 1y en la paste (b) de la misma figura se muestra la variacién en una

J'»"_
ra

Junta a base de soldadura y tornillos en el edificio Transamerica Pyramid en San Francisco,
Calf, (Cortesia de la Kaiser Steel Corporation.)
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v
-V poco maver que ——
fr

la)

ih)

Figurs 10-4

seccion rectangular. Puede verse en (a) que fa tuerza cortante en has seeciones 1 la
resiste principalmente ¢l alma.

Si se incrementa la carga en un nuembro estructural con seecion 1 hasta que se
alcanza el esfuerza de fluenciz por flexion en ¢l patin, éste no tendrd capacidad para
resistir esfuerzos cortantes que deberd entonces soportarlos el alma. S se incrementa
aun mas el momento, el esfuerzo de fluencia por flexion penetrard hacia el alma y
el drea de alma capaz de resistir eslucrzos cortantes se reducird adn mas. En ves de
suponer que el esfuerzo cottante nominal lo resisie una parte del alma, las especifi-
caciones [LRFD suponen un esfuerzo cortante reducido resistido por el area total del
alma. Esta drea del alma, A_, esigual al peralte total de la seccidn, A, multiphcado
por el espesor del alma «_.

En las expresiones siguientes para la resistencia por cortante F,, es ¢l esfucrzo
minimo especificado de fluencia del alma, & es un cocficiente de pandea de 1a placa
del alma definido en la especificacién LRED-F2 y ¢, 5 igual a 0.9 Se presentan di-
ferentes expresiones para diferentes relaciones h/t_ segtin si las fallas son plisticas,
ineldsticas o eldsticas.

1. Fluencia del alma. Todos los perfiles W v C en el manual quedan dentro de
esta clasificacion.

Sj _,’ = |87 \/i - 70 para ¢ acero Al6
Fo.

w

¢, =006 F_A_=194dr en kb para el acero A36

10-3 Deflexiones

2. Pandceo inelastico del alma

SiIR7 4 /L = f— = 234 \/j.. = R7 para acero A36
Fo. I k.

187 JEJF,.
hit

-

BV, = P O6F A, = 19.4 dt_ en kib para acero Al6

3. Pandeo elistico del alma

Si ﬁ ~ 234 ‘jL - 87 para acero Al6
. F..

26,400k 118,800

A, ————s = ———dt_ en klb para acero A6
b T e ke

&V, -
En el ejemplo 10-2 se revisa la resistencia por cortante de una viga.

FIJEMPLO 10-2
Una W24 55 (d = 23.57 plg, r, = 0.395 plg} de acero A36 se usa para la
viga y carga de la fig. 10-5. Revise su resistencia por cortante.

;w,, = 7V klh/pie (mcluve peso de la viga)

zr M pies ! .
Figura 1-5 -
Solucidn: .

L= (10Y7.3) = 73 kib :

oV, = 194 dr, = (19.4)(23.57)(0.395)

180.6 klb > 73 kib

.

#

Neota. Este mismo valor puede obtenerse en las tablas tituladas Beams W
Shapes (Perfiles W para vigas) en la teicera parte del manual 1.RFD,

10-3 DEFLEXIONES

Las deflexviones de 1as vigas de acero se limitan generalmente a ciertos valores maxi-
mos. Algunas de las buenas razones para lintar las deflexiones son las siguientes:
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1. deflexiones excesivas pueden danar los materiales unidos o soportados
por las vigas consideradas. Las grietas en los cielos rasos ocasionadas por
grandes deflexiones en los largueros que fos soporian, son un ejemplo

La apariencia de las estructuras sc ve afectada por defllexiones excesivas,
3. Las deformaciones excesivas no nspiran confianza en 1as personas gue wtili-
2an una estraciurd, atngue exista una complera segundad desde el punto de
vista de la resistencia

Puede ser necesana que diferentes vigas que soportan la misma carga, ten-
gan las mismas deflexiones.

g

&

La practica americana normal para edificios, ha sido limuar las deflexiones por
carga viva a aproximadamente ., de la longitud del claro; se supone que esta defor-
macién es 1a que toleran las vigas con el fin de que los aplanados o los plafones que
soportan no presenten grietas 1.a deflexion de () €5 s6lo uno de los muchos valores
de la deflexaidn maxima en uso para las diferentes condictones de carga, por distintos
ingemicros, o diferentes especificaciones; para los ¢asos donde s¢ soporta maquina-
na delicada y precisa, las deformaciones maximas pucden quedar limitadas a 171500
0 1/2000 de la longitud del claro, Las especificaciones AASHTO 1983, fyjan {as de-
flexiones de las vigas v trabes de acero par electo de cargas vivas ¢ impacto a aly
del claro. (Para los puentes en dreas urbanas y que usan tamhién los peatonces, las
especiflicaciones AASITTO recomiendan un valor maximo de 1710040 del claro )

Las espectficaciones LRI no especifican exactamente deflexiones maumas
permisibles  Existen tantos materiales diferentes, 1pos de estructuras y cargas que
no es aceptable un solo grupo de deflexiones maxamas para todos los casos. Por ello
los valores maximos debe establecerlos el proyectista basindose en su experiencia y
buen juicio.

Antes de sustituir a ciegas a farmula que da la flecha de una viga para determu-
nada condicidn de carga, cl lector deberd saber los métodos tedricos para calcular
deflexiones; entre estos métodos se incluyen los de Area de momentos, los de la Viga
conjugada y el Traharo virtual. Con estos métodos pueden obtenerse varias expre-
siones como la del final de este parrafo para la deflevion en el centro de caro de
una viga simple con carga uniformemente repartida.

Swl*
TR

En las expresiones para deflexiones como ésta, ol lecior debe ser muy cuidadoso
para usar unidades consistentes. El ejemplo 10-3 ilustra 1a aphcacion de la expresion
anterior. El autor ha cambiado todas las unidades a hbras y a pulgadas; la carga
dada en ¢l problema en klb/pic se ha cambiado entonces a Ib/plg.

FIFMPLO 10-3
En ¢f ciemplo 9-1 sc selecctond una W24 55 (f, = 1350 plg") con un claro
simple de 21 pies para soportar una carga muerta de servicio de 1 klb/pie v una

10-3 Deflexiones
4 la seccidn para la detie...on

ic. : g satisfactorn
b e rmisible es de 1/360?

ava de servicio de ‘ '
e a s la maxima pe

en et centro de claro por caiga viv

Salucion

| 1
Swlf (5)(300()/’l2)(|2 % 21} _o01sple

————
—_

A = TraE T BER29 ¢ 10M(1350)

( K
<(—1-)(12x2|)=0?0plg 0
360,

nte formula

anual LRFD se da |a signie e

spina 3-24) del m .
Ko s en Vigas con secclones

las deflexiones maxima
diciones de carga.

En la tercera partc
cencilla para determinar
S. C y MC para diferenies con

Ml
o,
a uniformemente distribuida d:]t sc(;;
: b C : inarse con ayuda
- Lcr:flj;;a pnz C,cs una constante cuy® valor pllcdlt.. dc:;r::: B o do
N s , ¢ i 1. es el mo :
B i claro en pies € 1, -
R AN e ddesién para la viga del ejemplo 10-3, C, segun la |]1ar0
k
RPN o ¢! momento flexionante en ¢! centro del clar

igus 161, A :
o d€813 hslel()]’-/ﬁﬂcq—lglufaqsl ;75 klb-pic ¥ la deflexion por carga viva cs entonce
es wli/B = = .

on M es el momento por carg

2
(165 37192170 2ae e
Ae = THan(1350)

b

wikitl

ta

r L P
L0 169
('I = [RIga @M
¢, =158 (afr Cenlrad
‘ (d)

funtes e (urey
]l | Coms

Figura 10-6
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Algunas especificaciones consideran el problema de la deflexion, requiriendo
ciertas relaciones minimas de peralie a claro. Por ejemplo, la AASHTO sugiere que
la relacién de peralte a claro se limite a un valor mininio de 1/25. Se permite una
secc16m con menor peralte, pero siempre que tenga suficiente rigidez para prevenir
una deflexién mayor que 1z que se tendria si se hubrese usado la relacién 1725, El
manual LRFD) recomienda en la tabla 3-1 relaciones claso/peralie para vigas simples
cargadas uniformemente con diferentes relaciones de [a casga mueria a la viva (o
a la 1o1al) que, si se aplican, limitaran efectivamente las deflexiones.

A una viga de acero debe darsele una contraflecha ¢n frio con un valor igual
a la flecha praducida por las cargas muertas, o la ocasionada por las cargas muertas,
mds cierto porcentaje de la carga viva Aproximadamente ¢l 25% de la contraflecha
asi producida es eldstica, y desaparece cuando se termina la operacién de prensado
necesaria para ocasionarla. En el manual, s¢ presenta una informacién detallada
para secciones particulares, en ia parte titulada Srandard Mill Practice {Pricticas
normales de laminacidn). Se debe recordar yue una viga que se flexione hacia arrtha
se ve mds segura y resistente que la que flexiona hacia abajo, (aun a corta distancia)

En general es mas econdmico seleccionar vigas mas pesadas con mayores mo-
mentos de inercia para limitar las deflexiones que darles contraflecha; a los fabrican-
tes de [as estructuras de acero les resulta muy molesto el proceso de dar contrafle-
chas, ya gue esto les ocasiona problemas adicionales, En ocasiones cuando se les da
contraflecha a las vigas, deben determinarse las dimensiones de éstas con mucha pre-
cisién para lograr un buen ajuste durante ¢l montaje. Como consecuencia de esos
problemas y los costos extras al fabricante (y por constguiente, al propietario} casi
siempre es maAs econémico usar secciones mas grandes para las vigas que darles a
éstas contraftecha Ademas, si s¢ usa un acero de alta resistencia en la estructura
es quizd nis ccondmice cambiar el acero vy usar un A6 en los miembros con gran-
des defleniones,

Las deflexiones pueden determinar el tamafio de las vigas para claros grandes
o para pequeflos, en los que las limitaciones a la deflexién son muy severas. Para
ayudar al proycctista a seleccionar secciones ¢n las que puede regir la deflexidn, el
manual LRI} incluye en su tercera parte una tabia titulada Moment of Inertia Se-
lecrron Table (Tabla de seleccidn de momentos de inercia) en la que Yos valores [,
se indican en orden descendente para 1odas las secciones usadas normalmente como
vigas. En esta tabla las secciones ¢stdn ordenadas por grupos con la seccion mis lige-
ra de cada grupo impresa en negritas Ll ejemplo 10-4 presenta el caso de una viga
en la que la deflexion rige en el disefto.

FJEMPLO 10-4 .
Seleccione [a seccidn mas ligera disponible de acero A36 para soportar una car-
ga muerta de servicio de 1.2 klb/pie y una carga viva de servicio de 3 klh/pic
en un claro simple de 30 pies. La seccién 1endra soporte lateral a todo o largo
de su patin de compresion y la deflexion maxima pot carga total de servicio no
debe exceder de 1/1500,

10-3 Deflexiones
Sotuciin:

Después de algunos calculos aproximados preliminares ensayameos un peso pro-
pro de 194 1b/pie para la viga

w, = (1211 394) + (1.6}{3) « 6.473 kib/pie
{6.473)(30)?

M, 3 - 128.2 klb-pie
. (12)(728 2y

A - = 269 T plg}

Z requerida 0.9Y036) 2 plg

Ensayanios una W27 x 94 (/. = 3270 plg¥)

1
Miéxima A permitida - (W)) (12 % 30) = 0.24 plg

(4.394)(30)?

!
MIL? 8 (30
real en el centro del claro 44 = Vi W
e
~ 845 plg > 0.24 plg NG

Midxima /_ requerida para limitar la deflexién a 0.24 plg:

0,845
- |=—>"1(3270) = 31,513 pl
(0.24 )\( ) plg’

.

D¢ la 1abla de seleccién de momentos de inercia escogemos

Use Wibx 194 »

Encharcamiento

Si se acumula agua en un techo horizontal, mas rdpidamente de lo que tarda en desa-
lojarse, el resuliado se denomina encharcamiento; la carga incrementada de agua
ocasiona que ¢l techo se dellexione en forma de plato, reteniendo mds agua que a
su vez ocasiona mayores deflexiones, etc. Este proceso continia hasta que se alcanza
el cquilibrio o el techo se desploma. El encharcamiento es un serio problema como
lo evidencia el gran nimero de fallas en techos, que ocurren cada afto en los Estados
Unidos.

El encharcamiento se presenta pricticamente en todo techo horizontal aun
cuando se tengan drenes para desalojar el agua; éstos pueden ser insuficientes duran-
te lormentas muy leertes; pueden encontrarse ohstruidos y en ocasiones se encuen-
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tran coloca.  a lo largo de las {ineas de vigas que son los puntos mis altos del te-
cho. El mejor método para prevemr el encharcamiento es darle al techo una
pendiente adecuada () plg/pie o mayor) junte con la invalacién de drenes que fun-
cionen correctamente. Se ha estimado que probablemente dos terceras partes de los
techos horizontales en los Estados Umdos tienen pendientes menores que este valor,
que es el minimo recomendado por 1o Mational Roofing Contractors Associafion
{Asociacidn nacional de coniratistas de techados). Cuesta aproximadamente 3 a 6%
més construir un techo con esta pendiente que construirlo sin ella.!

Cuando se considera un techo honzontal muy grande {(media hectdrea o mayor}
el efecto del viento en la profundidad del agua puede ser muy importante. El proble-
ma del encharcamiento ocurrird kdgicamente durante las tormentas. Tales tormentas
estan acompaiadas con frecuencia por vientos fuertes. Cuando estd presente una

“cantidad grande de agua en el techo, un viento fuerte puede empujar el agua hacia
un extremo, creando una altura peligrosa de ésia respecto a la carga en [b/me? que
queda aphcada al techo. En tales sitvaciones se usan a veces los unbornales; éstos
son grandes agujeros ¢ tubos en los muros que permiten que el agua mds arntba de
cierto nivel se drene rapidamente hacia afuera del techo.

Las fallas por encharcamiento se pueden prevenir si ¢l sistema de techo (cubier-
ta del techo mds trabes y vigas de soporte) hene suliciente rigides. La especificacion
LRFD-K2 recomienda una rigidez minima para evitar ¢sta falla. Si no se pene esta
ngidez minima s necesario efectuar ciertas revisiones para asegurar que la falla por
encharcamicnio no suceda.

LLos calculos tedricos del encharcamiento son muy complicados. Los requisitos
del LRF1) se basan en un trabajo de F | Marino® en el que se considerd la interac-
cion de un sistema de elementos secundanos con los de un sistema de elementaos pri-
marios o trabes.

10-4 ALMAS Y PATINES CON CARGAS
CONCENTRADAS

Cuando los miembros estructurales de acera tienen cargas concentradas aplicadas
perpendicularmente a un patin y simétricamente respecto al alma, sus patines y alma
deben tener suficiente resistencia de disefio por flexidn, por fluencia, aplastamicnto
y pandeo lateral del alma. Si un miembro estructural tiene cargas concentradas aph-
‘cadas en ambos patines, deberd tener suficiente resistencia de diseio por fluencia,
aplastamiento y pandeo del alma. En esta seccidn se presentan formulas para deter-
minar tales resistencias.

'Gary Van Ryzin, Roof Design Avowd Ponding by Sloping 1o Dram, (Diseflo de techos, cdmo
evilar el encharcamiento con pendiente a los drenes), Crvit Engineering (Nueva York ASCE, enero 1980),
pags. 77-81 )

'f ). Marino, Panding of Two—Wav Roof Systern {Encharcanuento de techos con doble pen-
diente), Engemneering Journal (Nueva York. AISC, juho 1966), pags. 93-160

10-4 Almas y paunes con cargas concentradas

Flexion local del patin  L.a carga nominal de lensidn que puede aplicarse ) ﬁ'e's
de una placa soldada al patin de una seccion W se determina con la c‘xprcsldn ﬁ’l-
guicnte ¢n la que F,, es ct esfuerzo minimo especificado d‘f fluencia del patin
{klb/plg?) y ¢, es cl espesor de éste (plg).

R, = 6.250F,

. ¢ = 090 (Formula LRFD-KI1-1)
No es necesario revisar esta férmula si la longitud de carga medida transversal-
mente al patin de la viga es menor que 0.15 veces el ancho &, del patin.

Fluencia local del alma La resistencia nominal del alma de una viga en la base
del corddn de soldadura que la conecta al patin, cuando se aplita una carga concen-
trada o una reaccion, se determina con alguna de las dos expresiones siguientes en
las que k €5 1a distancia entre el borde exterior del patin y la base del cordén de 50!-
dadura, N es la longitud {plg) dc apoyo de la fuerza, F,, es el esfuerzo (kib/plg?)
mimmo de Muencia especificado del alma y 1, es el espesor de ésta, .

Gy Ia fuerza es una carga concentrada o una reaceidn que cauqalicnsuﬁn o com-
presion y estd aplicada a una distancia mayor que el peralte de! miembro medido
desde el extremo de éste

. R, = (5k v NYF 1o

p=10 (Férmula LRFD-K!1-2)
Si 1a fucrza es una carga concentrada o una reaccion aplicada en o cerca del extremo
del miembro

R, ~ (25k 1 MIF.1, *

¢~ 1.0 (Férmula LRFD-K1-3)
La [ig. 10-7 muestra claramente dénde se evalian estas expn'esio'ncs. La resistcnci.a
nominal &, es igual a la longitud sobre la que se supone dwt(lbu:da la fuerza (al ni-
vel de la base del cordon de soldadura) multiplicada por el gspesor del alma y por
el esfuerzo de fuencia de ésta.

Aplastamiento del alma  Si se aplican cargas con_ccmrada_s aun mi.cmbro estruc-
tural cuya alma no esta atiesada, la resistencia nominal por aplflsl:_amlcnlo del alma
debe determinarse por medio de alguna de las dos ecuaciones Siguientes (en !as que
d ¢s ¢l peralte total del miembro). Si se proparcionan at icsadnr{'ts al a.lma y éstos se
extienden por lo menos hasta la mitad del peralte, no es necesario revisar ¢l aplasta-
mlen;;(i"la carga concentracda se aplica a una distancia no menor que d/2 medida des-
de el extremo del miembra estructural

i
Tk
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Figura 10-7 Fluencia local del alma
1 N
R, - 135:5[1 ' 3(5)('—*) by
d r, 1,
¢ =075 {Formula [.LRFD-K1-4)

Si la carga concentrada se aplica a una distancia menor que d/2 medida desde

¢l extremo
N " -
R.-Gﬂrf‘l ; 3(’—)('—‘) ]\/Fr-’f
dj\ 1

¢ =075 (Farmula 1LRFD-K1-5)

Pandeo lateral del atma  Si se aplican cargas al patin de compresidn estando éste
soportado lateralmente, el alma quedard sujeta a compresién y el patin de tension
podria pandearse como se muestra en la fig. 10-8.

Se ha encontrado que ¢l pandeo lateral del alma no ocurrira si los patines estan
restringidos conlra rotacidn con (d, fL)/%/h) = 23 osi(d, Je)(®7B) > 1.7 cuando
la rotacién del patin no estd restringida En estas expresiones d. es el peralte del

Carga

Soporle Soporie
lateral laterat

Figura 10-8 Pandeo con ladeo del alma

10-4 Almas y patines con cargas concentradas

Trabes totalmente soldadas de un puente de la autopista Connecticut. (Cortesia de la Lincoln
Electric Company.)

alma medido entre tas bases de los filetes de soldadura, o sea, d — 2k, y ¢ la longitud
mas grande sin soporte lateral a lo largo de cualquier patin en el punto de Ja carga.

Tamhién es posible prevenir ¢l pandeo lateral del alma por medio de soportes
laterales adecuadamente disehados o por medio de atiesadores en el punto de aplica-
c10n de la carga. Los comentarios LRFD sugieren que los soportes laterales locales
para ambos patines se diseien para ¢l 1% de la magnitud de la carga concentrada
aplicada en el punto. Si se usan atiesadores, éstos dehen extenderse desde el punto
de aplicacion de la carga hasta por lo menos la mitad del peralte del miembro y de-
ben discilarse para soportar la carga total, Debe evitarse la rgtacién de los patines
para que los atiesadores sean efectivos. N

Si 1os miembros cstructurales no estan restringidos contra movimiento relativo
por medio de atiesadores o soportes laterales y estin sujetos a cargas concentradas
de comipresion, sus resistencias pucden determinarse como sugue

Cuando el patin cargado estd restringido contra rotaciones y {d, /1. }/(¢/b) es
menor gque 2.3 : s

00 ¢! !
R, - 12000 T (0
h o/b .

¢ - RS {(Férmula LRFD-K1-6)

Cuando el patin cargado no estd restringido contra rotaciones y {d,/1,.)/(0/b;)
es menor que 1.7

12,000 /] d.fi\
- i g [
R A [0' ("/"’1)]

th o« ORS (Férmula LRFD-K1-1)
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cr =25k Pp e 25 kb

wp = 1 klh/pic

SR,

- -
L—S pres l. 5 pres !

Figura 10-¢

+ 5 s

FIJEMPLO 10-5
Seleccione una seccidn W de acero A6 para la viga mostrada en la fig. 10-9.
Se tendrd soporte fateral en los extremos y bajo las cargas concentradas. Deter-
mine la longitud mimma de apoyo necesaria por fluencia y aplastamiento del
alma en los apoyos. En la figura se muesiran las cargas de servicio

Soluciin:
Peso supuesto de la vipa = 44 |b/pie

(12301 04159

bOL6)25)(5) ~ 235.2 Klb-pic

(121215 2
Lmls T 2 k7 plee
0.7 36) ple

Z necesartoy -

Use una W2l x 44 (L, = 5.3 pics > L, d¢ § mes, d = 20.66 plg, 1. = 0 350

plg. 1, = 0.450 pl_é_k f_l“i%'-pl_gl

15
R, - (120 044)(;) U625y 4949 kb
K, 494
K, - — « —— — 494kl
i 1.0

R, = {25k v NYF 1.
49.4 - (2.5 1% 4 M6 350)
N=0 95 plg

L()ngiw(jvdg apoyo necesaria para prevenr el aplastamiento del alima en su apoyo

r- B B o
T Togs T ™ -

10-5 Flexidn asimétrnica

[}
65.9 = (68Y(0 3ISM 1 4 3(—1)(&12 \/W
20 66/10.450 0.350

N = 1.63plg Use una longitud de apoyo minima de 4 plg

Nota En la teicera parte del manual LRFD se encucntran las tablas tituladas Beams
W Shapes, Beams S Shapes (Perfiles W para vigas; Perfiles S para vigas), con cuya
ayuda los cdleulos para este ejemplo y otros de este capitulo se pueden simplificar
considerablemente, La definicidn de los términos usados en esas tablas se dan en las
paginas 3-25 a la 3-29 de! manual junto con varios cjemplos muy diiles.

Por ejemplo, para las secciones usadas normalmente como vigas y para esfuer-
208 F, de 36 y 50 klb/plg?, se presentan en esas tablas los valores ¢y, 6.V, L, ¥
L., junto con las cantidades R, ¢ R, &, Ry, ¥ ¢, R,. Los tltimos valores son dtiles en
los cdlculos necesarios para revisar la lNuencia y el aplastamiento del alma. Si tene-
mos una W21 x 44 (r, = 0.350 plg, & = 1% plg, /,, = 36 kib/plg?) apoyada en una
longitud N de 3.5 plg podemos calcular ¢R, para la Muencia del alma como sigue;

¢R, = ¢(2.5h + MIF 1,
= (1L.OY2.5 x I 1 3 5){36}{0.350) - RI.5kIb

O podemos usar los valores tailados para 4R, v 6 R,

BR, — dR, 1SRN = 374 + (12.6)(3.5) = 81.5 kIb

10-5 FLEXION ASIMETRICA
A

Recordamos que segun la mecinica de materiales toda seccién*transversal de viga
tiene un par de cjes mutuamente perpendiculares, conocidos como ejes principales,
pata los cuales ¢l producto de increia es nulo, Si la flexién ocyrre respecto a cual-
yuier otro cje que no sea pringipal se tend1a una flexion asimétrica, Cuando las car-
gas externas no son coplanares con alguno de los ejes principaleso cuando las cargas
se aphcan de modo simulianeo desde dos o mds Jirecciones, seYendrd también una
Hexion asimétrica .

Si una carga no es perpendicular a uno de los cjes principales ésta poede des-
componerse en componentes perpendiculares a esos ejes y los momentos respecio a
cada eje, M,, v M,,, pueden determinarse como se muestra en la fig. 10-10.

Cuando una secctdn tiene un epe de simetria, ese eje es uno de los ejes principa-
les y los calculos necesarios para la deterrminacién de los momentos resuitan muy
sencillos Por esta razén la Mexion asimétrica no resulta complicada para los perfiles
empleados en vigas {W, S, M o C). Cada uno de csos perfiles tiene por lo menos
un c¢je de simetriz, por lo que los cdlculos se reducen mucho, Un factor adicional
que simplifica es que las cargas por lo general son por gravedad y probablemente
perpendiculares al eje v, .
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Figura 10-10

. EEntre 1as vigas que deben resistir flexion asimétrica se encuentran las trabes ca-
rriles en edificios industriales y los largueros de los techos ardinarios. Los ejes x de
los largu?ms son paralefos a la superticie inchnada del techo, en tanto que un gran
poreentaje de sus cargas (techadn, nieve, etc.) son de gravedad Esas cargas no son
coplanar-e's con ningiin eje principal de los largucros inclinados y se (icne por ello
ung I"I.cxmn asimétrica. En general se considera que fas cargas de viento actdan en
dircecion perpendicular a la superficie def techo v a los ejes x de los largueros por
lo que no ocasionan flexian asunétnica, Normalmente les ¢jes v de las trahes cm‘rilcx
son horizontales, pero éstas estan suietas a empujes laterales provenientes de las ’nh“i
mdévites asi como a cargas por gravedad e

Para revisar s1 los muembros estruciurales flexienados respecto a ambos cjes si-
multdneamente <on adecuados, las especificaciones LRFD prnporcmnanj una

c.c'uam‘m en la seccion H1 La ecuacion que sigue es para flexion combiada con ten-
sion compresién axial s1 P /b, < 02

P ( M., M.
P + - -
200, ot a7

(Formula 1LLRFD-H1-1b)
Como para ¢l problema analizado aqui £, es igual a cero la férmula se reduce

M., M,
—— t =
Q"nﬁf.. Q'),.:””

10

Esta es una ecuacidn de interaccidn o de porcentajes. Si por ejemplo A, es
|g’ual al 75% del momento que podria resistir el micmbro si estuviese ﬂcxionahrtldo
s0lo respecto al eje (#,M, ) entonces M,, no pucde ser mayor que ¢l 25% de lo que
podria resistir si estuviese flexionado sélo respecto al eje-(ttr,M.,). d

ljos ejemplos 10-6 y 10-7 ilustran ¢l disefio de vigas sujetas a flexion asimétrica
Para ilustrar 1a naturalera de tanteos que tiene of método, ¢l autor no hizo mnm;

10-6 Disefio de targueros

cdlculos previos como en otros ejemplos. El primer disefto de este tipo que trate de
efectuar el estudhante, bien puede tomarle varios tanteos ptevios. Debe tomarse muy
en cuenta al hacer el diseiio, el asunto del soporte latera!l del patin de compresién.
Si ¢l soporte lateral es dudoso, el ingeniero debe reducir la resistencia del momento
de diseito potr medio de una de las expresiones dadas antes para tal proposito.

FIEMPLO 10-6
Una viga en posicién vertical estd sometida a un momento flexionante M,, =
160 klb-pie y a un M,, = 35 klb-pie que incluyen el efecto del peso propio es-
timado. Se supone que las cargas pasan por el centroide de a seccidn. Seleccio-
ne un perfil W24 de acero A36 que resista €s0s momentos suponiendo que la
viga tiene soporte lateral en todo su patin de compresion,

Solucidn:

Ensayamos una W24 %62 (¢,M, = ¢,M,, = 411 klb-pie, Z = 15.7 pig’}

0 9(36)(15.7)
12

35
Mo, | My 169, -1.21> 100 NG
$M,,  dM,, 413 4239

duM,, = - 42.39 kib-pie

Ensayamos una W24 x 68 (¢, M, = ¢,M,, = 478 kib-pie, Z, = 24.5 plg’)

(0.9)(36)(24 5)

d M., - - - 66.15 kib-pie
160 EN]
—p ——— = 0, . oK
a7s D egqs ~ 0BG 100

Use una W24 %X 68

Se notard en la solucién del ejemplo 10-6 que aunque el procedimiento usado
dar4 un perfil adecuado para soportar los momentos indicados, la seleccién del per-
il mas ligero tabulado en el manual LRFD podria ser muy Iémo debido a que las
dos variables Z, y Z, afectan al tamafo requerido. Si se tiene un M,, grande y un
M,, pequeno, la seccidn mas econdmica resultard muy peraltada y algo estrecha,
en tanto que si se tiene un M,, grande en relacidn con el M,,, el perfil mas econo-
mico serd algo ancho y de poco peralte. :

10-6 DISENO DE LARGUEROS
Para evitar la flexidn en las cuerdas superiores de las armaduras de techo, es tedrica-

mente conveniente colocar los largueros sélo en los nudos. Sin embargo, en armadu-
ras grandes es mis econdmico espaciarlos a intervalos cortos; si no se hace asf, el
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tamafo de s latgueros resultard demasiado grande y se volveran impricticos.
Cuando se usan largueros intermedios. las cuerdas superiores de las armaduras de-
ben diseftarse por fleudn y carga axial como se describe en el capitulo 11. Los Jar-
gueros se espacian por lo general de 2 a 6 pies entre f, dependiendo de las condicio-

fa}
9
575 Wy Tt
T v
H
3L L _H
R2 EN AT
U {
3 h— - N T T
i)
M Tw, f Wy, I
e _Tay “ T ur
225 60
. * +
w, 17 u“I: N
i 90
—— b b R
3 3 BRLE [

)

Figura 10-11 (a) Larguero con seccidn en canal, (h} Momenrto respecto al eje def alma de los
largneros; tensores en el centro del ctaro, (¢} Momento respecto al ¢jc del alma de los largue-
ros: lensores en los tercios del claro, (d) Momento respecto al eje X de los largueros,

10-6 Diseno de largueros

nes de carga, en tanto gque la relacion mds conveniente de peralte a claro cs
aproximadamente de 1/24 1.os perfiles usados con mas frecuencia son las secciones
S y las canales, pero en otras ocastones pueden ser mas adecuados otros perfiles.

Como se menciono en of capitulo 4, {as canales y las secciones S son muy débiles
respeclo a sus ejes coincidentes con el alma y puede ser necesario usar tensores para
reducir los claros en flexion alrededor de los ejes. Los tensores hacen continuoes a
los largueros en la direccidn de sus ejes ¥ y los momentos respecto a esos ejes se redu-
cen bastante como se mucstra en la fig, 10-11, Estos diagramas de momentos se ob-
uenen suponiendo que los cambios en longitud de fos tensores son insignificantes;
se supone ademds que los largueros estan simplemente apoyados en las armaduras.
Esta suposicion es conservadora ya que con frecuencia son continuos sobre dos o
mads armaduras y puede lograrse una continuidad apreciable en sus empalmes. En
los diagramas, L es la disiancia entre armaduras, w,, es la componente de la carga
perpendicudar al eje del alma del larguero y w,, es fa componente de la carga para-
lela al mismo cje.

Si no se usan tensores, ¢l momento maximo respecto al eje del alma de un lar-
guera es de w,, L2/8. Cuando se colocan tensores a la mitad del claro, este momen-
10 se reduce a w, £7/32 (una reduccion del 75%)} ¥ cuando se colocan en los tercios
del claro el momento vale w,,l_’/';() {una reduccion del 91%). En el ejemplo 10-7
se usan tensores en el centro del claro y los largueros se disefian para un momento
w,, 1.7 /8 paralelo al ¢je del alma y un momento w,, 1.7/ 32 perpendicular a ese mismo cje.

Ademas de reducir los momentos respecto al alma de los largueros, los tensores
tienen otros propdsitos muy utiles. Estos pueden proporcionar soporte lateral a los
largueros y ademas son muy utiles para mantener alineados a éstos durante ¢l mon-
tajc, hasta que la cubierta del techo sc¢ instala y se conecta a los largueros.

FIEMPLO 10-7
Scleccione un larguero con seccion W6 para el techo mostrado en la fig. 10-12,
Las armaduras estdn colocadas cada 15 pies entre centros ¥ s¢ usan tirantes cn
los centros de os claros de los largueros. Se supone que el techo proporciona
soporte lateral completo. Considere acero A36, las espegificaciones LRFD y

~
-~

I argueres de 4 pies 5 plg
{centro a cenlro} .

oz
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Figura 10-12
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que no se presenta la torsion; puede entonces usarse al valor total de Z,. Tas
cargas se dan en (éininns de libras por pre cuadrado de superficie en techa

Nieve = 30 th/pe?
Techado = 6 Ih/pie?
Peso estimado de largueros = 3 tb/pe?

Presion del viento = 15 Ib/pie? (1 a la superficie del techo)

Solucidn:

Célculp de la carga w,, por pie que soportan los larpueros (colocados a cada
4.42 pie sobre centros).

w, =120+ 165 1 ORW

2 2
= (L2206« W4 (=] 1 (1 6)30)(4 42} [-=
( (\Fi) AN TR 42)(\/5)

+ (O B)15)(4 42) = 285.6 Ib/pic -~

w, = L2Dy L 3IW 4 058

2
- {1.2}6 + _1)(4.42)(-*;) FOLAISHS 4y

2

A4 (0 5330)(4 42)( = I8R 2 Ib/pic -~

LA
——

t
= (F 2D AN
W, - + 1 65% 7

= HL.2)6 4 304 42) + (1 6)30)(4.42)] %

= 116 5 klb-pie

M, ={0.2856)(15)°
8

M., -(0.1165)(15)"
32

- 8.03 Ib/pre

~ 0.819 klb-pie

Ensayamos W6 x 9 (¢,M, = 16.8 kib-pie, Z, = i.73 plgh

M. M, Lo P, '
¢_Aﬁf.. M., = ya que P < (.2

10-7 £l centro de cortante
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10-7 EL CENTRO DE CORTANTE

El centro de cortante se define como el punto en el plano de una seccidn transversal
de una viga, por ¢l cual debe pasar la resultante de las cargas transversales para que
los esfuerzos en la viga puedan calcularse sélo con las teorias de a flexidn pura y
del corte transversal. Si la resultante pasa por este punto, no es necesario analizar
la viga por momento torsionante. En una viga con dos ¢jes de simetria, el centro
de cortante se localiza en la interseccidn de los dos ejes, coincidiendo asi con el cen-
troide de 1a seccién. En una viga con un eje de simetria, el centro de cortante se en-
cuentra sobre dicho ¢je, pero no necesariamente coincidird con el centroide. Esto
qsignifica que para evitar torsion en algunas vigas, las lineas de accién de las caigas
no deben pasar por sus centroides.

El centro de cortante es de gran importancia en vigas cuyas secciones transver-
sales estdn compuestas de clementos delgados gue proporcionan una resistencia con-
siderable a la flexidn, pero poca a la torsién. Muchos perfiles estructurales comunes
(W, 8, C, dngulos, elc.) y las secciones formadas a base de placas delgadas (como
tas de la construccion aerondultica) quedan dentro de esta clasificacidn y el problema
tiene una amplia aplicacion. .

En la fig 10-13 se muestra la localizacion del centro de cortante de varias sec-
ciones abiertas Seccrones como éstas son relativamente débiles en torsion y para

N
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Figura 10.13
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ellas y perfiles similares, la locahzacion de Lo resultante de las cargas externas ¢s su-
mamente importante. Se indicod antes que la adicion de una ¢ mas almas a esas sec-
ciones, convirniéndolas asi en secciones en cajon, aumenta mucho sus resistencias
torsionales, )

El proyectista promedio quiza no se toma ¢l nempo necesario para efectuar los
tediosos cdleulos necesarios para localizar ¢f centro de cortante y evaluar el efecto
de la torsion. Lo mds probable es que ignore ¢l preblema o haga una cstimacién
aproximada del efecto de la torsion en los esluerzos de flexidn, Una estimacion de
poco valor usada en muchas ocasiones es |a de reducir ¢, M, en un 50% al usarla
en la ecuacidén de interaccion. .

Los centros de cortante pueden localizarse rapidamente en vigas con secciones
transversales abiertas y almas relativamente delgadas. Para otras vigas, los centros
de cortanie pueden encontrarse con bastante dificultad. Con frecuencia se usa el tér-
mino flijo de cortante al considerar miemhros estructurales de pared delgada aun-
que en realidad no esta presente mingun fluyo; este 1érmino se refiere al esfuerzo cor-
tante por pulgada de la seccion transversal y es agual al esfuerzo cortante
multiplicado por ¢l espesor del elemento. (El esluerso cortante s¢ determina con la
expresion FVQ/bIy el Nujo de cortante con FQ/1 <i se supone que el esfuerzo cortan-
te es constante a través del espesor del elemento.) El flujo de cortante actua paralela-
mente a los lados de cada elemento de un micmbro

L.a seccidn en canal de [a fig. 10-14(a) se considerara en [a siguiente exposicion.
En esta figura ¢l flujo de cortante se muestra con pequenas fechas ¥ en la parte (b)
se muestran las resultantes (!4 y V) en cada clemento del perfil. Las dos luerzas H
estdn en cquilibrio en la direccion horizontal y [a fuerza Vinterna equalibra a la fuer-
za cortante que actua en la secaidn. Aunque las fuerzas honzontal y vertical estan
en cquilibrio, no puede decirse lo misnio para los momentos de estas Muerzas a me-
nos que la linea de accién de 1a resultante de las fuerzas externas pase por un cierto
punto llamado ¢l centro de cortante las fucrzas horizontales /f en la parte (b} de
la figura forman un par. El momento de este par debe ser opuesto e igual al produci-
da por las dos fuerzas V. La localizacion del contro de cortante es un problema de

10-7 El centro de cortante

equilibrio; por ello deben tomarse MOMentos respecto a un punto gue elimine et ma-

yor ntimera posible de fuerzas.
Podemos ahora escribir la siguiente €Cuaci

de cortante.

&n con la cual se localiza el centro

Ve = Fh (momentos tomados respecto al centroide del alma)

L.os ciemplos 10-8 y 10-9 muestran los calculos necesarios para Iocaliufr el cen-
tra de cortante de dos perfiles. Notese que la localizacién de este punto es indepen-
diente de la magnitud de la fuerza cortante externa.

FIEMPLO 108
La seccién mostrada en la ig. 10-15(a) estd
V. Localice e} centro de cortante.

sujeta a una fuérza cortante externa

Solucidn:
Propicdades de la secaidn:
I, = (53)10) - (FH2.7)(9.4)° = 63 plg*

(V)(285 Xﬁgj x 4383} 0.06582 V/plg

total H - (})(2.85)(0.06582¥) ~ 0.0938V

198 kib/plg
] A # B o \
i .

03 ple

f.enB =

—{ |0 ipig .

10 plg

”L i c ) ~— | 98 kib/plg

Jplg—
Variscian de fos esfuerzot cortantes

{a) {b)

Figura 10-15
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Ubicacidn del centro de cortante:

Ve = HhA
Fe = (0 093817)(9 7)

e =091 plg (medido desde el centro del alma)

El estudhante debe ver claramente que la variacidn del esfuerzo cortante en
1as esquinas, donde se juntan el alma y el patin, no puede determinarse correc-
tamente con las expresiones VVQ/h1 o bien 1'Q/1 y tampoco al usar la teoria de
la elasticidad. Comu aproximacién en los dos ejemplos presentados aqgui, el au-
tor ha supuesro que el flujo de cortante se extiende hasta ¢l punto medio de las
esquinas con la misma ley de variacidn (variacidn lincal para los elementos hori-
zontales y parahdlica para los verticales). Los valores de ) se calculan para las
dimensiones correspondientes. Se podrian haber hecho otras suposiciones, por
cjemplo, que ¢! flujo de cortante sc ediende verticalmente en todo el peralte
del atma y solo ¢n las partes proycctantes de los patines horizontales o vicever-
sa. Resulta molesto ver que con cualquier suposicion que se haga, los valores
no concuerdan exactamente. Por e)empla, en el problema siguicnte, 1a suma del
flujo cortante vertical no concuerda muy bien con la fuerza cortante externa.

FIEMPLO 10-9

L.a scecidn abierta mostrada en la fig. 10-16 estd sojeta 2 vna fuerza corlante
externa ¥V localice el centro de cortanie

Solucion:
Propiedades de la seccidn:

£o= GRHO25)(16)" 1 (1375 % 0 25)(4.87) - 129 4 plgt

Figura 10-16

10-7 El centro de cortante
Valores del flujo de cortante g:

Q|=‘n

(1)(3.12 % 0.25 x 6.44)
s = 129.8

(F)1T5 x 0.25 x 4.87)
129.8

{(VF)(4.87 x 0.25 x 2.44) s
Gy = qc ! 1298 = 0.0968 V/plg -.
Estos valores del flujo de cornante se muestran en la.fig. 10-17(a) y 1a suma
para cada elemento de la seccidn se presenta en la parte (b) de 12 figura.

Tomando momentos respecto al eje CD se obtiene: "

= (00387 ¥/plg

Qe ~ Gq b = 0.0739¥/plg

—{0.211V)(9.75) + (2){0.0807V)(3.75) + Ve = 0
e - 1.45 plg

L.a teoria del centro de cortante es muy atil en el disefio, pero tiene ciertas
limitaciones que deben entenderse claramente. Por ejemplo, el andlisis aproxi-
made dado cn esta seccidn es sélo valido para secciones delgadas. Ademads las
vigas de acero tienen con {recuencia secciones transversales variables a lo largo
de sus claros, por lo que el lugar geométrico de sus centros ile cortante no es
una linea recta. Entonces, si la resultante de las cargas pasa por el centro de
cortanie en una seccion, es posible que no sea asi en otras secciones transversitles.

.
~

I-J 15 plg
00387 Viplg
.
00739 Viplg 00807V
Q¥ ¢
00387 vple - —o Q0739 Viply N
- -~
: O ROV
¢
ot 00968 Viplg 9 7plg [
'
f -
—_ -o-*
O 087 Viplp 00739 Vipg
o211V P
. 00739 Viptg
0 0R07¥
O 0IRT Viplg
fa) ih}

Figurs 10-17
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Figura 10-18

Cuando los proyectistas se enfrentan al problema de considerar cargas
aplicadas a perfiles de pared delgada en los que pueden surgir torsiones, éstos
generalmente proporcionan algiin mechio para evitar tal torsidn. Pueden especi-
ficar soportes laterales a intervalos cortos o conexiones a pisos o techos o me-
dios similares. Si tales soluciones no son factibles se seleccionardn probable-
mente secciones con mayor rigide? a la torsiéon. Se dan aqui dos referencias'
al respecto.

10-8 PLACAS DE ASIENTO PARA VIGAS

Cuando los extremos de las vigas estan soportadas por apoyo dirécto sobre concreto
0 mamposteria con frecuencia es necesario distribuir las reacciones de las vigas por
medio de placas de asiento o apoyo. Se supone que la reaccidn se distribuye unifor-
memente a través de |a placa sobre la mamposteria y que la mamposteria reacciona
contra la placa con una presidn untforme igual a la reaccidn factorizada R, dividi-
da entre ¢l drea 4, de la placa. Esta presion tiende a doblar hacia arriba a la placa
y al patin inferior de l2 viga. El manual LRFD recomienda que se considere que la
‘placa de apoyo toma ¢l momento flextonante total producido y que la seccion critica
para el momento se considere a una distancia & del ¢je longitudinal de 1a viga. (Véase
la fig. 10-18). La distancia k es la misma que la distancia de la cara exterior del patin
al limite def filete del alma dado en las tablas para cada seccién (o igual al espesor
del patin, mads el radio del filete).

'C.G. Salmon y J.E. Johnson, Stee! Structures, Design and Behavior, (Estructuras de acero; dise-
fo y comportamienio), 2a Edicién. (Nueva York Harper and Row, 19800, pags 672-675.

* Personal técmico del AISC, Torstonat Analvsis of Steef Members {Andhisis torsional de miembros
de acero), {Chicago: AISC, 1983).

10-8 Placas de asiento para vigas

La determinacidn de la distribucidn exacta de la presién en una placa de asiento
es un problema muy dificil, por lo que se supone por lo general una distribucién uni-
forme de presidn. Esta suposicién es probablemente conservadora ya que la presion
por lo comin es mayor en el centro de la viga que en los bordes, Los bordes exterio-
res de la placa y patin ticnden a doblarse hacia arriba y el centro de la vipa tiende
a bajar, concentrdndose ahi la presién.

El espesor requerido de una franja de 1 plg de ancho de placa puede determinar-
se como sigue:

M,- R nl. %R"n,
A2 24,
. ) Nt P
l.a Z de una franja de placa de ! plg de ancho y espesor 1 es ~ (1) 3113 (2) - 2

M, -0 FZ con ¢, = 0.9

R t?
24, (09MF) (I)

‘- 2.22R 0
N "AF,

Si la placa se extiende sobre el ancho total del muro o de cualquier otro soporte
paralelo a la viga, el 4rca A, de la placa se determina dividiendo la reaccion facto-
rizada R, entre ta presion dltima permisible sobre el concreto o mamposteria que se
halle debayo de 1a placa. Para el concreto este valor generalmente es igual a ¢, =

0.60 (apoyo sobre concreto) v S es la resistencia a compresién a los 28 dias del con-
creto en klb/plg. . v

A R.
LT 8085, .

Si la placa no se extiende sobre todo el ancho del 50pon§, A, debe determinarse
segun la seccién J9 de as especificaciones LRFD con la siguiente expresién, en donde
A, es el 4rea mdxima de la porcion de la superficie de apoyo que es geométricamen-
te similar y concéntrica con el drea cargada.

P R, Y}
ET A\ BSS]

Después de determinar 4,, su longitud (paralela a la viga) y su ancho se selec-
cionan. La longitud no debe ser menor que la N requerida para prevenir la fluencia
en el alma o su aplastamiento ni tampoco menor que 3} o 4 plg por razones construc-
tivas; no debe ser mayor gue el espesor del muro o de cualquier otro soporte y de
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hecho deberd ser menor que esc espesor, sobre todo en mnros cxteriores, para que
el acero no quede expuesto

El ejemplo 10-10 muestra los cileulos necesarios mara disefiar una placa de asien-
10 para viga. Ndtese que el ancho v Ia longitud de la placa s escogen de preferencia
en miltiplos enteros de pulgadas

FJEMPLO 10-10
Una viga WISx T (d = 18.47 plg. t. = 1493 plg b, = 7.635 plg, t, = 0810
ple. & ~ I; Plg) tiene uno de sus extremos apoyados sobre un muro de concreto
reforzado con f = 3 klb/plg?. Disenar una placa de apoyo de acero Al6 para
la viga. [.a reaccién factorizada es de 120 klb y 1a longitud maxima de apoyo per-
pendicular al muro es ¢l espesor total de éste ¢ ipnal a § plg.

Solucidn:

7
Area necesaria = 4, = R - ———]:P——-— = 78 43 plg?
08507 (M0 R5)Y) ;

Longitud minima de apoyo perpendicular al muro requerida por fluencia del al-

ma:
R, 1
R, = =« == . 120kb
o 10
20 = (25« 150 1 NH36)(0.495)
N = 298 plg

Lengitud minima de apoye perpendicular al muro necesaria por aplastamiento
del alma:

R §0
Ry~ "= = o6l
PUTET 160 kb

» 1%
160 = (68)(0.495)’[! | 1(L)(ﬂ_43_‘) L BON0E1D)
18.47/\0 810 0.495

N~ 124 plg «—
Ensayamos | PL 8% 10

n=5-11-38plg

222 R, 222)(12 ’
:-\/ o \/( ANBSY
AF, {80.0)(36)

Use I%xRx 10plgPL

Problemas

IEn algunas ocasiones los patines de la viga por si solos proporcionan suficiente
drea de apoyo, pero de cualquier modo deben utilizarse ptacas de asiento, ya que éstas
son muy titiles en el montaje y aseguran una mejor superficie-de apoyo para la viga,
se pueden colocar independientemente de las vigas y nivelar y alinear en forma ade-
cuada Cuando los extremos de las vigas de acero sc ahogan en el concreto o en los
muros de mamposteria, se considera conveniente el uso de algin tipo de anclaje al
muro pata impedir que la viga se mueva en el sentido longitudinal con respecto al mu-
ro. El ancla usual consta de una barra redonda de acero doblada que se pasa a través
del alma de la viga y corre paralela al muro, Estas anclas se llaman de pared y sus
detalles y tamafios se presentan en la pdgina 5-163 del manual LRFD. Ocasionalmente
se utilizan Angulos fijos al alma en vez de anclas de pared. Si se considera posible la
presencia de fuerzas de cierta intensidad en la direccidn del eje de la viga, deben utili-
zarse pernos verticales de anclaje en los extremos de ésta.

Revisemos si el espesor de los patines solos es suficiente:

2 b
. \/2.22 R o (JRADMINGSY | ooy ctg s r de la W18 x 71
AF, (8 x 7.635)(36) _

Por la que los patines solos no son suficientes

PROBLEMAS

10-1 al 11-5. Seleccione las secciones W mds ligeras de acero A36 considerando sélo el momen-
1o flexionante y suponiendo soporte lateral en todo el patin de compresidn. Las
cargas indicadas incluyen el peso de las vigas. Use andiisis eldstico, cargas factori-
zadas v la regla relative al 0.9, N

w, = 4.8 kib/pie

/,
&\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\:\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\;\\\\\\\\\\\\\\\\\\\.
4 Cd ’

-

!‘ 40 pues # 40 pies ! 30 pues =.i
Prohlema 10.1  (Resp. W27 x94)

Y

r, =80k

w, = 36 kib/pie

@ ® [
A /4
Iw 20 me«—-l-—zo plcsﬁ ’
30 pres . 40 pics ? HWpres

Problema 10-2




Capitulo 11

Flexion y fuerza axial

11-1  SITIC DE INCIDENCIA

Los miembros estructurales sujetos a una combinacitn de esfuerzo por flexidn y car-
ga axial, son mucho mas comunes de lo que ¢l lector se imagina. Esta seccion e de-
dica a presentar algunos de los casos mas ohvios, 1.as cofumnas gue forman parte
de una estructura de acero deben soportar, casi siempre, momentos fexionantes,
ademds de sus cargas usuales de compresidn  Es casi imposible montar y centrar
exactamente las cargas axales sobre las columnas aun en los casos de prucbas de
laboratorio, vy el lector se dard cuenta de que en fas construcciones dicha dificultad
es adn mayor. Aunque las cargas ¢n un edificio o estructura pudieran centrarse per-
fectamente en un momento determinado, no permanccerian cstacionarias. Ademds,
las columnas pueden tener defectos iniciales o tener otras fallas, dando como resul-
tado el que se produzcan flexiones laterales. Las vigas generalmenie se hgan a las
columnas mediante dngulos o ménsulas colocadas a los lados de éstas, que originan
asi cargas aphcadas excéntricamente que producen momentos El viento y otras car-
gas laterales ocasionan flexion lateral en las columnas y las de marcos rigidos, de
edificios, estin sometidas a momentos, aun cuando ¢l marco soporte sélo cargas
verticales. Los elementos de los portales de puenies deben resistir esfuerzos combi-
nados en forma semejante a las columnas de edificios; entre las causas que los origi-
nan se encueniran los luertes vientos faterales, cargas verticales de transito, sean ¢
no simétricas y la fuerza cenirifuga debida al transito en los puentes con curva.
El lector posiblemente ha considerado que las armaduras se cargan en los nudos
y como consecuencia, sus miembros estdn axialmente cargados; sin embargo, en
ocasiones tos largueros de la cubierta quedan colocados entre los nudos de Ia cuerda
cargada de la armadura, haciendo que dicha cuerda se flexione; de modo semejante,
la cuerda inferior puede flexionarse por el peso de las instalaciones de alumbrado,
ductos u otros elementos colocados entre los nudos de las armaduras, Todos tos
micmbros hanzontales o inclinados de fas armadusas estan sometidos a un momernto
acasionado pof su propio peso, ¢n 1anto que 1ados los miembros de as armaduras,

11-2 Migmbros sujetos a flexién y tensién axtal

Edificio Inryco en Chicago, {11. {Cortesfa de la I.R. Construction Products Co.)

sean o no verticales, quedan sujetos a esfuerzos de flexién secundaria. Los esfuerzos
secundarios se ocasionan porque los miembros no se conectan mediante pasadores
sin friccién, come se supone por el andlisis que se hizo de esfuerzos y los ejes de
gravedad de los miembros, o los de sus elementos de conexiéy no coinciden exacta-
mente en las juntas, etc. .

Los momentos flexionantes en los miembros sujetos a tensién no son tan peli-
grosos como en los miembros sujetos a compresidn, porque la tensién tiende a redu-
¢ir las deflexiones laterales, en tanto que la compresion las incrementa. A su vez,
el incremento de deflexién lateral se traduce en incremento dg momento, con ¢l re-
sultado de mayores deflexiones laterales, y a mayores momemos, etc. Es de esperar-
se que los miembros ¢n tal situacidn sean suficientemente rigidos como para impedir
que las deflexiones laterales lleguen a ser excesivas

11-2 MIEMBROS SUJETOS A FLEXION
Y TENSION AXIAL

En la seccién HI de las especificaciones LRFD se dan las siguientes ecuaciones de
interaccian para perfiles simétricos sujetos simultineamente a flexién y a tensidn
axial. Esas ecuaciones también se aplican a miembros sujetos a flexién y a compre-
sign axial comn se describird en las secciones H-6 y 11-2,
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P,
§i—— =02
' 9.P.
P, +R M., M., | E

ol PG 74 p - ,

or Tola tamle (Formula LRFD; HI-1a)
Si— 0.
Y

P (M. M, .
WP, \BM, M|

(Formula LRFLY; Hi-1b)

Los términos en esas ecuaciones se han definido previamente; P,y M, son las
resistencias requeridas por tensidén y por Mlexién, P, y M, san las resistencias nomi-
nales par tension y por flexion, ¢, y &, son los lactores de resistencia determinados
como en capitulos previos. Por lo general se hace s61o un andlisis de primer orden
para miembros sujetos a Mexidn v a tensién. Se sugicre a los proyectistas efectuar
arvdlisis de segundo orden para esos miembros y usar los resultados en sus disefios.
Vos ejemplos 11-1 y 11-2 ilustran la aphcacién de esas exprevones de interaccidn a
miembros sujetos simultdneamente a flexién y a tensién axial.

EIFMPLO 11-1
Un miembro de acero A6 tiene una seccrdn W12 x 35 sin agujeros y estd sujeto
a una tensidn factorizada P, de 60 klb y a un momento flexionante lactoriza-
do M, de 25 klb-pie. ;Es satisfactorio el miembro si £, < L7

Solucrdn.  La seccién WI2x 35 tiene una 4 = (0 3 plg'y una Z, de 11 5 pig".
&P =0 F A, = (0936110 3) - 331 7 kib

P, 60
&P, 3337

=018 ~-02

Use por 1o gue rige la formula H1-1b.

(G 9Y36)(11 5)

DMy, = OF,7, - " - 31,05 Kib-pie
P, | M, , M,
26,P,  \&WM.~ 5.M,
i——* + |0 29 ().895 10
(23337 "3ros) T OK

EJEMPLO 11-2
Un miembro de acero AJ6 tiene una seccidn W10 30 sin agujeros y una L,
de 12.0 pies; estd sujeto a una tensién factorizada £, de 100 klb y a los ma-

11-3 Momentos de primer y sequndo orden

mentos factonzados Af,, = 70 kib-piec y A1, = 0. Si C, = 1.0, jes adecuado
el micmbro? '

Sofucidn-  La secciom W10 20 tiene una A = 8 84 plg?, una L, de 5.7 pies
y una I, de 20,3 mes,

&P, = (0.9936){8.84) - 2R6.4 kb

P, 100
-—— 034902
. 1864

Use por 1o que rige la formula Hl1-la

En la tabla de seleccidn se ve que L, > L, entonces

s M, = 98.8 klb-pie
M, = 622 kib-pie
BF - 2.44
M, = Gl M, — BF(L, — L,)]
 1.0[98.8 — 2.44(12.0 — $ 7)] = 83 43 KIb-pie

P B( M. M, 100 8770
# P, O\mAL, M. 2864 T 9l\g3a3
- 10955 1.0 NG
11-3 MOMENTOS DE PRIMER Y :

SEGUNDO ORDEN

Si un miembro esta somelido a momentos y a carga axial de compresidn, aparecerdn
en él momentos flexionantes y deflexiones laterales adicionales a las iniciales. Cuan-
do analtzamos un marco con algunos de los métodos c!éslicu:i comunes, los resulia-
dos se denonminan momentos y fuerzas primanas o de primer orden. Aun si el marco
estd soportado lateralmente, se presentardn algunos momentos secundarios debidos
a la Nexion lateral en las columnas. La columna en la fig. 11-! se supone que estd
arriostrada contra ¢l ladeo, pero se flexionara lateralmente una cantidad & como se
muestra y esto generard un momento secundario P, 5. Este momento causard una
deflexion lateral adicional que ocastonard un momento adicional y asf sucesivamente.

En las especificaciones LRFD se supone que ef momento M, es igual 2 M, (el
momento debido a las cargas por gravedad) mds ¢l momento debido a la deflexién
fateral P,4. Para estimar la suma de esos dos valores, esas especificaciones propor-
cionan un factor B, de amplificacién que es = 1.0 y que debe multiplicarse por
Af,, (la térmula para B, se presenta en la seccion 11-4))
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M o=M_ +P§

i [

17t

S
!

v Figura 111 Columna en un marco arnostrado contra ladeo.

Si un marco estd sujeto a ladeo, o sea que los extremos de las columnas pueden
moverse lateralmente entre si, apareceran otros momentos secundarios adicionales.
En la fig. 11-2, ¢l momento secundario producido por el ladeo es 1gual a P, A.

Se supone por las especificaciones LLRFD que el momento M, ¢s igual a M,
(momento debido a las cargas laterales} mas el momento debido a P, 4. Las especi-
ficaciones dan un valor B, = 1 0 {mostrado en la seccidn 11-4) que debe multipli-
carse por M, para estimar ¢l total de esos dos momentos.

) Eltotal estimado para los momentos de primer.y segundo orden en un miembro
sujeto a compresién axial y a flexién, puede determinarse con la siguicnte expresion:

M, - BLM,, + BM,
En vez de usar el procedimiento empirico del LRFD descrito aqui, se sugiere

al proyectista usar un andlisis teénico de segundo orden siempre que se cumplan cier-
tos requisitos de las secciones C1 y C2 de las especificaciones. Estos requisitos se

P,
-
/
/ .
/ My=M, +FA
! =B M,

. J——

Figura 11-2 Columna en un marco no arriostrado.

11-4 Factores de amplificacion

refieren a las deformaciones axiales, a las luerzas axiales maximas permitidas, -
porte lateral, a los lactores K y a olios mds,

11-4 FACTORES DE AMPLIFICACION

Los lactores de amplificacion son 8, y B8,. Con B, se estima el efecto P8 para una
columna, esté o no el marco soportado contra el ladeo. Con B, se estima el efecto
P, A en marcos sin soporte lateral,

£s1a estimacion del momento sélo cs aplicable cuando las conexiones son total-
mente restringidas o libres. El manval LRFD indica gue la determinacion de mo-
mentos secundarios entre ¢s0s dos casos extremos (conexiones con restriccion par-
¢1al) estd mas alld del alcance de las especificaciones. Los términos restriccion total
y testriccion parcial se estudian ampliamente en el capitulo 15.

En la expresién que sigue para B, C,, es un término que se define en la sec-
cion 11-5, P, es la resistencia axial que necesita la columna y P, es 1a resistencia al
pandeo de Enler, A F, /N, y es una funcion de KL en el plano de flexién con KL
= 1.0y A = (KiLfrr) JF JE. En la tabla 9, pag. 6-131 de las especificaciones
LRFD, el valor 2,/A, puede obtenerse directamente. Multiplicdndolo por A4, se ob-
tiene ¢l valor 2., B, no puede ser menor que 1.0

C.

- 1.0
b~ PP,

B,

El provectisia puede usar cualgiiera de las dos expresiones dadas por el LRFD
para B,. En la primera, ¥, representa la resistencia axial necesaria por todas las
columnas del piso en cuestidn, A, ,/L representa el indice de ladeo del piso y ZH es
la suma de todas las luerzas horizontales de piso que producen A,,.

Al

[

(LRFD Férmula H1-5)

|
V- P AL /I

Bo L (LRFD Férmula H1-6)

I - =P, /xF,

B, =

Y

Desde un punto de vista practico al caleular £, y EP, estaremos calculando
solo los valores para las columnas ecn un marco especifico o de una sola hilera de
columnas perpendiculares al viento, *

La deflexion horizontal de un edificio de miltiples niveles debido al viento o
al sismo se llama ladeo. Se representa por A en la fig. 1§-3.

El ladeo se mide con el indice de ladeo A/k, en donde A es la deflexidn y A es
la altura o distancia al nivel inferior. Para ¢l bienestar de los ocupantes de un edifi-
cio, el indice se limita nsualmente bajo cargas de trabajo a un valor entre 0.0015 y
0.003 y bajo carga ultima a 0 004, aproximadamente.
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b

/4

Figura 11-3

De las dos expresiones dadas para B, la primera, que contiene el indice de la-
deo, es mds converiente para el disefio préictico. St suponemos ladeos tan grandes
coma los dados por esos valores, estaremos del lado conservador en ¢l disefo; o sea
que la estructura real probablemente no se ladee tanto asi.

11-5 FACTORES DE REDUCCION C,,

En las secciones 11-3 y 11-4 se traté ¢l tema de 1a amplificacién de momentns debido
a las deflexiones laterales y se presentaron los factores B, v B,, con los que se pue-
den estimar los incrementos de los momentos. En la expresion para B, se incluyd
un términa C, ltamado lactor de reduccién El proposite de este factor es redueir
el valor de B, en ciertos casos en los que de otra manera padria llegar a ser muy
grande,

5i una columna estd sujeta a momentos en sus extremos que la Mexionan en cur-

vatura simple { (} Y. la situacién desde el punto de vista de 1a deflexion lateral es
mucho peor que si la misma columna estuviese Aexionada en curvatura doble ((S) )

bajo los mismos momentos. Para el tltimo caso existe un punto de milcxidn a la
mitad de la altura si los momentos extremos son iguales y si la deflexidn lateral ah{
es nula. Ademds, 1a deflexién lateral no es muy grande cn ntngtin punte del miecmbro
y la flexion secundaria 1ampoco. Sin embargo, s1 no se incluyese el factor C,cnla
ecuacion, el valor de B, serd el mismo para ambas situaciones,

Para tomar en cuenta casos como el descrito en donde ¢l momento se reduce
debido a las condiciones de apoyo en los extremos, las especificaciones LRFI) inclu-
yen €, en la expresidn para B,. Los factores de reduccion se basan en la restriccion
rotacional en Yos extremos del miembro y en el gradienle del momento a lo largo
de éste. Las especificaciones LRFD (H1-2a) incluyen dos categorias de C,, gque se
describen en los siguientes parrafos,

En la categoria I, ios miembras estdn impedidos de traslacién en sus juntas o
ladeo y no estdn sujetos a cargas transversales entre sus extremos. Para esas miem-
bros el factor de reduccién se determina con la farmula

11-6 Ecuaciones de interaccidn para cargas axialas de compresién y flexion

Co=06 040
Af,

En esta expresion, A /M, ¢s la relacién del menor al mayor momento en los ex-
tremos de la longitud sin soporte lateral en el ptano de fexion que se esté considerando.
La relacion es negativa si los momentos generan curvatura simple en el miembro y po-
sttiva s generan curvatura doble en él. Comao se menciond antes, un miembro en curva-
tura simple ticne deflexiones laterales mavores que un miembro en curvatura doble. Con
deflexioncs laterales mayores los momentos por cargas axiales serdn mayores.

L.a categoria 2 se aplica a micmbros sujetos a cargas transversales entre sus nu-
dos y que estdn soportados contra traslacidn de sus nudos en el plano de carga. La
cuerda & compresidn de una armadura con una carga de larguero entre sus nudos
es un ejemplo tipico de esta categoria. T.as especificaciones LRFD estipulan que el
valtor C_ debe tomarse como sigue:

a. Para miembros con extremo restringido, C,, = 0 85
h. Para micmbros con extremo no restringido, C,, = 1.0

En vez de estos valares, €, (categoria 2) puede determinarse pars varias con-
diciones de exiretno y carga con ayuda de la tabla 11-1, que corresponde a la tabla
C-H1.1 de los comentarios a las especificaciones LRED. En las expresiones dadas
en la tabla, f, es ¢l esfuerzo axial calculado en el miembro y F, es el esfuerzo de pan-
deo de Euler dividido entre un factor de scguridad de 23/12: ’

. 120 E
O 23(kEyfr)
En esia expresién L, y r, son fas longitudes reales sin soporte y el radio de giro
correspondiente al plano de flexidn.

11-6 ECUACIONES DE INTERACCION PARA CARGAG AXIALES
DE COMPRESION Y FLEXION

Se usan las mismas ecuaciones de interaccion para miembrog sujetos a flexocompre-
5i6n que para miembros sujetos a flexotensidén. Sin embargo, algunos de los térmi-
nos usados en las ecuaciones se definen de mancra diferente, Por ejemplo, P,y P,
se reficren a fuerzas de compreston y no a fuerzas de tensién, ¢, es 0.85 para com-
presion axial y ¢, ¢s 0.9 para flexion.

Para analtzar un muembro sujeto a flexocompresion necesitamos efectuar un ana-
lisis de primer orden v otro de segundo orden para obtener los momentos flexionan-

tes. El momento de primer orden por lo general se obtiene haciendo un andlisis eldstico |

y consta de los momentos M, (momentos causados por cargas de gravedad) y de
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TABLA 1,
laso ' . Ca
[T
0 10

(a)
T . p
-04 1-04%
L

ih}
_ s s
; -04 1-04:2
5

19,
— -——— fﬁ
-02 1-02 F

uh

—rr—

—]—L4~ -02 |—03%
{r) ’
- }—l—-[*— -02 1—02%

«

los momentos M, (momentos debidos a las cargas. laterales, esto ¢s, debido a la tras-
lac1én lateral).

Tedricamente, si tanto las cargas como la estructura son simétricas, A, serd ce-
ro. De igual manera si 1a estructura cstd seportada lateralmente, A, seri cero. Es
posible desde luego, tener deflexiones laterales en edificios altos con dimensiones y
cargas simétricas. Sin embargo, si los edificios son de menos de 20 pisos de altura,
quizd sea posible ignorar esas deflexiones; st son de mds de 20 prsos éstas deben con-
siderarse. Los ejemplos 11-3 y 11-4 slustran la aphcacién de las férmulas de interac-
¢idon en dos vigas-columnas.

EJEMPLO 11-3

En un marco simétrico arriostrado lateralmente se usa una viga W12 x 170 de
acero A36 de 12 pies de largo para resistir las siguientes fuerzas factorizadas
causadas por cargas simétricas por gravedad: £, = 600 klb, Af,, = 200 klb-pie

11-6 Ecuaciones de interaccién para cargas axiales de compresidn y flexién

y M,, = 90 klb-pic ;Resulta adecuado el micmbrao si se flexiona en ¢ ara
23 .

doble con momentos iguales en los extremos respecto a ambos €jes y no tiene

cargas intermedias?

Solucion:  Propiedades de [a W12x 170: A4 = 50.0 plgl, r, = 5. 74 ple, r, =

122 plg, Z, = 275 plg’, Z, = 126 plg', L, = 13.4 pies.
Para un marco con arriostramiento, lateral, K = 1.0; entonces:

KL, (112 x 12}

- 2509
r, 574
K,I_,_(IO)(IZX '2)_44'72 '
r 322

¥

#.F,, = 2755 klb/plg? (de 1a 1abla 3-36 del manual LRFD)

&, P, = (27 55)(50.0) = 1377 5 kIb {en
1as tablas se lec 1380 kib)

P, 600

—_——

P, 13775

= 0.2
por_lo que rige la férmula H:la

Para un marco con soporte lateral, A, (momento por cargas laterales) = 0

Coe = Cpy = 0.6 = 0.4 % =06 -04(+1.0)=0.2
2

Con la tabla 9, pagina 6-131 del manual, los valorfs P,y P, e dctermi-
nan como sigue:

K. I, :
P - 454 B4 Xlb/plg? para - 25.09
x x .
P, = {454 84)(50.0} = 22.742 kb ~
K1
Py 143.16 klb/plg? para ——= = 44.72
A.l rV .
P, = (143 16){500) - 7158 kIb
B -—&—F—-a—o—z——ﬁ‘-z_l.o Usarl.0
"TY PP, 1 - 600/22,742 e
B w—CL-—j;L—--:IO Usarl .0
" PP, |~ 6007158 e
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By = By, = 0 va que el marco estg artiostrado

Moo= B o BMy, = (10)(200) & 0 = 200 Kib-pie
M = BiMoy t ByM,, = (1.0)(90) 1 0 = 90 Klb-pie
G M, = &M, yaque [, .o 1,
_109)(36)(275)

12

_ (0.9)(36)(126)
12

Aplicando la férmula TLRFD-HI-1a se obtiene;

P8 ( M. M, 600 B{200 90
oF,  d\ear, t ohr,) T 375 ' 5\Tas 3o z)

- 742.5 hlb-pie

N =~ 340 2 Klb-pie

=091 <1.0 OK
La seccidn es adecuada.

FJEMPLO 11.4

ltln perfil Widx 145 de acero A36 <e usa como columna en un marco simétrico,
sin soporte lateral, para resistir una carga factorizada 2, = 800 kib dt.hlda
a la gravedad, al viento ¥ un momento flexionante por vienio rcspcct.n al ¢je
X = M, = 290 klb-pie. Otros datos son: L.=L = HMpies, K = 1.0 indicje

de ladeo A,,,,/L = (L0025, LP, = 20 (0K} I\Ih YH = &S iE
s o y H = 650 kib, ;Es adecuada

Solm‘rdn Para la W14 x 145 s¢ leen los sigenes valores: L, = 166pesy

=2 ll[g = 190 klh de | la de co 1 egunda pa fe
60 é I | a tabla lumnas I
en 1a s 4 ht

P, 800
&P, 1190

>02

Por lo que debe usarse la férmula LRFD-HI-1a

Observando que M,,, = Af,, = M, = 0,

- I [
1 - 2P J(ZH)WAL/T) L (20000

-~ 108

650
Mo = BiM, + BiM, =04 (1 0R)(290) = 313 2 kib-pic

)(ooozs)

Comolf, -1

'

11-6 Ecuaciones de interaccion para cargas axialas de compresidn y flexion

(0 (I 20600

M, = dF 7 '

= 702 klb. pie

P, ‘s M, M,
+
P, d’Mf,.. by M,

ROG £/313.2
=} | == 3 0
18 - 94 702

- 1075 100 NG

La seccién no es adecuada

Cuando un ingeniero joven comicnza a disefar estructuras, muy pronto consta-

ta que las estructuras reales no quedan exactamente dentro de los casos tedricos apren-
didos en la escuela. En consecuencia, tendrd que hacer suposiciones o interpolar entre
los valores dados ¢n Jos manuales, Por ejemplo: juna cierta conexion debe conside-
rarse como un empotramiento, como apoyoe simple o como una situacién interme-
dia? La decisidn que se tome afectard ios valores de los momentos, los valores de
K, los valores de C, etc

El autor considera que el ejemplo 11-5 que sigue, es un problema muy prictico
en ¢l que hay que hacer ese tipo de suposiciones, En este caso se supusa que 1as con-
diciones en el extremo del miembro considerado se encuentran entre las dadas en

los esquemas indicados a continuacién: KL—_Q_ ¥ ,Ay—l—«[ Luego se calcula-

Py

ron los momentos y los valores C,, para los dos casos y se promediaron.

EIEMPLO 115 N
En 1a armadura mostrada en la fig. 11-4(a) se usa una viga W8 31 para la cuer-
da superior que va de la junta Ly a la U,. Si ¢l miembro es de acero A36, jlie-
ne éste suftciente resistencia para soportar fas cargas factorizadas mostradas en
la parte (b) de la fig. 11-47 La parte (b} muestra ia potcion de cuerda que va
de L, a U, y la carga de 16 klb representa el efecto de‘un larguerp. Se supone
gue se tiene soporte lateral para este miembro en sus extremos y en el centro,

Solucidn:  Propiedades de una WEx31: A = 9.13plg?, Z, = 304 plg*, r, =
347 plg, r, = 202 plgy L, = 8.4 pies.
Para un marco soportado lateralmente, K = 1.0°

KL, (1.0)(12x 13)

w 44 96
r, 347
K1 -(1'0)“2)(6'5)-38.61
r 202

1 4

& ., = 27.50 kib/plg? {de la tabla 3-36 en el manual LRFD)
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Uy
oy [
i 15 mes
In
o) EE]E%
l-— —6a kl mes = 72 pics -4
ta)
16 wth
Uy 165 kib
Ly \h‘\'.‘“‘\
o)
tasun=" \s50
A
(hy
Figura 114

oL, = (27 50)(9.13) = 25 Klb
P, 165

por lo que debe usarse la férmula LRFD-FH-14

Para un marco arriostrado lateralmente, M,
terales) = 0

165
fo= 575 = 18.07 kib-pic

, 12x°E (12)0(r)*(29 x 10"

(KLY (3)(ad9eyr 2 R kIb/plg?

De 1a tabla C-H1.1 en el manual.

Para o=t c..1-0 z(w) - 0.95]
Para . (a1 - OJ(M)- 0937

promedio C,, = 0.94

« (mamento debido a las cargas la-

11-7 Diserio de vigas-columnas

Para M, = -(—I-@a“i) = 52 klb-pic
Para M, - %66)“3) = 39 klb-pie
52 119

promedio A, =

= 45.5 kIb-pic

]

I K.L
j—' = 141 6 XIb/plg? Para —— = 44 9%

' r

I

P.,o= (141 6)(9.13) = 12928 klb
C 0.94

mx

T PP, T 1 —165/12928
M, = BM, + ByM, = (1.15)(45 5) + 0 = 52.33 klb-pic
oM, =M, vaquel, </,

_(0.9)(36 x 30.4)

B, 115

- R2.1 kib-pie
12 P
Aplicando la férmula LRFD-F1.1a
165 (Bf4904 ) 122510 NG
3 Tolgay YU e b

¢l miembro no tiene suficiente resistencia.

N
LY

11-7 DISENO DE VIGAS-COLUMNAS

El disefio de vigas-columnas implica ¢l uso de un procedimiento de tanteos. Se selec-

ciona una seccidn de prueba y luego se revisa con la férmula Apropiada de interac- |

cion Si la seccidn no satislace la ecuacion o §i estd sobrcdisc‘ﬂada, se escoge ofra
seccidn y se aplica otra vez la ecuacion de interaccidn. El objetivo de lo que resta
de esla seccion es mostrar cdmo escoger desde el principio una seccidn mas o menos
adecuada. ’ .

Un método comiin usado para escoger secciones que resistan momentos y carga

axial es el método de la carga axial equivalente o de la carga axial efectiva. En este
método, la carga axial (P} v el momento flexionante (M,, y/o M,,} se reemplazan
por una carga concéntrica ficticia, P, , cquivalente a la carga axial real de disefio
mas el momento de disefo.

En esta exposicidn se supone que se desea seleccionar |a seccién mds econdmica
para resistir un momento y una carga axial. Mediante un procedimiento de tanteos
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¢s posible encongrar, a la targa, [a seccion mads hgera. Sin embargo, existe una carga
axial ficticia que requicre la misma seccidn que la que se requiere para la carga y
mamento reales Esta carga ficticia se llama carga axial equivalente o carga axial efec-
tiva, P, .

Por medio de ecuaciones se convierle el momento flexionante en una carga axial
equivalente P, que se suma a la carga aval real de disefio £, El total de P, + P,
es la carga axial cquivalente o efectiva P, ,, ¥ sc usa para adopiar las tablas de co-
lumnas del manual [LRFD para escoger una seccion de prueba En la formula para
P, ,, que sigue, m e« un factor dado en [a tabla B en la pdgina 2-10 del manual y
U ey un factor proporcionado en fas tablas de columnis.

Pog=~Pot Mom v M ml

Para aplicar esta expresion se toma un vafor de m de la seccion de primera apro-
ximacion de la tabla B y U se supone igual a 2 Al aplicar la ecuacidn, los momentos
M,y M, deben expresarse en kib-pie. Se despeja £, ,, de la ecuacion y se seleccio-
na una columna de las tablas para columnas cargadas axialmente para ese valor. Luego
se despeja nuevamente P, ., usando un valor revisado de mr tomado de la parte de
aproximaciones subsecuentes de la tabla B y el valor de U se toma de las tablas para
columnas, para la columna seleccionada inictalmente. Se escoge otro perfil y se con-
tinta e} proceso hasta que m y U se estabilizan (o sea, hasta que el tamano de la
columna seleccionada no cambia)

Por dltimo, es necesario revisar 1a columna de prucha con la apropiada ccua-
cidn de interaccion, la (H1-1a) o la (H1-1b). La ecuacidn de la carga axial equivalen-
te muestra secciones que resultan conservadoras Por esta razon el proyectista puede
escoger una seccitn con el método de la carga axial equivalente y luego usar la ecua-
cidn de interacctdn en una seccidn uno o dos tamaios mas pequefia. Este procedi-
mierto puede ahorrar considerables cantidades de acero

[.os ejemplos 11-6 y 11-7 ilustran ¢l diseho de vigas-columnas usando el proce-
dimiento de ia carga axial equivalente.

Limitaciones de las tablas P,,, del manual LRFD

La aplicacion de la formula de la carga axjal equivalente y la tabla B de la scgunda
parte del manual dan resultados econdmicos en el diseiio de vigas-columnas a menos
que ¢l momento sea muy grande en comparacién con la carga axial, En estos casos,
los miembros seleccionados serdn capaces de soportar 1as cargas y momentos, pero
pueden resultar antiecondmicos. Las tablas para columnas cargadas axialmente en
la segunda parte del manual se hmitan a las secciones W14 y W12 y de menor peral-
te, pero cuando el memento es grande ¢n comparacion con la carga axial habra con
frecuencia una seccidn mads ligera y de mayor peralte como la W27 o la W30 que
satisfard la ecuacién de interaccidn apropada )

EIEMPLO 11-6 facto.
Seleccione una seccion W de 12 pies, de acero AJ6 para soportar 1a c.arga ac
rizada £, = 500 kb y los momentos factorizados M,,, = 200 kib-piey M, =
80 kIb-pie. EI miembro se usard en un marco arrinstrado lateralmente con My,

=M, =0 maKi, =KL =12 pies y una C,, = 0.85,
Solucidn-

Primera aproxmacion (m = 2.8, U = 2.0

Pug = S00 + (200(2.8)  (ROI(2.RN2.0) = 1508 kib

Segunda aproximacion. Ensayamos una W12x 190 (m = 2.5, /) = 1.33)

Poy= 500+ (200)(2.5) + (80)(2.5)(1.33) = 1266 klb

Tercera aproximacién, Ensayamos una WI2x 170 (m = 2.5, U = 1.35)

Pog= 500 + {200(2.5) + (80)(2.5)(1 35) = 1270 kib

La tabla de carga axial indica aiin la seccion Wi2x 170, porllo quclconmdelrgx-
mos una seccion mds pequeia y la revisaremos con la ecuacién de interaccion

apropiada

Ensayamos una Wi2x 152 (4 = 447 plg!, r, = 5.66 plg, r, = 3.19 plg, L, =
13 3 pics, Z, = 243 plg’, Z, = 1li plgh

LY
-
K, _(202) ¢y
. 566
KL, _ (12)(12) _ 4514 )
r 319 .

¥

r o FLBA 36 oo
" N E x 26,000
h, = M ] 36 a6

~ Y 29000

_AF_BADE0 e kb
L T (0289)
(44 1)06)

P, - 7?“’)()’_ - 6285 kib
0 (0 506
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B Cos 085 0 Use 10
- - - el
CTY PP, T - 500/19812 Use 1.0
) 0 RS
Bo-—tm o R0 Use 10
T — PP, 1 - S00/628S wse b
M, - (1.0)(200) < 200 LIb-pae
M,, - (1.0)(R0) = RO kib-pie
Como L, < [,
0 9}(36)(243
M, - L_)([_’)_(_E - 656.1 kib-pie
0 ) I6)(1
b M, - (_—l_u_) - 2997 klb-pie

12
¢, P, de las tablas de columnas = 1230 kib
p,o 500

- —— =02
af, 1230

por_lo que se usa la térmula Hl-la

SO0 8/300 80
8200 80
1230 ' olese " 2997

)-09!5-:“} OK
Lse una \_&_’J?.x [52

FIJEMPILO 11-7
Seleccione la secciéon W12 mas higera (de acero A36) para una colomna de 12
pics et un marco. La columna no tendrd soporte lateral ¢n el plano del marco,
pero si lo tend1d en un plano perpendicular al mvet de cada pivo, por lo que
K. = 1.0 En el plano del marco K, s¢ ha estimado ignal a 1 50,
Sc ha hecho un andalbisis de primer orden con las cargas factonzadas y los

resultados se indican en la fig. 11-5 Se supone que rige la combinacion de car-
gas: 1.2D + 0.5 + 1.3W,

Soluctan:
Columna de prueba

Pog=P.+ Mom + M ml
=360 4 (35 + 160)(25) + 0 - K48 kIb

Segun la formula de la carga axial equuvalente se requiere ung secaion
W12 106, pero probablemente estard sobrada.

:

11-7 Disefio de vigas-columnas

P, = 340 kb
= 30 kIb pu =, 100 klb-me
e 35 kb pie e 160 Xib pie
'P.,=%01lh 120+ 058 13w
{a) 1] te)
Figura 11-5
Ensuyamos, W12x96(4 = 282 plgt, r, = 544 plg, r, = 3.09 plg, L, = 12.9
mes, ¢ M, = 397 kIb-pic).
K_IZ _(lSO)(IZxIZ)_jq‘_”
rh 544
E —(10)“2!!2)—46.60'—
rh 309
o, - 2129 kib/ plg?
P, = (27 29)(28 2) = 769 6 klb -
Lo 3% a6 02 \
o P 7696

Por lo que debe usarse la formula Hi-la

Cileulo_de los factores de_amplificacion

} 3971 - 04454
V 59, nno
LS /_l‘L - 0.5226
T T N 729.000

AF, (282H436)
o v 3T " (0 2453)

, _AF_ BDOO gy

P - A, T (p5226)°

= 5117 kib
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. 30
Ca=06-04[+ =)=
(; “) n.257

C, 0257

—

I N R PRy TN T A

0276

< 1.0, por le que usamos B, = 1.0
— T — ‘1— ‘_.

Aquie ‘ :
- g(g; N ll amtor supone que LP, y U para todas las columnas en esta Ii-
. cada una cuatro veces mis grandes que los valores para esta columna
C.-10
¢ I 0

| L. B
el ~ Ty T
P EPJEP) TV T4 36074 x 3717

= 1.107

Determinacién de los momentos finales
=Lerminaciorn L2 fomentos finales

AL, en la parte supetiog ¢e 1a columng = (LY + (L1IONI60) = 207.1 Xb-ni
AL, en la base de ia vetbinna - (LU TREI (1L10NY(160) = 2123 kl‘h-pic e

Una seccidon W12 x 96 tiene una L, =129 pes > L, de 12 pies
At 7 S U 12 pies

por lo que ¢, A, = 397 klb-pic

P, B(M_,+M_,) 360 8(2I2!

oM. $M. )" 7658 ' 51397

t 0) ~0943 210

Use seccidn Wi2 x 96

PROBLEMAS

11-1. mj br 51 4 5 an W 4 6 i L t 40
Un" l)em 0 a tensidn con una secc1on W4 x 2 de acero A 36, sin AZUJETON, o8fd &
melifio au f f rezada P 3 b } ' fl f ; ,

A Una carga factorrzada de 35 ki ¥ aunr momento flexionante (lC‘[(J]I?'I[lO

M,, de 30 kib-pre Es satisfacto o el i i
S04 < 1 o b fe el miembro, si L, = 4 pies Y Cp = 1.07 (Resp,

11-2. Un .ml'cmhto a tensién de acero con F, = 50 kib/plg? ¥ €On una seccion W12 x 58 s
agjucrm. estd somendo a una carpa P, de B0 kb y a un momento M, de 42 o
sl satnfactonio el miembro si L, =80 pics ¥y C, = |1 07 e 2 Hbvpie

. " '

11-}. Repita el prnhlerna IT-1 con el miembro somelido también a y
M, de 12 Klb-pie (Resp No, 1.148 > | [L4)]

4. Seleccione la seccion WI0 més ligera que soporte una car
d_e 45 kIb ¥ un momenio factonizado
tiene agujeros y es de acero A6

n momento faciorizado

A ga de tensién factorizada "
M, de 30 kIb.pie Suponga que el miembro no

e e

Problemas

11-5. Seleccione la seecion W12 més hgera para soportar una carga de tensidn factonzada
P de 160 kb y un momento factorizado M, de 75 klb-pie, suponga acero A36, L,
= B0y C, = 1.0; el miembro no tiene agujeros (Resp W12 315)

11-6. Una columna articulada en sus exiremos con seccidn Wil x 49, riene |5 pies de longi-
tud ¥ estd impedida de ladearse. Se aplica una carga £, de 230 klb a la columna en
su extremo supenor con una excentnicidad de 2 plg causando Mexidn respecto al eje
mayer de la seccion Revise si ¢l nuembro de acero Ad6 es adecuado para usarse en
un marco arnostrado tal que M, = M, = 0, K, = 1.0y K, = 1.45; suponga C, =
1.0y C, = €., = 0.RS.

11-7. La columna de acero A36 mostrada en la ligura estd impedida de ladearse, ;Es satis-

factoria s1 1a flexiédn ocurre respecto al eje mavor? Suponga K, = K, = 1.0 {Resp.
Si; MBRT < 1.00)

, = 600 kb

)
P

Wi x 120 |

e

160 Wib e (%7

P, = 600 kin
Problema 11-7

11-8. Una columna de acero A36 con seccidn W10 x 49 estd articulada en sus extremos. El
ladeo ¢s posible en la direccién x. Se aplica una carga P, de<d00 kb con excentrici-
dad de 1.5 plg en ambos extremos que le causa lMNexidn con curvatura simple respecto
al ¢je x (Es satisfactorio el miembio? Longitud = 12 pies; K, = 1.4, K, = 1.0, M,,
= A, =0

11-9. El miembro de acero A36 de una armadura estd formado po.r una seccidén W x 30
y es1d empotrado en sus extremaos en las dijec b nes.cy y. El larguero indicado en la
figura proporciona soporte lateral en la diseccion y on la miad del miembro. 3Es satis-
lactono el miembto para soportar las cargas factorizadas mostradas? (Resp. 8i; 0.776

< 1.0
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12 kln /lIUllh

Larguero -~

Hoks =% !
%“\t*

Problema 11-9

s

11-10. chl{a c_l problema 11-9 considerando qure los extremos del miembro estéan arhiculados
y arriostrados contra movimiento lareral

11-11. Seleccione un perfil W14 de acero A36 para soporfar una carga factorizada P, de 600
kIb vy los momentos factonizados M., = 100 klb-pie y M_ = 40 klb-pie. El miem-
bro de 14 pies de fongiud se usard en un marco arnastrade con M, v M, iguales a
cero. Supongy K, = K, = 1.0y C, = 0.85. (Resp. Widx 109)

1-12. Repita ¢l problema T1-11 usando una seccién W4 de acero con £, jgual a 50 klb/pig?

H-13. Una columna de acero A3 de 14 pies de altura con una seccidn W14 < 109 formara
parte del marco de un edificio; no tendrd soporie lateral en el plano del marco, pero
estard soportada lateralmente en direcerdn perpendicular al marco al mvel de cads p-
50, de modo que K, = 1 00. Se ha csiimado que K, = 140 Los resubtados de un ana-

IIS‘IS de primer orden hecho con cargas factorizadas <e muestran en las figuras siguicntes,
LEs satisfactorio ¢l miembro? (Rewp, Siz 0734 < r.o

l P, = 40 kb

#7720 Kb pue #77N 14G kb e

e 30 klh-pse Ve 160 KD-pie
P, =340 ub 12D +051 13w
MI' M'J

Problema 11-13

11-14. Repita el problema 11-13 suponiendo que los momentos flexionan al miembro en cur-
vatura simple.

11-15. Seleccione una seccidn W12 con ¥, = 50 XIh/plg? para la carga v momentos del pro-
blema 11-13. (Resp. W12x 72)

Capitulr *2

Conexiones atornilladas

12-1  INTRODUCCION

A

Durante muchos afios ¢l método aceptado para conectar los miembros de una es-
tructura de acero fue el remachado. Sin embargo, en afios recientes, el uso de rema-
ches ha declinado rapidamente debido al tremendo incremento experimentado por
la soldadura, y mds recientemente, por el atornillado con pernos o tornillos de alta
resistencia. Este capitulo y el siguiente se dedican casi totalmente a la exposicidn de
las conextones atornilladas, aunque se hacen breves observaciones relativas a los re-
maches al final del capitulo 13.

El montaje de estructuras de acero por medio de tornillos, es un proceso que
ademds de ser muy rdpido requiere mano de obra menos especializada que cuando
se trabaja con remaches o con soldadura. Estos factores, en Estados Unidos de Nor-
teamérica donde la mano de obra es sumamente cara, dan a las juntas atornilladas
una veniaja economica, en comparacién con los otros Lipos de conexidn, Aunque
el costo de adquisicidn de un tornillo de alta resistencia es varias veces mayor que el
de un remache, el costo total de la construccién atornillada es menor que el de la
construccion remachada, debido a los menores costos por mhno de obra y equipo
y al menor nimero de tornillos requeridos para resistir las (nismas cargas.

-

122 TIPOS DE TORNILLOS

Existen varios tipos de tornillos que pueden usarse para conectar miembros de ace-
ro; éstos se describen en los siguientes pdrrafos.

Tormdios ordinarios o comunes. Estos tornillos los designa la ASTM como tor-
nillos A307 y se fabrican con aceros al carbono con caracteristicas de esfuerzos y
deformaciones muy parecidas al del acero A36. Estdn disponibles en didmetros que
van de § pig hasta 1} en incrementos de § plg.

Los tornillos A307 se fabrican generalmente con cabezas y tuercas cuadradas
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para_redl'u‘lr costos, pero las cabezas hexagonales se usan a veces porque tienen una
apariencia un poco mas atractiva, son mds faciles de manipular con Ias Haves mieea-
nicas ¥ requicren menos espacio para gitarlas. Tienen relativamente grandes toleran-
cus en ¢l vistago y en las dimensiones de la cuerda, pero sus resistencias de diseiio
sonmenares que as de los remaches o de los tornilles de alta resistencia, Se uean
principalmente en estructuras higeras sujetus a cargas ¢staticas y en micmbros secun-
darios (largueros, correas, nostras, plataformas, armaduras pequeias, erg.).

Los proyectistas a veces son culpables de espectficar tornillos de alta resistencia
en conexiones para las que los tornillos ordinanos serian satistactonos. La resisien-
cra ¥ ventaras de los tormillos ordinarios se subestinaros en el pasado. El andlisis
y diseio de [as coneviones con tornillos A307 s¢ efeciian exactamente igual guc en
las conexiones remachadas, excepto que los esfuerzas permisibles son diferentes.

Tornillos de alta reststencia Estos tormillos se fabrican a base de acere al carbo-
no tratado térmicamente y aceros aleados; tienen resistencias a la tensién de dos o
mds veces la de los tormllos ordinarros. Existen dos tipos basicos, los A325 (hechos
con acero al carbono tratado 1érmicamente) v los A490 de mayor resistencia (lam-
bién tratados térmucamente, pero hechos con acero aleado). Los tornillos de alta re-
sistencia se usan para todo tpo de estructuras, desde pequedios edilicios hasta rasca-
ciclos y puentes monumentales, ’

_ Estos tornillos se desarroltaron para superar la debilidad de los remaches {prin-
cipalmente la tension insuficienic en el vdstago una ves enfmiados). Las tensiones re-
sultantes en los remaches no son suficientemente grandes para mantenerlos en posi-
aion chirinte la aplicacidn de cargas de impacto o vibratonas: a causa de esto, los
remaches se aflojan, vibran y a [a larga tienen que reemplazarse, Los tormllos de
alta resistencia pueden apretarse hasta que se alcanzan esfuerzos muy alios de ten-
sién, de manera que las partes conectadas quedan fuertemente afianzadas entre Ia
tuerca del tormllo y su cabeza, lo que permite que las cargas se transfieran principal-
mente por Triccién.

En ocasiones se fabrican tormllos de alta resistencia a partir de acero Add9 con
didmetros mayores de 1§ plg que es el diametro maximo de los A325S y Ad90. Estos
tornillos pueden usarse también como pernos de anclaje de alia resistencia v para
barras roscadas de diversos dizametros.

\l.:
Y
N

=
&LJ

Perno de alta resistencia. (Cortesia de la Bethlehem Steel Corporation.)

T

12-4 Ventajas de los tornillos de alta resistencia

12-3 HISTORIA DE LOS TORNILLOS
DE ALTA RESISTENCIA

[.as juntias que s¢ obtienen usando tomillos de alta resistencia son superiores a las
remachadas en rendimiento y cconomia y son el principal método de conectar miem-
bros estructutales de aceroen las obras.C, Batho y E.H. Bateman sostuvieron por
primera vez en 1934 que los tornillos de alta resistencia podrian emplearse satisfacto-
riamente para el ensamble de estructuras de acero’, pero fue hasta 1947 que se es-
tablecio el Research Councd an Riveted and Bolted Structural Joints of the Enginee-
ring Foundation (Conscjo para la investipacion de juntas estructurales remachadas
y atornilladas). Este grupo publicd sus primeras especificaciones en 1951 y los torni-
llos de alta resistencia fueron aceptados rapidamentc por arquitectos ¢ ingenieros de
puentes para esiructuras sometidas a cargas, tanto estdticas como dinamicas. Estos
tornillos 1o sdlo se convirtieron en el principal tipo de conector de campo sino que
s¢ encontro gue poseian muchas aplicaciones en conexiones de talter. En la construc-
cion def puenie Maclh inac en Michigan se usaron mis de un millén de tornillos de
alta resistencia,

Las conexiones que antes se hacian con tornillos y tuercas ordinarias no eran
muy satisfactorias cuando cstaban sometidas a cargas vibratorias porque las tuercas
con frecuencia se aflojaban. Durante muchos afios este problema se resolvid usando
contratuercas, pero los tormllos modernos de alta resistencia proporcionan una so-
lucion mds satisfactoria.

12-4 VENTAJAS DE LOS TORNILLOS
DE ALTA RESISTENCIA

N
Entre las muchas ventajas de los tormillos de alta resistenciay, gque en parte explican
su gran ¢xito, estan las siguientes:

1. Las cuadnllas de hombres necesarias para atornillal, son menores que las

que se necesitan para remachar. Dos parejas de atorpilladores pueden facil-

mente colocar el doble de tornillos en un dia, que €] ndmero de remaches
colocados por una cuadrilla normal de cuatro remachadores, resultando un
moniaje de acero estructural mas rdpido.

[.n comparacion con los remaches, se requiere menor nitcrn Biornitlos

para proporcionar la misma resistencia.

3. Unas buenas juntas atornilladas pueden realizarlas hombres con mucho me-
nor entrenamiento y experiencia que los necesarios para producir conexiones
soldadas o remachadas de calidad semejante. La instalacién apropiada de
tornillos de alta resistencia puede aprenderse en cuestién de horas.

g

'C Ratha y .1 Bateman, Invesigations on Bolts and Rolted Jomnts (Investigaciones sobre tor-
nillos y jumias awnrndladas), H.M. Sranonery dfice (Londres, 1934).



12/Conexiones atornilladas

4. No se requieren pernos de momntaje que deben removerse después (depen-
diendo de las especificaciones) como en las juntas soldadas.

Resulta menos ruidoso en comparacion con ¢! remachado

Se requicre equipo mds barato para realizar conexiones atornilladas.

No existe riesgo de fuego ni peligro por el lanzamiento de los remaches ca-
lientes.

Las pruebas hechas en juntas remachadas y en junias atornilladas, bajo con-
diciones idénticas, muestran definitivamente que las juntas atornilladas tie-
nen una mayor resistencia a la fatiga. Su resistencia a la fariga es igual o ma-
yor que la obtenida con juntas soldadas equivalentes.

9. Donde las estructuras se alteran o desensamblan posteriormente, los cam-

bios en las conexiones son muy sencillos por la lacilidad para quitar los tor-
nillos.

R

12-5 TORNILLOS APRETADOS SIN HOLGURA
Y TORNILLOS COMPLETAMENTE TENSADOS

-Segun el LRFD, no todos los tornillos de alta resistencia tienen que tensarse com ple-
tamente, Dicho proceso €s caro asi como su inspeccion.

Las especificaciones LRFD requieren que los tornillos que deban tensarse en
forma completa, se identifiquen claramente en los planos Estos son los tornillos
usados en las conexiones tipo friccidn y en las conexiones sujetas a tensién directa,
Las conexiones tipo friceidn se requieren cuando las cargas de trabajo ocasionan un
gran nimero de cambios en los esfuerzos con la posibilidad de que se gencren pro-
blemas de fatiga. En la seccién J1.9 de las especificaciones LRFD se presenta una
lista detallada de las conexiones que deben hacerse con tornillos completamente ten-
sados; esta lista incluye: conexiones para soportes de maquinaria o para cargas vivas
que produzcan impacto o inversion en el signo de los esfuerzos; empalmes de colum-
nas en todas las estructuras de mas de 200 piesde altura; conexiones de todas las vigas
y Irabes a columnas y otras vigas o trabes de las que dependa el arriostramiento de
las columnas en estructuras de mds de 125 pies de altura, etc.

Otros tornillos requieren apretarse sélo hasta quedar apretados sin holgura
(snug-tight). Esto se logra cuando todos los paftos de una conexién estdn en contacto
firme entre si. En general se obtiene con el esfuerzo total realizado por un operario
con una llave manual o el apretado que se efectiia después de unos pocos golpes con
una llave de impacto, Obviamente hay algunas diferencias en los grados de apretado
en estas condiciones. Los tornillos apretados sin holgura deben identificarse clara-
mente tanto en los planos de disefic como en los de montaje. La tabla 12-1, que es
una reproduccion de la tabla J3.1 en la sexta parte del manual LRFD, presenta las
tensiones necesarias para los sujetadores en conexicnes tipo friccién y en conexiones
sujetas a tension directa. Para estar completamente tensados, los tornitlos A325 y
los A490 deben apretarse por lo menos al 70% de sus resistencias a la tensién
minima especificada.

1)

T

— e A ey e

12-5 Tornillos apretados sin holgura y tornillos completaments tensados

TABLA 12-1 TENSION? REQUERIDA EN LOS
TORNILLOS PARA CONEXIONES
TIPQ FRICCION Y PARA CONEXIO-
NES SUJETAS A TENSION DIRECTA

Tamafia del
rornillo (plg) Tornillos A325 Tormillos A490
{ 12 15
i 19 2
H b1} 35
7
19 ) 49
* J
1 sl 64
1 56 30
1} n 102
1} gs 121 )
1} 103 148

"tgual a 0 70 veces la resisiencia minima a la vensifin de Jos
tarmillos, redondeada al kip (kkb) mas ¢¢rcano comao sc ¢s-

tpula en tas espeuficaciones ASTM para tormllos A325 y

A490 con cuerdas UNC

El control de cahdad especificada para la fabricacion de los tornillos A325 y
A490 es mis estriclo que para la de los tornillos A449. En consccuencia, indepen-
dientemente del método para apretar, los tornillos A449 no pueden usarse en cone-
xiones tipo friccién.

Aunque muchos ingenieros sentian que deberia existir cierto deslizamiento en
comparacion con los remaches (ya que los remaches calientes llenan en forma mds
completa los agujeros), los resultados de pruebas han demostrado que hay menos
deslizamiento en juntas con tornillos de alta resistencia completamente tensados,
que en las juntas remachadas bajo circunstancias similares.

Es intercsante observar que fas tuercas usadas con los tornillos de alta resisten-
cia, completamente Iensados, no necesitan precaucién especial para asegurarlas.
Una vez que estos tornillos se instalan y que la tuerca se ba apretado lo suficiente
‘para producir la tensién requerida, casi no existe la tendencia de las tuercas a aflo-
jarse. Sin embargo, exislen unos pocos casos en fos que se aflojan bajo fuertes car-
gas vibratorias. ;Qué hacer en tales casos? Algunos montadoreg reemplazan esos
tornillos por otros mas largos junto con dos tuercas totalmente apretadas. Otrps
montadores sueldan las tuercas a los tornillos. Aparentemente los resultados han
sido satisfactorios.
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12-6 METODOS PARA TENSAR COMPLETAMENTE
LOS TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA

Ya hemos comentado acerca de cudnio apectar los tarnillos gue son apretados sin
holgusa. Para los wornillos completamente fensados existen varios métodos para
apretarlos Estos métodos, incluido ¢l métado del gito de fa tucsea, el de la lave c‘1h‘-
brada y el uso de tornillos de diseo alternativo, asi como los Il'l(.JiC.'l{!r:rg& (|ircc(10§
de 1ensidn, los permite sin preferencia Tas especificaciones LRED.

Método del giro de Ia tuerca
da un giro de § o de
la inclinacion de las

L.os tornillos se aprietan sin holgura v lucgo se ies
una vuelta completa, dependiendo de |a longitud de éstos y de
superlicies entre sus cabezas y tuercas. (La magnitud del gire

puede (:'onlrolur‘;c facitmente marcando la posieion apretada sin holgura con pintura
O Cravon.)

Método de la llave calibrada  Fin csic método los 1ornillos se aprietan con una la-
ve de impacto ajustada para detenerse cuando se alcanza of par necesario para lograr
la lcllsil'm deseada de acuerdo con el didmetro ¥ la clasificacion de ta ASTM del 1orni-
II.U. Lis necesario que las llaves se calibren diariamente ¥ que se usen roldanas endure-
cidas. Deben protegerse los tornillos del polvo ¥ de la humedad en ta obra

Indicador directo de tension  Ei indicador directo de tensidn consiste en una 1ol-

dana endurecida con protuberancias en una de sus caras en forma de pequefos ar-

Apricte de la tuerca de un tornillo de alta resistencia

. con una llave neumdtica de im
(Cortesia de la Bethlehem Steel Corporation ) pacto

<

12-7 Caonexiones tipo friccidn y lipe aplastamiento

cos. L.os arcos s¢ aplanan conflorme se aprieta el tornillo. La magnitud de la abertura
en cualgquier momente ¢s una medida de la tensidn en el tornillo, En los tornillos
completamenie rensados las abgrturas deben medir 0.015 plg 0 menos.

Tornillos de disefo alternative Ademais de los métodos anteriores existen algu-
nos tornillos de diseo alternative que pueden tensarse satisfactoriamente. Los tor-
nillos con extresnns ranurados que se extienden mds alla de la porcién roscada son
un ejemplo. Se usan boguillas especiales en las llaves para apretar las tuercas hasta
gue ¢ degollan los extremos ranurados.

Para ninguno de los métodos de apretar mencicnados antes se especifica una
tension maxina para ¢l tornillo. Esto implica que ¢l tornillo puede apretarse a la
carga mds alta que no lo rompa y que ain asi trabaje con eficiencia. Si el tornillo
s¢ rompe, se coloca otro sin mayores consecuencias. Debe notarse que las tuercas
son mas fuertes que el tornillo y que éste se romperd antes de que la tuerca se fracture,

En situaciones de fatiga, donde los miembros estdn sujetos a fluctuaciones
constantes de las cargas, es muy conveniente la conexidn tipo friccién. Si la fuerza
que debe soportarse s menor que la resistencia a la friccidn, por lo que ninguna
fucrza queda aplicada a los tornillos, ;cdmo seria posible entonces tener una falla
por fatiga? La conexidn tipo friccion es un estado limite de servicio, ya que se basa
en cargas de trabajo; en una conexidn asi no ¢ permite gue las cargas de trabajo
excedan a la resistencia permisible por friccion.

Oiros casos en que es muy converiente utilizar fas conexiones tipo friccidn son;
juntas en las que los toraillos se usan con agujeros holgados, juntas en las que los
tornillos sc usan con agujeros acanalados con las cargas aplicadas paralelamente a
la direccion del acanalamienia, juntas sujetas a considerables inversiones de la fuer-
za y juntas en las que los tornillos, junto con soldaduras, resisten el cortante sobre
la superficie de contacio comiin de 1as partes conectadas.

12-7 CONEXIONES TIPO FRICCION
Y TIPO APLASTAMIENTO )

A}
Cuando los tornillos de alta resistencia se tensan por complsto, las partes conectadas
guedan abrazadas fuertemente entre si; se tiene entonces una considerable resisten-
cia al deslizamiento en la superficic de contacto. Esta resistencia es igual a la fuerza
al apretar multiplicada por e coeficiente de friccidn.

Sila fuerza cortante s menor que Ya resistencia permisible por friccidn, 1a cone-
xi0n se denomina tipo friccidn. Si la carga excede a la resistencia por friccidn, habri
un deslizamiento entre los nmembros con un posible degollamiento de los tormillos
y al mismo tiempo las partes conectadas empujardn sobre los tornillos como se
muestra cn la fig. 12-1. )

I.as superficies de 1as juntas, incluidas las adyacentes a las roldanas, deben estar

hibres de escamas, polva, rebabas y otros defectos que puedan impedir un contacto”
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pleno entre 1as partes, Es necesario que las superficies de las partes conectadas ten-
gan pendientes no mayores de 1 en 20 con respecto a las cabezas y (uercas de los
tornillos a menos que se usen roldanas biseladas. En juntas tipo friccién las superfi-
cies de contacto también deben estar hbres de aceite, pintura y lacas.

Si las superficies de contacto estdn galvanizadas, ¢! factor de deslizamiento se
reducird a casi la mitad del valor correspondiente 3 las superficies hmpias de costras
de laminacion.

El factor de deslizamiento puede mejorarse bastante si ias superficies se sujetan
aun cepillado manual 0 a un sopleteado con arena. Sin embargo, estos tratamientos
no incrementan la resistencia al deshzamiento frente a cargas permanentes donde
aparentiemente se manifiesta un comportamiento de escurrimiento plastico 2

, L.as especificaciones AASHTO de 1983 permiter la galvanizacidn si las superfi-
cies asi tratadas se rayan con cepillos de alambre o se someten a un sopleteado con
arena después de la galvanizacidn y antes del montaje.

Las especificaciones ASTM -permuten la galvanizacion de los tornillos A325,
pero no la de los A490. Existe el peligro de que este acero de alta resistencia se vuel-
va frigil por ia posibilidad de que le penetre hidrégeno durante el proceso de galva-
nizacion.

Si se logran condiciones espectales en la superficie de contacto (superficies so-
pletcadas o superficies sopleteadas y después recubiertas con capas especiales resis-
tentes al deslizamienta) para aumentar la resistencia al deslizamiento, el proyectista
puede incrementar los valores usados aqui hasta alcanzar los dados por ¢l Research
Council on Structural Joints (Consejo de investigacion de juntas estructurates) en
la sexta parte del manual LRFD,

12-8 JUNTAS MIXTAS

En ocasiones los tornillos pueden usarse en combinacidn con seldaduras y otras veces
en combinacién con remaches (como cuando se afiaden a viejas conexiones remacha-
das para permitirles recibir mayores cargas). Las especificaciones LRFD contienen al-
gunas reglas especificas para tales situaciones.

Tornillos en combinacién con soldaduras Para construcciones nuevas no se
usan tornillos ordinanios A307 ni los de alta resistencia, en conexiones tipo aplasta-
miento, para compartir la carga con soldaduras. (Antes de que la resistencia altima
de la conexidn se alcance, los pernos se deslizardn y la soldadura tendrd que tomar
una proporcién mayor de la carga; la proporcion exacta es dificil de determinar.}
En tales circunstancias la soldadura tendrd que disenarse para resistir la carga total.

Si los tornillos de alta resistencia se disefan para juntas tipo friccidn, se puede

11.W Fisher y 1 HA Sirwtk, Guade ro Devgn Criterta for Bolted and Rivered Jounes (Guia para
fos cruienios de disefo de juntas atornilladas y remachadas<), {Nueva York, John Wiley & Sons. 1974},
pags 205-206

129 Tamarios de agujeros para tornitlos y ramaches

permilir que compartan la carga con 1a soldadura. St se tuvieran que efectuar altera-
crones soldadas a una estructura diseiiada con juntas tipo fer(Eléll, las soldaduras
tendran que disefiarse sélo para la resistencia adicional requerida.

Tornillos de alta resistencla en combinacion con remaches Se pErmlle. que
los tornillos de alta resistencia compartan la carga con remaches en Cf)nstruccwncs
nuevas o en modilicaciones de conexiones ya cxistentes que se hag_(an dlscha.do como
tpo friccion. (La ductilidad de los remaches permite que ambos tipos de sujetadores
trabajen en conjunto.)

12-9 TAMANOS DE AGUJEROS
PARA TORNILLOS Y REMACHES

Ademas de los agujeros de tamafio estdndar para tarnillos y remaches que sorl ]‘3
plg de mayor didmetro que los correspondientes tornillos y remaches, hay tres tipos
de agujeros agrandados: holgades, de ranura corta y de ranura larga. Lgs agujel;ios
holgados en ocasiones son muy itiles para acelerar el proceso de.monlaje; adem ls
permiten ajustes en la plomeria de fa estructura durante el rr.xonla]c d<': és(a.. La tabla
12-2, que corresponde a la J3.5 del manual LRFD, proporciona las dlmensn?ncs no-
minales de los diversos tipos de agujeros agrandados permitidos para los diferentes
lamaitos de conectores, ]

Los casos en gue pueden usarse los diversos tipos de agujeros agrandados se
describen a continuacién. ) )

Los aguyeros holgados pueden usarse en toda§ las plaf:z.ls de una ct?nem'én, siem-
pre que la carga aplicada no exceda a la resistencia pcrml-mblc al deslizamiento. N9
deben utilizarse en juntas tipo aplastamiento. Es necesario usar roldanas endureci-
das sobre estos agujeros holgados en las placas extcriore's._ M o

Los agujeros de ranura corta pueden usarse ':ndepem'h:m_ementc de la direccién
de la carga aplicada si la resistencia permisible por deslizamiento es mayor que la

A}
TABLA 12-2 DIMENSIONES NOMINALES DE AGUJEROS ~
Dimengionas de {os agujeros
Da ranurn larga
Diamatro Estandar Agrandados De ranura corta N
dell lr:rnlllo {ddmetra) (cidmelra) tanche x longitud) {ancho x longitud}
i % i o 18 fx
7
; s i T S Bxf
1} 15 15, *é vl
% 18 i3 18 ! |3
i H i B fi~ 2
1 1 il w1 I x 2
1) dh di (da D xide @+ fHx2sxd
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fuerza apheada. St la carga se aplica en una direccidn aproximadamente normal (en-
tre 80 v 100°) a la ranura, estos agujeros pueden usarse en algunas o todas las capas
de las conexiones por aplastamiento. Es necesario usar roldanas (endurecidas i se
usan tornillos de alta resistencial sobre los .lyljcrm de ranura corta en Jas capas exie-
riores

Los aguyperos de ranura larga pueden usarse en cualquiera, pero sifo en una de
las partes conectadas y en cualguicr superfreie de contacto en conexioncs tipo fric-
cion o hipo aplastamiento. En las juntas npo friccidn estos agujeros pueden usarse
en cualquier direcaidn, pero en las junras de npo aplastamiento las cargas deben ser
normales {entre 80 y 100") a los ejes de 1os agujeros, Sise usan agujeros de ranura
larga en una capa exterior es pecesario cubrirlos con roldanas o con una barra conti-
nna. Fin conexiones con tormllos de alta resistencia las roldanas o la barra no tienen
que ser endurecidas, pero deben ser de matenal estructural y no deben ser menores
de % plg en su espesor,

12-10 TRANSMISION DE CARGA
Y TIPOS DE JUNTAS

LLos sigutentes parrafos presentan algunos de tos tpos clementales de juntas atorni-
lladas o remachadas su)etas a fuerza avial {0 sea que las cargas pasan por el ceniro
de gravedad del grupo de conectores) Para cada uno de esos tipos de juntas se anali-
7an las métodos de transmision de la carga Las conexiones cargadas excéntricamen-
le se exponen en ¢l capitulo 13.

Para esta exposicion inicial se hard referencia a la parte (a) de l1a fig 12-1. Se
supone que las placas mostradas estin conectadas con un grupo de tornillos apreta-

dos sin holgura, En otras palabras, los tornillos no estan o suficientemente apre- -

tados como para opnimir fuertemente las placas. Si se supone que hay poca friccion
entre las placas, éstas se deslizaran un poco debido a las cargas aplicadas que s¢
muestran En consecuencia, las cargas en fas placas tenderdn a degollar a los conec-
tores en el plano entre las placas y a apoyarse comra ios lados de los pernos como
se muestra en la figura. Estos conectores se encuentran entonces en condiciones de
corte simple y aplastamiento Estos deben tener suficiente resistencia para soportar
esas fuerzas satisfactoriamente y los nuembros quc forman Ia junta deben ser 1o bas-
tante fuertes para prevenir su desgarramiento por ios conectores,

Si se usan remaches en ver de tornillos apretados sin holgura, la situacion es
algo diferenie porque los remaches colocados en caliente se enfrian, se contraen y
oprimen las partes conectadas con fuerzas considerables gue aumentan la friccion
eitre eltas. En consecuencia, una gran porcion de las cargas transmitidas entre los
miembros se transfiere por friccidén Sin embargo, las fuerzas de apricte producidas
cn las juntas remachadas no se considderan en general seguras, por lo que las especift-
caciones consideran las conexiones apretadas sin holgura, como sin resistencia a la
friccian. L.a misma suposicion se¢ hace para los tornillos ordinarios A307 que no se
aprictan con la presion necesaria para generar grandes tensiones de confanza,

12.10 Transmisién de carga y tipos de juntas L

Aplasearmenie sobre el tnemilln
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Figura 12-1 (a) Junta traslapada (b) Junta a tope.

Los tornillos de alta resisiencia completamente tensados forman una clase apar-
te. Si sc usan los métodos para apretar descritos previamente se obtiene una tension
confiable en los tornillos que dan como resultado grandes fuerzas al apretar ¥ una
gran resistencia confiable por friccion al deslizamiento. A menos que las cargas por
transmitirse scan mayores que la resistencia por friccion, las fuerzas totales se resis-
ten por Iriccién y los tornillos no gquedan sometidos ni a corte ni a aplastamiento.
Si1a carga excede a la resistencia por fmccion habra un desh?amlenlo, quedando los

tornillos sometidos a corte y a aplastamiento. .

Junta traslapada

! .

La junta mostrada en la parte (a) de la fig. 12-1 se denomina junta traslapada. Este
tipo de junta tiene el inconvenicnte de que el eje de gravel:lad de la fuerza en un
miembro no es colineal con el eje de gravedad de la fuerza en el otro miembro. Se
presenta un par que causa una flexion que no es de desearse en la conexidn como
se muestra en la figura. Por csta razon, la junta traslapada, que se usa sélo para
conexiones menores, debe disefiarse con dos conectares por*lo menos en cada linea
paralela a Ia longitud del miembro para minimizar la posibilidad de una falla por
flexién,

La junta a lope

Una junta a tope se forma cuando s¢ conectan tres micmbros como s¢ muestra en
lafig 12-1{h) Sila resistencia al deslizamiento entre fos miembros es insignificante,




-
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los miemb. _. .e deslizaran un poco y tenderdn a degollar simultdneamente a los tor-

nillos en los dos planos de contacto entre los miembros. Los miembros se apoyan
sobre los tornillos y se dice que éstos se encuentran sometidos a cortante doble y

aplastamiento. La junta a tope tiene dos ventajas principales sobre la junta traslapa-
da; éstas son:

1. Los miembros se arreglan en forma tal que la fuerza cortante P se reparte
en dos partes, por lo que la fuerza en cada plano es sélo 1a mitad de la que
s tendria en un solo plano si se usara la Junta iraslapada. Desde el punto
de vista del cortante la capacidad de carga de un grupo de tormllos en cor-

tante doble ¢s redricamente doble que a del mismo nimero de tornillos en
cortante simple.

[

Se tiene una condicidn de carga mds siméirica. (L.a junta a tope proporciona
una condicidn de simetria s1 los miembros externos son del Mismo espesor
y resisten las mismas fuerzas. El resuitado ¢s una reduccion o eliminacion
de la fexién descrita para la junta traslapada.)

Conexiones de plano doble

En este tipo de concxviones los tormllos estan supetos a cortante simple y aplasta-
miento, pero el momento Mexionante no se presenta; en la fig. 12-2(a) s¢ muestra

un colgante con este lipo de conexién en la que los tornillos estan sujetos a cortante
simple en dos planos diferentes.

2
b

— P,
e

:
d
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| |
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. )
Figura 12-2 (a) Conexién de un colgante, {b) Pernos en cortanre muluple.

12-11 Fallas en juntas atornitladas

Varios

En general las conexiones atornilladas constan de juntas a tope o lr?slapadas 0 ‘algu-
na combinacion de éstas, pero existen también otros casos. Por ejemplo, se tlc‘ncn
ocasionalmente junias en las que se conectan mas de tres miembros y los tornillos
quedan'snmctidm a cortante mulliple como se ve en la fig. 12-2(b). Aunque los tf)r-
nillos en esta conexidn estdn sometidos a cortante en mas de dos planos__ la pr-éctlca
usua] es considerar no mas de un cortante doble para ¢l cdlculo de la resnste’ncaa. No
parece fisicamente posible que ocurra una falla por cortante en lrFs 0 mis plan.os
simultineamente. En este capitulo y el siguiente se exponen otros tipos de c'onem-
nes atornilladas: entre éstas se incluyen lag conexiones con tornillos a tensidn, o a
tension y cortante, etc.

12-11 FALLAS EN JUNTAS ATORNILLADAS

La fig. 12-3 muestra vatias maneras como pueden ocurrir las faltas en juntas atorni-
lladas. Para diseflar adecuadamente las juntas alorniliadas es necesario entender cla-
ramente estas posibilidades. Estas se describen a continuacion:

1. La posibilidad de falla en una junta traslapada por corte del tornilla en el
plano entre los miembros (cortante simple) se muestra en (a).

2. En (b) se mucstra la posibilidad de una falla a tensién de una de las placas
a través del agujero de un tornillo.

— 1 — —
G :

(a) b} *

(3] {d)y

———

1 11 —}—
i)
Figura 12-3 (a)} Falla de un tornillo por cortante simple. (b) Falla de la placa por tension. (c)

-Falla de la placa por aplastammiento. (d} Falla de la placa por cortante detras del perno. (e)
Falla de una junta a 1ope por cortante doble. .
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Y. En(c) se muestra la posible falla del tormilio o de la placa por aplastamiento

entre ambos.
4. En (d) se muestra otro posthle desgarramiente del micmbro.
5. En {¢) se muestra la falla por cortante doble en dos planos del tornillo.

12-12 SEPARACION Y DISTANCIAS A BORDES
DE TORNILLOS

Antes de estudiar lo relativo a la separacion emtre tornillos v la distancia a los hordes
de éstos e« necesano aclarar primero algunos términos, Las siguientes detiniciones
Se presentan para un grupo de tornillos en una conexion y se slustran en la fig. 12-4,

El paso es la distancia centro a centro entre tornillos en una direccién paralela
al eje del miembro.

El gramil es la distancia centro a centro entre hileras de tornillos perpendicular
al ¢je del miembro.

La distancia al borde es 1a distancia del centro de un tornillo al borde adyacente
de un miembro.

La distancig entre torniflos es la distancia mas corta entre tornillos sobre la mis-
ma o diferentes hileras de gramiles.

Separacion minima

Los tornillos deben colocarse a una distancia suficiente entre < para permitir su ins-
talacién eficiente y prevenir fallas por tension en los miembros entre los tornillos.
La especificacién LRFD-J3.9 estipula una distancia minma centro a centro para
agujeros holgados o de ranura, igual 2 no menos de 232 didmetros {de preferencia
3d). Si medimos a lo largo de una linca de transmision de fuerza, esta distancia debe
incrementarse En este caso la distancia no debe ser menor que 3d s la resistencia
por aplastainiento R, se determina con cualquiera de las siguientes expresiones: 2.4

]

LN A i

P = paso T T O 0

—

g = gpramil

+ Figura 124

12-12 Separacion |, <t siancias a bordes de \orniltos

TABLA 12-3 VALOHRES DEL INCREMENTOQ €, DE ESPACIAMIENTO PARA DETERMINAR LAS
SEPARACIONES MINIMAS DE AGUJEROS AGRANDADOS

Agujeros de ranusa

Paralela a 13 linea

Mameiro Perpendicular de fuerza
nominal Agujeros a la linea
dal tormlla agrandados de fuerza Oe ranura corta De ranura larga”
1 3 1
B 8 0 i 13~ &
1 1 2
1 i% 0 v bz
| 3 1 1
~1 H 0 3 134 - &

*¢ nanda 1a longiad de la ranura es menor que la ménma permitida en Is tabla 12 2, C; puede reducirse por la dife-
senaa enire 13 lenpilud maxima ¥ ba eal de 1a ranura

dt F, v 2.0 dt F, (cstos valores se estudiardn en la préxima seccion de este capitu-
lo). De onna manera, la distancia minima centro a centro entre agujeros estandar
debe determinarse con la expresion que sigue, en la que P es la fuerza transmitida
por un sujetador a la parte critica, ¢ es igual a 0.75, 1 es ¢! espesor de la parie critica
coneclada y d, es el didmetro del agujero de tamano estandar.

. L P d,
Distancia minima centro a centro = 4 =
pFg 2

Si los agujeros son holgados o ranurados la distancia minima centro a centro
se determina con la expresion anterior mas el incremento aplicable €, dado en la
tabla 12-3 (corresponde a la tabla 13.6 del manual 1LRFD). La distancia libre entre
csos agujeros agrandados nunca debe ser menor gue ¢l didmetro del lorni!!o asocia-

de con clios N
L]

Distancias minimas al borde

»

Lo tornillns nunca deben colocarse muy cerca de los bordes de un miembro por dos
razones principales. El punzonado de los agujeros muy cercinos a los bordes puede
ocasionar que el acero opuesto al agujero se abombe o se ag}iete. l.a segunda razon
se aplica a los extremos de los miembros donde existe el peligro de que el sujetador
desgarre al metal. La practica comiin consiste en colocar el sujetador a una distancia
minima del borde de la placa igual a 1.5 o 2.0 veces al didmetro del sujetador, de
mancra que el metal en esa »ona tenga una resistencia al cortante igual por lo menos
a la de los sujetadores. Para tener una intormacion mas precisa al respecto, es nece-
sario consultar las especificaciones vigentes. La especificacidn LRFD-J4,10 estipuia
que la distancia entte el centro de un agujero estandar y el borde de la parte conecta-
da no debe ser menor que los valores aplicables, dados en la tabla 12-4 (tabla J3.7
del manmual LRFD} ni que ¢t valor obtenido con la formula (cuando sea aplicabie)
dada en el siguiente parrafo.
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TABLA 12. JTANCIAS MINIMAS A BORDES PARA
AGUJEROS ESTANDAR
(Centra del aguero estandar® al borde
do la parte conectada)

xdmetro nominal En bordns En bordes Jaminados ds
del lormdio recortados placas. perfiles o barras
o remache{pig) macanicamenta o bordes cortados con gash
| 1 }
1 1 i
H | 1
] M 1
H 1
4 [Fi |
7
1 " 1]
t 1k !
1} 2 1}
1 % I
Mayores de I} I% x didmeiro I: % diameltn

:Para los agujeros agrandactos o de ranita, véase ta tabla 12 %

lodas las disiancias al barde en esta columna pueden reducirse 5 plg cuando
€l aguyero esed en un punto en donde el esfuerzo no exiede el 257 de la resisten
€13 de diseho mixima del ebementia
“Estos valares pueden set 1 plg en los extremos de dngulos de concudn para

- vigas

En la direccion de la fuersa transmitida, la especificacion LRED cstablece que
la distancia minima al borde ne debe ser menor que 1} cuando la resistencia por
aplastamiento R, se determine con alguna de las dos expresioncs siguientes (1) 2.4
dr F,, (2) 2.0 dr F,. De otra manera, la distancia minima al borde se debe determi-
nar con la férmula siguiente:

Distancia minima al borde en la direccion de la fuerza transmitida

P

. .= m con ¢ =0.75

Si tos agujeros son holgados o ranurados, la distancia minima al borde no debe
ser menor que el valor requendo para un agujero estandar mds un ncremento C,
obtenido de la tabla 12-5 (1abla J3.8 del manua) LLRFD). Otro valor de distancia mi-
nima al borde lo proporcionan las especificaciones LRFD para conexiones de extre-
mo atornilladas a almas de vigas y disefiadas para tomar solo reacciones cortantes
de la viga.

Distancias maximas al horde

Muchas especificaciones proporcionan distancias maximas a las que los tornillos pue-
den colocarse del borde de una conexion. Segun la especificacion LRFD-I3 11 esta
distancia mdxima es de 2 veces el espesor de la placa, pero sin exceder de 6 ple. Si
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TABLA 12.5 VALORES DEL INCREMENTO C, PARA DISTANCIAS
AL BORDE DE AGUJEROS AGRANDADRDS
Distancias maximas al borde

Agujercs. de ranura

Didmetro
nommnal . Perpend:cular

del al borde '
consclor Agujares Paralala

{pig} agrandados De ranura corta De ranura larga” al boida

N
1
sli

e A F—
Tl e G—

*Cuando la longitud de la ranura es menor gue Ta manuma permitida (véase la 1abla 12:2). C,
puede reducitse par un medio de la diferencia entre fa Tongnud miama v la real de la tanura.

los tornillos se colocan muy Iejos de los bordes, pueden aparecer aberturas entre los
micmbros conectados. En la seccion E4 de las especificaciones se dan limites para el
paso y distancias al borde de juntas atornilladas en miembros de acero sin pintar, ex-
puestos a la intemperie. Pueden considerarse también separaciones maximas en miem-
bros a compresién para que no ocurra el pandeo local entre los tornillos.

Los agujeros no pueden punzonarse muy cerca de la unién del alma con el patin
en una viga o de Ia unidn de los lados en un dngulo. Estos pueden taladrarse, pero
csta operacian por su alto costo, debe evitarse a menos que se trate de una situacion
cxiraordinaria. Aun cuando puedan taladrarse los agujeros en esos lugares, puede
resultar muy dificil e incdmodo colocar y apretar los tornillos debido al poco espacio
disponible.

12-13 CONEXIONES TIPO APLASTAMIENTO, :

CARGAS QUE PASAN POR EL CENTRO

DE GRAVEDAD DE LA CONEXION
Resistencia al cortante En las conexiones tipo aplastamiento se supone que las
cargas por transmitirse son mayores que la resistencia a la friccién generada al apre-
rar los tornillos: como consecuencia se presenta un pequeio deslizamiento entre los
micmbros conectados, quedando los tornillos sometidos a corte y aplastamiento, La
reststencia de disefio de un tornillo en cortante simple es igual a ¢ veces [a resistencia
nominal a cortante (kib/plg?) del tornillo multiplicada pot el drea de su seccidn
transversal, l.os valores de ¢ dados por las especificaciones LRFD son de 0.65 para
tornillos dc alta resistencia y remaches, y de 0.60 para tornillos ordinarios A307.

Las resistencias nominales a cortante de tornillos y remaches se proporcionan

en la tabla J3.2 de las especificaciones LRFD. Para los tornillos A325 los valores
son 54 klb/plg® si las cuerdas no estdn excluidas de los planos de cortante y 72
kIh/plg? si las cucrdas estén excluidas. (Para los tornillos A490 los valores son 67.5 -
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y 90 klb/plg*.) La resistencia a cortante de un tornillo en cortante doble se conside.-
ra quf: es igual a dos veces su resistencia a cortante simple,

El estudiante podria preguntatse qué se hace en la practica del diseno en o que
respecta a la exclusién o no exclusién de las cuerdas de los planos de cortante, S
se usan tornillos y tamafios de miembros normales, las cuerdas casi siempre queda-
ridn excluidas de los planos de cortanie Fs cierto que algunos proyectistas extrema-

damente conservadores siempre suponen que las cuerdas no estin exclmdas en ¢l
plano de cortante.

Hgslstencla al aptastamiento  La resistencia de diseio de un tornillo por aplasta-
miento esigual a ¢ veces la resistencia nominal por aplastamiento de la parte conec-
lafia (en kIb/plg?) multiplicada por ¢l didmetro del tornille y por el espesor del
nlncml?ro que sc apoya en el tormllo. (Para tornillos y remaches abocardados, debe
dledumrse un medio de Ia profundidad del abocardado, de acuerdo con la especifica-
cion LRFD 13.2.) Cuando la distancia Hamada 1. en ta direccicn de la fuerza desde
el centro de un agujero helgado o regular {o desde el centro det extremo de un aguje-
r(_) ranurado), hasta ¢l borde de una parte conectada no s menor que | % wveces ¢l
didmetro d del tornillo y la distancia centro ‘a centro de los agujeres no es mcnor‘
q‘ue 3d y se usan dos o ms tornillos en la direccién de la linea de fuerza, la resisten-
Cia por aplastamiento es

¢R, - ¢2 4dtF, para agujeros estandar de ranura corta, ¢ = 0.75
¢R, - $2.0dtF, para agujeros de ranura larga perpendicular a la carga, ¢ = 0.75

. Si las deformaciones alrededor de un agujero no son de consecuencia para el
diseito, las dos cxpresiones anleriores pueden reemplazarse por
PR, = $30d1F, comn ¢ - 075
lAunquc la resistencia de diseiio por aplastamiento de un tornillo con una dis-
tancia al extremo pequeia se reduzea, fas resistencias de los otros torniftos de lq co-
nm,rdn no se reducen. El valor de ¢R, para un solo tornillo o para dos o mas en
|E.l llpea, cadg uno con ung distancia al extremo menor que 1'd, se determina con la
siguiente expresidn: ‘
oR, = pLIF, con ¢ = 0.75
‘ Las pruebas hechas en juntas atornilladas han demostrado que ni los tormillos
ni el metal en contacto con éstos Tallan realmente por aplastamiento. Sin embargo,
estas pruebas han demostrado que la eficiencia de las partes conectadas en fension
Yy compresidn se ve afectada por la magnitud de los esfuerzos de aplastamiento  Por

ello, las resistencias nominales por aplastamuento dadas por las especificaciones
LRFD tienen valores arriba de los cuales, la resistencia de las partes conectadas re-

g
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sulta afectada. En otras palabras esos esfuerzas de diseo por aplastamicnto aparen-
temente tan altos no son en realidad esfuerzos de aplastamicnto, sino mds bien indi-
ces de las eficiencias de las partes concctadas. Siose permiten esfucrzos de
aplastamiento mayores que Ios valores dados, los agujeros se alargan aproximada-
mente mas de } plg y afeetan la resistencia de las conexiones.

Resistencia minima de las conexiones l.as especificaciones LRFD {seccidn
Tt 5) establecen que, excepto para celosias, tensores v largueros de pared, las cone-
xiones deben tener resistencias de disefio suficientes para soportar cargas factoriza-
das de por lo tnenos 10 kih.

El ejemplo 12-1 muestra los calculos necesarios para determinar la resisiencia
de una conexian tipo aplastamiento. Al usar un procedimiento similar, se calcula
en el ejemplo 12-2 el ntimero de tornillos necesarios para una cierta condicidn de
carga.

_os valores proporcionados para la resistencia de tornillos en este capitulo, ya
sean de tipo friccion o Lipo aplastamiento, pueden tenerse de las tablas Shear Design
foad tn kips {Cargas de diseio por cortante en kib) v Bearing Design load 1n kips
(Cargas de diseiio por aplastamiento en klb) contenidas en ta quinta parte del ma-
nual LLRIFD,

EJEMPLO 12-1
Determine la resistencia de disefio P, de la conexidn tipo aplastamiento mos-
trada en la fig. 12-5 Considere acero AJ6, torntllos A325 de gplg, agujeros de
tamafio estandar, cuerdas excluidas del plano de corte, distancias al borde >
1} d y distancias centro a centio de agujeros > 3d.

LY

olg Tarmlles de ;nlg (A = 06 plg’ /)
AN o cff
P, — N | I

i p— p——""
N Tolg
H b
T T »
Il O O
J pa— | - —F, 12plg
Lo ©
i .
Figura 12.5

Soluciin,  Resistencia a disefio de las placas:

Ag = (D(12) - 6.0 plg?
A, e 6.00 - (2)1.0)(}) - 5.0 plg? « A,
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P, = &,F, A, = (09}36)(6.0) - 194.4 klb
Pom ot FoA, = (O TSISEHS 0) w 217.5 kib

Resistencia de disefio de tornillos cn cortan

te simple y aplastamiento sobre ]
plg:

P = 06T ~ (0650 6MTINA) = 112 3 KIh —
P, = ¢2.4dtF, = (0 TSI AN5BI4) = 182.7 klb
P, de disedio = 112.3 kIb

FJEMPLO 122

¢Cudntos tornillos A325 de 3 Plg en agujeros de tamaino estdndar con cuerdas
excluidas de! plana de corte se Tequueren para la conexidn tipo aplastamiento
mostrada en la fig. 12-67 Considere acero A36, distancias al borde > 1} y dis-
tancia centro a centro de agujeras > 3.

Tornllos de : -plg tA 2 044 plg’ Lo
1
—plz PL,
p : Popleopr,
-

[ 4
S l?so (3 1 i
I ——a P, " W0 kn
=150 kb L*ML j ]

1
}-Anlg i

e

Figura 12-6
Solucién  Tornillos en doble corfanie y

aplastamicnto sobre } plg.

Resistencia de diseflo
a cortante por tornillo - (0 65)(2 x 0.44)(72) = 41 2 klb

Resistencia de disefio
por aplastamiento por tormllo ~ (0 75)(2,4)(;{)(3)(58) - 58.7 kb

Numero de tornillos requeridos = 41](% =T

Use 8 0 9 tornillos (dependiendo del arreglo)

Cuando se atornillan cubreplacas a los patines de secciones W los tornillos de-
ben tomar el cortante longitudinal en el plano ubicado entre las placas y los patines.
El esfuerzo cortante longitudinal en 12 viga de la fig. 12-7 resistido por una cubrepla-
ca y el patin del perfil W, puede determinarse can la expresion f, = VQ/Ib. La
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fuerza cortante total a través del patin en ! plg de longitud es igual a (h){1.0)
(VQ/Im = VO/I. _

La especificacién LRFD-E4 estipula una scparacién maxima permisible para
tornillos usados en las placas externas de miembros armados; igual al espesor de la
placa externa mds delgada multiplicado por 127/ YF, o bien 12 plg; rige ¢l menor
valor El espaciamiento de las parcjas de tornillos en la fig. 12-7 puede determinarse
dividiendo Ia resistencia de diseilo de dos tornillos por la fuerza corlanle. que de.be
tomarse por pulgadas en una seecidn especifica. Los espaciamientos tedricos varia-
rdn de acuerdo con la variacion de la fuerza cortante externa a lo largo dc_:l claro.
El ejemplo 12-3 muestra los cilculos necesarios para determinar el espaciamiento de
los tornillos en una viga con cubreplaca.

FJEMPILO 12.)
En una cierta seccidn de 1a viga con cubreplaca mostrada en la fig, 12-7, l_a fuer-
za cortante externa’ factorizada V, es de 275 klb. Determine la scparacuﬁn. re-
querida entre tornillos A325 de ] plg usados en una conexién tipo aplastamien-
to. Suponga gue se cumplen los requisitos de distancia al bordc. y de centro a
centro { 15d y 3d) ¥ que las cuerdas en los tornillos estdn excluidas del plano
de corte. Acero A36.

Solucidn:

I, - 3630 + (2)(16 x 3)(11.405)* = 6752 plg*

v.Q
Cortante factorizado por pulgada - -

]
JTHU6 G x 1LA0S) o ot
6752 .

Tornillos en cortante simple y aplastamiento sobre 0.7§ plg

Resistencia de disefio .
por cortante para dos tornillos = (2)(0.65)((M6)(72) = 56.16 kib —

Resistencia de disefo ,
por aplastamiento para dos tornillos = (2}(0 75)(2‘.4)(5)(5)(58) = 137 klb

56.16

- —— = 10.07 plg (digamos 10 plg centro a centro)
5.574

P

3127
maximo p - Em ~ 15.88 plg 0 12 plg

Coloque los tornillos a 10 plg centro a centro
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Figura 12-7

S ha supuesto que fas cargas apheadas a una coneadn tipo aplastamiento se
divaden poragual entre los tornillos Para que esta distnbacion sea correcta las pha-
cas Jdeben ser perfectamente rigidas ¥ tos 1orillos perfectamente elasticos, pero en
realidad las placas conectadas son 1lambién eldsiticas y sufren deformaciones que
afectan a los esluerzos en los tarnitios. El efecto de esas deformaciones es ocasionar
una distribucién muy compleja de carga en el intervalo elistico.

Si1as placas se suponen completamente rigidas ¢ indetonagbles, todos los torni-
flos se deformarin agualmente y tendrdn los mismos estperzos. Esta situacion se
muestea en Ix parte (a) de la fig 12-8 En realidad las cargas que resisten los tornillos
de un grupo nunca son iguales {en el intervalo clastico) cuando hay mas de dos torni-
llos en una linca Silas placas <on deformables, los esfucr/os asi como sus deforma-
ciones decrecerdn de los extreraos de la conexidn hacia el ¢centro, como se muestra
en fa parte (b} de fa Tig. 12-8. €1 resultado es que los clementos mas esforzados de
la placa superior se hallardn sobre los menos estorzados de la placa infertor y vice-
versa. El deslizamienro serd maximo en los tornillos extremos y minimo en lns torni-
llos centrales. Los ternillos extremos tendran entonces esfuerzos muche mayvores
que los tormllos centrales

Entre mayor sea el espaciamicnto de los tormllos en una conexidn, mavor serd
la variacion de sus esfuerzos detndo a la deformacion de la placa; por ello es muy
convemenie ¢l uso de junias compactas, ya ciuc asi se reduce la variacion de 1os es-
fuerzos endos tornillos. Seria interesante considerar un método 1eérico {aunque no
practico) para igualar los esfuerzos en los tarnitlos. Tedricamente se tendria que re-
ducir escalonadamente el espesar de la placa hacia su extremo en proporaion al es-
fuerzo decreciente. Esle procedimiento, gue se muestra en la fig. 12-8(c), tenderd a
igualar las deformaciones de {as placas v los eslucrros en oy 1omillos Un proceds-
mento simlar consistird en rebajar las placas raslapadas,

12-13 Conexiones lipo aplastamiento

Figura 12-8 (a) Suponiendo placas no deformables. (b} Supaniendo placas deformables. (c)
Junta escalonada (impréctica).

El cdlculo de los esfuerzos eldsticos exactos en un grupo de tornillos, :mnandp
en cuenta la deformacién de Ja placa esun problema tedioso, Por otra parlle el andli-
<is basado en la teoria plastica resulta muy simple. En .esta_teoria los tornillos extre-
1103 5¢ suponen estar en su punto de esfuer7o de fluencia. S.l Ia-c.'.:rg.a totalen "a'conT
xién se incrementa, los tornillos extremos se deformardn sin résistir carga adlcll.ona '
los tornillos siguientes ¢n la linea incrementarin su‘s.esfuer?os hasta que se a cahncc
también en ellos cl esfuerzo de fluencia, elc. l‘;l.anéhms plésticg parece justl!";lcar as-
ta cierto punto la hipétesis de placas rigidas e iguales esfuerzos en los torniilos, que

se hace en la prictica del disefio. Esta hipdlesis se usa en los problemas de ejemplo
h Y

de este capitulo. ‘ ' ]

Cuando se tienen s6lo unos cuantos tornillos en una linea, la teorfa pldstica de es

fuerzos 1guales da muy buenos resultados, pero cuando existe un gran numero de tor-
nillos en una linea, la situacién cambia. Las prucbas han demcsiiraf‘]o c%aramcnle‘ que
los tornillos extremos falian antes de que tenga Iugar una redistribucién lf:tal.

Es comuin que las especificaciones exijan un minimo de dqs o tres tornillos pa(rjz;
las juntas sometidas a cargas La razdn para cllo es que. Em simple conc'ctlor :):c <
fallar, ya sea por una instalacion defectuosa o por debilidad del matenal, etc.;
se usan varios cancctores, los efectos de uno defectuoso se podrdn superar.

' Trans ASCE 105 (1940), pég. 1193,
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Tres esiructuras en la Plaza dﬂ i i p -
az la CO"S'ltuClén en Hartford Co M sar aproximada
. nn.; seu an
mettte 195 000 tornillos (Cortesia de la Bethlehem Sreel Corporaunn.)

12-14 CONEXIONES TIPO FRICCGION.
CARGAS QUE PASAN POR EL CENTRO
DE GRAVEDAD DE LA CONEXION

L.os casos donde las conexiones tipo friccién son convenientes fueron descritos pre-
vmmgntc en la seccidn 12.5. Estas conexjones son muy Gtiles en los casniq en d d
los miembros estdn Sujetos @ cargas constantemente fluctwy ‘ e
friccidn deben revisgrse Por cargas de servicio y por corgg
tencia de disefto por deshzamento de, :
de desiizamento. (2) La resistencia d,
aplastamienio, debe ser igual 0 may
Silos tormllos se aprietan a las 1
Ci(’)!‘l (véase la tabla 12-1), es poco pr
estan conectando. Las pruebas mue

antes. Las conexiones fipo
s factorizadas. (1) L.a resis-
be ser igual 0 mayor que ta fuerza calculada
e disero, consuderada la conexién como tipo
or que la fuerza factorizadg.

ensiones requeridas por las conexianes tipo (ric-
obable que ¢stos se apoyen sobre las placas que

stran que es poco proeable i
" que ocurra un desli-
Zamiento, €xcepto que exista un conante calculado por lo menos del 50% de la ten-

sidn total del lort}illo. Esto significa que los tornillos tipo fricci6n no estidn someti-
dos a c?mtanle; Sin embargo, las especificaciones 1.RFD proporcionan rcﬂn;lcn 1a
pcrmmh_lc% Por cortante (en realidad son valores permisibles para la friceion anl;:
supcerficies de contacto) de modo que ¢l proyectisia pueda tratar las conexiones 1ipo

12-14 Conexiones tipo friccion

TABLA 12-6 RESISTENCIA NOMINAL POR CORTANTE EN KL8/PLG?
DE TOANILLOS DE ALTA RESISTENCIA* EN CONEXIONES TIPO

FRICCION
Aesssiencia nomingl pot coranla
Tipo de Agujeros de Agujeros agrandados y Agujaros de tanura
tormitlo 1amafic estandar da ranura corta larga”
AI2S 17 8] 12
A9 21 18 135

*Clase A (coeficiente de deshizamienta = 9 13} Superficies impias de escamas con recubri-
mientos clase A. Para las resistencias de discho con otros recubrimientos véase ta publica.
aén de la RCSC Load and Resistance Factor Deugn Specification for Strucrural Jonts
Lising ASTAM A325 or A49%) Boirs. .
*L os valores tahulados sen para el caso de cargas aphcadas transversalmente a la 1anura,
Cuando la carga cs pataicla a la ranura mult:pliguense los valores tabutadas por 0 85,

friccién de 1a misma manera como lo hace en las conexiones tipo aplastamiento. Es-
tas especificaciones suponen que los tornillos trabajan a cortante sin aplastamiento
y las resistencias nomnales por cortante de los tornillos de alta resistencia estdn da-
dos en la tabla 12-6 (tabla J3.4 del manual). ¢ = 1.0 excepto para agujeros de ranu-
ra larga con la carga paralela a la ranura en cuyo caso es igual a 0.85.

En la exposicién anterior relativa a las juntas tipo friccidon no se menciond el
caso postble de que durante ¢l montaje las juntas se conecten con tornillos y que al
levantar éstos, su propio peso empuje a los tornillos contra los lados de los agujeros
antes de apretar éstos en definitiva y someterlos entonces a corte y aplastamiento.

Ef ejemplo 12-4 presenta el diseio de una conexién tipo friccién para una junta
traslapada. Primero se determina el nimero de tornillos requeridos para el estado
limite de deslizamicento nulo por carga de servicio, Luego se calcula el nimero de
tornillos requeridos para el estado limite por carga factorizada, suponiendo que se¢
vence la resisiencia al deslizamiento y que los ternillos queaan sujetos a corte y
aplastamiento.

EJEMPLO 124
Si desea disefar una conexién tipo friccidn para las placds mostradas en la fig.
12-9 para resistir las cargas axiales de servicio P, = 30 kib y P, = 50kib
usando tornillos A325'de 1 plg de alta resistencia con cuerdas excluidas del pla-
no de corte y con agujeros de tamafo estandar; L > li d v distancia centro
a centro de tornillos > 3d. .

s
3 PR 4

Figura 1.9
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Puente 1obre ¢l ro Allegheny en Kittaning. Pa. (Cortesfa de la American Bridge Company.)

Solucidn:

Disefio de la conexidn tipo friccidn (cargas de servicio)  °
4
Tornillos en cortante simple sin aplastamiento

Resistencia de un tornillo
en cortante doble ~ (#)(0.785)(17) = (LOYOTRSY(17) = 13.35kib

Nimero de tornillos necesarios - % -~ 599 digamos 6

Disefic como conexidn tipo aplastamiento (cargas factorizadas)

P, = (L.2)30) + (1.6)(50) = 116 kIb

Tornillos en corte simple y aplastamiento sobre i blg
1

Resistencia de un tornillo en cortante doble - (0.65HN.785)(72) - 36 Rkib--

12-14 Conexiones tipo friccién

Resistencia de aplastamiento de un tornitlo = (0.75)(2.4)(| O)(i)(SB) -65.25klb

! . . 11 )
Nimera de tornillos necesarios = i 3

Use 6 tormillos

FJEMPLO 12.5

La conexién mostrada en la fig. 12-10 estd hecha con tornillos A325 de E plg
tipo aplastamiento en agujeros de tamafo estdndar con las cuerdas excluidas
del plano de corte. La viga y las placas de nudo son de acero A36. Revise: (a)
fas resistencias a la tensién de la seccidn W y de las placas, (b) la resistencia de
los tornillos en cortante doble y aplastamiento y (c) la resistencia del bloque
de cortante de las dreas sombreadas de la seccidn W mostradas ¢n la parte (b)
de la figura.

{a) Resistencia de disefio a tension de [a seccién W

P, =, F, A, ~ (09)(36){11.2) = 3629 kib > 330 klb OK
Ag =112 ~ (H(1HD.515) = 9.14 plg? J
U-085yaqueb<}d

A, = (0.85)(9 14) - 7 77 plg?

P F A, = (0753587 7T) — 1R kb > 330 kIb oK

.
Resistencia de disefto a tensién de las placas de nudo  »

P~ & F, A~ (09363} x 12)(2) - 388 & kib = 130 kib 0K
A, de 2 placas - 1(5)“2! - {Z)H)(},)]I - 10 plgl —

0.8S5 A, ~ (085)(1)(12)(2) - 10.2 plg? )

P~ ¢,F_A,‘n- (0 79)(58)(10) = 435 kb > 330 kIb OK

-

(b} Tornillos en cortante doble y aplastamiento sobre ; plg

Resistencia de diseio de los tormillos
en cortante doble - (0650 6)(72)(12) = 337 kb > 330 kib 0K

Resistrneia de disehn por aplastamiento
de los tornillos - (D 75)(2 ADNISR(12) - S4R 1 kib > 330 kb OK
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Widx Bag=112pig! d=1410pig,

, PLY > t,=0S1Splg. b, =6 170 plg )
2 = 165 k1h e pd

—— P, =300

r ]
-X e 185 kb -——
1
PL; x 12

- [£1]

.
¥

Areas del bloque de conanie

W i 1618 plg

——— § 3; plg —_—

W(’l e

RECERT |
|; plg L_pd I; plg
G plg

th}

Figura 12-10

(c) Resistencia del bloque de cortante para la scccidn W

Fractura por tensidn y fluencia por cortante

Py = $[F A, + 0.6F A,
= 0.75[(SR)GIL635 — § v 1) 4 (0 6HIGNTIH 4
= 3418 klb = 330kIb ‘ OK

Fractura por cortante y fluencia por tensién

Py = d|F A, + 064, 4,]0bsérvese que hay 25 agujeros
Lo en el drea neta del plano de corte mostrado
en la parte (b) de la fig 12-10.

= 0.750(36)(1.635)(3) + (0.6)(SR)T S 25 x 1)(})]4
= 349 kIb > 330 kb ’ 0K

Los cdlculos para conexiones remachadas y para concxiones con tormllos ordi-
narios A307 se hacen casi exactamente igual que para las conexiones tipo aplasta-
micrtto con torniltos de alta resistencia. Las inicas diferencias son que los valores
de la resistencia por cortante son mucho menores y que ¢l factor ¢ por cortante para

Probtemas

tornillos A307 es igual a 8 60 en vez del 0.65 usado para remaches y tornillos de alta
resistencia. Las especificaciones LRFD no permiten el discfo de juntas tipo friccion
si se usan remaches o tornillos comunes. En el capitulo 13 se presentan ejemplos con
remaches y tornillos ordinarios.

PROBLEMAS

£n cada uno de los problemas deberd usarse la siguiente informacién a menos que se indique
otra cosa: (a) especificaciones LRID; (b) agujeros de tamafo ¢stdndar; (¢} cuerdas de torni-
llos fuera de los planos de corte; {d) los miembros tendran superficies laminadas libres de es-
camas (clase A); {¢) distancias a bordes: > 1}d y distancias entre centros de agujeros > 3d.
12-1. Las placas de acero Al6 usadas en la junta traslapada mostrada en la figura tienen
cada una las dimensiones § % 12, Determine la carga de diseto P, que puede resistir
1a junta si se usan tornillos A325 de } y la conexién es de tipo aplastamiento. {Resp.
185 3 kib)

- I — h—-——f"-
Fy ——— Al l}——l

i T g LT

Problema 12-1

12-2. Repita ¢l problema 12-1 considerando tornillos A490 de | plg.

12-3. Determine la capacidad a tensién de la conexién tipo aplastamiento mostrada en la
figura a base de tornitlos A325 de ; plg. Acero Al6. {Resp. 340 2 kIb)

L ]

T
I o o o *
. I ~
e, i o o o ~ 7,
]
£ [o] o] Q
- *
’ rLlx2 :
? 1
P / — o F—_1 Plgx12
u ] /
- - f—
e, | &
.—2— T—T T, —r I
rly |:/
Problema 11-3
¥ ) ' *



Capitulo 13

Conexiones atornilladas
(continuacion)

notas historicas

sobre los remaches

13-1 TORNILLOS SUJETOS A CORTE
EXCENTRICO

Los grupos de tornillos cargados excéntricamente estdn sujetos a corte y A momentos
de fiexidn. El lector puede suponer que tales situaciones son raras, peto ta verdad es
que son mucho mas comunes de o que se sospecha. Por ejemplo, en una armadura
es conveniente tener ¢l centro de gravedad de un miembro, alineado exactamente con
¢l centro de gravedad de los tornillos en sus conexiones de extremo. FEsto no es tan
facit de realizar como parece, ¥ 2 menudo las conexiones estan sujetas a momentos.

La excentricidad es absclutamente obvia en la fig. 13-1{a) donde la viga se une
a una columna con una placa. En la parte (b) de la figura, una viga est4 unida a
una columna con un par de dngulos. Es obvio que esta conexién dehe resistir cierto
momento, porgue el centro de gravedad de la carga proveniente de la viga no coinci-
de con {a reaccién de la columna.

Las especificaciones LRFD proporcionan valores para calcular las resistencias
de disefio de tornillos o remaches individuales, pero no especifican un método para
calcular las Tuerzas en esos sujetadores cuando estan cargados excéntricamente, En
consecuencia, ¢f método de andlisis queda a critenio del proyectista.

A través de los ahos se han desarrollado tres métodos generales para el andlisis
de conexiones cargadas excéntricamente. El primero es el muy conservador métode
eldstico en el que ta friccion o la resistencia al destizamiento entre las partes conecta-
das se ignora, Ademads, s¢ supone que las partes conectadas son completamente ri-
gidas. Este tipo de andlisis se ha usado por lo menos desde 1870.'?

Las pruebas han demostrado que el método elistico por lo general proporciona

''w_ McGuire, Stee! Structures (Estructuras de acern), (Englewood Chiffs, N.J » Prentice Hall,
1968), pig, 813.

Y'C Reilly, Studies of Iron Girder Bridges {Estudios sobre puenies con trabes armadas de hierro),
Proc. Inst Civil Engrs 29, {(Londres, 1870)

13-1 Tornillos sujetos a corte excéntrico

oy

Q00O OoO

@) . (b) .
Figura 13-1

resultados muy conservadores, Debido a ello, se han propucsto® varios mérodos re-
ducidos o de excentricidad efectiva. El andlisis se efectiia igual que con ¢l método elds-
tico, excepto que se emplean menores excentricidades y momentos en los cdlculos.

El tercer método, llamado de resistencia tiftima proporciona los valores méds com-
patibles con los obtenidos en pruebas, pero ¢s extremadamente tediosa su aplicacién,
por ¢ menos al usar calculadoras manuales. Las tablas en el manual LRFD para
conexiones cargadas excéntricamente se basan en ¢l método de resistencia ultima y
nos permiten resolver la mayor parte de ese tipo de problemas fdcilmente, siempre
que el arreglo de los tornillos o remaches sea simétrico. E) resto de esta seccidn se
dedica al estudio de esos tres métodos de andlisis.

Anélisls eldstico Para esta exposicion, los tomillos de la fig. 13-2(a) sc suponen
sujetos a uha carga P que tiene una excentricidad e con respecto al centro de grave-
dad del grupo de tornillos. Para considerar la condicidn de fuerzas en los torniflos,
se suponen dos fuerzas iguales a P, una hacia arriba y la otra hacia abajo, actuando
en el centro de gravedad del grupo de tornillos. Esta condicién, mostrada en la parte
{(b) de la figura, de ninguna manera cambia las fuerzas en los tornillos. La fuerza
en un tornillo determinado debe, por lo tanto, ser igual a P Hividida entre el ndmero
de tornillos en el grupo, como se vé ¢n la parte (¢}, mds la fyerza debida al momento
ocasionado por el par mostrado en la parte (d) de la figusa,

Ahora se estudiard la magnitud de las fuerzas en los tornillos debido al momen-
to P. En la fig. 13-3, 4, d,, etc., representan las distancias de cada tornillo al cen-
tro de gravedad del grupo. El momento producido por ¢l par tiende a hacer girar
la placa alrededor del centro de gravedad de la conexién deformando a un determi-
nado tornillo, proporcionatmente a su distancia al centro de gravedad. {(Para esta
deduccién, las placas de unién se consideran de nuevo como perfectamente rigidas
y los tornillos como perfectamente eldsticos.) La rotacién mayor ocurre en el torni-

YT.R. Higgins, New Formulas for Fasteners Looded Off Center {Nucvas férmulas para conecto- *
res cargados excéntricamente), Engr, News Record {mayo 21, 1964),
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— ¢

5 % R ea!

Puente sobre el desfiladero New River en cl condado Fayette, West Virginia cerca de Charles-
ton. (Cortesia de-la American Bridge Company.)

llo cuya distancia at centro de gravedad ¢s mixima como debe ser el esfuerzo, ya
gue éstc cs proporcional a la deformacidn en el intervalo eldstico.
Se considera que la rotacién produce las fuerzas r,, ry, ryy r,, respectivamente,

13-1 Tornillos sujetos a corte excéntrico

r P ?
r--al l.__(._.
Io
O
‘o
o]
| o
p4
w b ,
e ]
,
|
lo o
O 8]
‘g + ‘og
O 0
Q @]
© ) Figurs 13-2

en los tornillos de la figura. El momento transmitido a !os tornillos debe equilibrarse
con los momentos resistentes de éstos como sigue:

M.y, = Pe=rd, + rnd, + nd, + rd, (1)

Como la fuerza causada en cada tornillo es directamente proporcional a su dis-
tancia al centro dec gravedad, puede escribirse la siguiente expresion:

non_n_r N
d d, dy 4, .
.
P
—— - .
’l\ b
e}
dy
O_‘—__—'—-&ug
IYANYY
y 1 /
o} ' ol
\'; , Figora 13-3
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y escribiendo cada r en términos de r y o
1

rd, rd, rid, ridy

—— Ip= =
ad ) & ‘ d, ) d,

o=

Sustiruye
ustituyendo estos valores en la ecuacién (1) y ssmphificando:

} z 3
ndiondyond, !

i
o, d, d, d,

i) H )
"Z(d, vdl e di d)

Por lo tanto,

L - .
a fuerza en cada tornillo, puede escribirse como sigue:

Atd, d. M, Md, M,

r, - —=
t ) Fyp= —r s roo=
2d d [ AT B

. d?
Cada valor i i
bt wmm(; c?)i;’;:; }pedr‘pcndlclijiar a la linea trazada desde el centro de gravedad
L condiente. Por lo general es m4 i
B ] ' 5 s conveniente representar!
Laspg\n;l:::: vtirucal y_hon?omf:l. Al respecto, se hace referenciz a la fig O?SP—T
by h reglwctiva:ln es vertical y horizontal de la distancia d, estdn reprcscnlad'as pm;
repre.se".ladas o t;r;lc.; las componentes horizontal y vertical de Ia fuerza | estdan
y ¥V, respectivamente, cn esta fi sor
rese T , sta figura. 1 ibi
la siguiente relacidn, de la que puede obienerse A gura: Ahor es posible escribi

Fipura 13-4

+3.1 Tornillos sujetos a corte axcéntrico

r K
d, v
PO LT
d, 4’ I\,
Por lo tanto,
My
M35
Mediante un procedimiento semejante sc encuentra 4
Mh
" 2k

EJEMPLO 13-1 |
Determine la fuerza en el torniilo sometido a mayor esfuerzo del grupo mostra-

do en la fig. 13-5 usando el método cldstico de analisis-

P =130 uib

Figura 13-5

Solucidn:

de las fucrzas que sc aplican a cada torni-

Enla fig. 13-6 se muesiran los croquis
tos en ¢l sentido del movimiento de

llo por carga directa, as{ como los momen
4 en estos croquis que los tornillos

las manecillas del retol. E} lector observar
somelitios 4 mayor csiuerzo son los que estdn a 12 desccha arriba y abajo, ¥ cu-

yos esfuerzos son iguales.



Figura 1)-6
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e=6+15~75plg
M = Pe = (30)(7.5) = 225 klb-plg

=4’

=Zh ¢ Ty?

Zd? = (B)(1.5) + ()(1.5" + 4.57) - 108

My (225)4 5)

|7 A il AR L
57 TR 938 kib
MR (225)(1.5)

Ve ——— o
S 108 313 kb

P 3175klb

g8 &

313 kib
31.75 kb
O -+— 918 kib

13-1 Tornillos sujetos a corta excéntrico

La fuerza sobre el tornillo de abajo a la derecha (igual a la fuerza en el tornillo
de arriba a la derecha) se determina. como sigue:

r = J(6.88) + (9.38)? - 11.63 kIb

La carga excéntrica puede ser inclinada y representarse por sus componentes ver
tical y horizontal y se puede determinar el motnento de cada una con respecto al cen-
tro de gravedad del grupo de tornillos. Pueden desarrollarse diversas férmulas de
disefto con las que el ingeniero serfa capaz de disefar directamente conexiones excén-
tricas, pero probablemente, el proceso de suponer un cierto numero ylarreglo de tor-
nillos, comprobar esfuerzos, y redisefiar, es igualmente satisfactorio.

Método de la excentricldad reduclda El método de andlisis eldstico que se aca-
ba de describir sobreestima en mucho las fuerzas por momento aplicadas a tos co-
nectores, Debido a esto se han hecho, a lo largo de varios afios, varias propuestas
que emplean una excentricidad efectiva, lo que implica de hecho tomar en cuenta
la resistencia al deslizamiento en las superficies de contacto. Se presenta a continua-
cidn una serie de valores de excentricidades reducidas que han sido comunes en otras
épocas:

1. Con una linea de gramil de sujetadores y en donde n ¢s el nimero de sujeta-
dores en la linea: '

1 4 2n
€ttt = Crem — 4

2. Con dos o mis lineas de gramil de sujetadores coloeados simétricamente y
en donde n es el nimero de sujetadores en cada lirea:

b+ n N
2

ecl'm. = Cen —
\

Los valores de Ia excentricidad reducida para dos arreglos de sujetadores se mues-
tran en la fig. 13-7.

Para analizar una conexidén particular con el método de la excentricidad reduci-
da, se calcula el valor de la e, ., como se describié antes y se usa para calcular el
momento. El resto de los cdlculos se hacen igual que con ¢l método eldstico.

Método de la resistencia Oftima Los métodos eldsticos y de la excentricidad re-
ducida para analizar grupos de conectores cargados excéntricamente se basan en la
hip&tesis de que et comportamiento de los conectores es eldstico. Un método de ana-
lisis mucho mas realista es el de la resistencia dltima, que se describe en Jos siguientes
parrafos, Los valores proporctonados en las tablas de la quinta parte del manual LRFD
para grupos de conectores cargados excéntricamente se calcularon usando este método.
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lf',‘ I_’leal = 5[‘[?_' r, .

Q O Q
' freal T ODIg
O o] O
O o o -
1 1
fefectiva ¥ 5~ _:_
O = 10pig
: 1
fefeina " h - ERATLL
=175 plg

Figora 13-7

Si uno de los tornillos o remaches extremos en una conexién cargada excéntrica-
mente comienza a deslizarse o a fluir, la conexién no fallard. Sila magnitud de la
carga se incrementa, los conectores internos soportarin mas carga y la falla no ocu-
rrird hasta que todos fluyan o se deslicen.

L.a carga excéntrica tiende a causar una rotacidn relativa y una traslacién del
material conectado. Esto es equivalente a una rotacién con respecto a un punto tla-
mnla coniro instantdneo de rotacién. En la fig. 13-8 se muestra una conexidn ator-
tuitinda cargada excéntricamente y el punto 0 representa el centro instantineo: éste
s¢ encuentra a una distancia ¢ del centro de gravedad del grupo de tornillos.

Las deformaciones de estos tornillos se supone que varian en proporcidn a sus
distancias al centro instantdneo. la fuerza cortante Gftima que uno de elos puede
Tesistir no cs igual a la fuerza cortante pura que un tornillo puede resstir: depende
mds bien de la relacién carga-deformacidn en el tornillo. Los estudios de Crawford
¥ Kulak* muestran que esta fuerza puede estimarse con bastante precision con la ex-
presion

1‘.

Figura 13-8

'S.F Crawford y G L. Kulak, Eccemrucally Loaded Rolt Connections, (Coneniones atotnilladas
cargadas excéniiicamenie), Journal of Structural Divivion, ASCE 97, ST3 {marza 1971), pags 765-78%

13-1 Torniltos sujetos a corte excéntrico

R" R,"{l _ P-IOA)D)! ,

En esta férmula R,, es la carga cortante iltima de un solo conector, igual a 74
kb para un tornillo A325, e es la base de los logaritmos naturales (= 2.718) y A
es igual a la deformacidn total de un tornillo determinada experimentalmente e igual
a 0.34 plg. Los coeficientes 10.0 y 0.55 también se obtuvieron experimentalmente.
La fig. 13-9 ilustra esta relacién carga-deformacién.

Esta expresion muestra claramente que la carga cortante iltima soportada por
un tornillo particular, en una conexién cargada excéntricamente, es afectada por su
deformacién. Entonces, 1a carga aplicada a un tornitlo particular depende de su po-
sicion en la conexién con respecto a! centro instantdneo de rotacién.

Las fuerzas resistentes de los tornillos de la conexién en la fig, 13-8 se represen-
tan con las letras R,, R,, R, etc. Se supone que cada una de esas fuerzas actia en
una direccién perpendicular a una linea trazada del punto 0 al centro del tornillo
considerado. Para esta conexién simétrica, ¢l centro instantdnco de rotacién queda-
4 sobre una linea horizontal que pase por el centro de gravedad del grupo de conec-
tores. Esto es asi porque la suma de las componentes horizontales de las fuerzas R
debe ser cero, asi como también 12 suma de los momentos de las componentes hori-
zontales respecto al punto 0. La posicidn del punto 0 sobre la linea horizontal puede
encontrarse mediante un tedioso procedimiento de tanteos que se describird aqui.

Con referencia a la fig. 13-8, ¢l momento de la carga excéntrica respecto al pun-
to 0 debe ser igual a fa suma de los momentos de las fuerzas resistentes R respecto
al mismo punto. Si conociéramos la posicidén del centro instantdneo podriamos cal-
cular los valores R de los tornillos con la fdrmula de Crawford-Kulak y determinar
P, de la manera siguiente:

P.e +e) - ZRd .
-
IRd -
“ e e
*
80 -
L
L. -
60 p
F-3
= Re= R (Y -grway .
& u =100
& 0 A =055
q
3]
0
o 1 1 1 1 1 i} —]
010 (1] 030 Figura 13-9 Fuerza cortante Gltima R en un

Delarmacian (A}, pig tornillo en funcion de la deformacion.
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Sint embargo, la posicién del centro instantaneo no se conoce. Su posicién se
estima, se determinan los valores R y se calcula P, como se describid. Obsérvese que
P, debe ser igual 2 la suma de las componentes verticales de las fuerzas resistentes
R (ER,). Si este valor se calcula y es igual al valor de P, calculado con la farmula
anterior, tendremos la posicidn correcta del centro instantdneo. Si no resulia asi, en-
sayamos otra posicidn, etc.

En elejemplo13-2 ¢l autor muestra los tediosos cafculos por tanteos necesarios
para localizar el centro instantdneo de rotacién para una conexidn simétrica de 4 tor-
nillos. Se determina también la resistencia de disefio P, de la conexién.

Para resolver este problema es muy conveniente efectuar los cilculos en forma
tabular, similar a la usada en la solucidn que sigue. En la tabla mostrada, tos valores
h y v dados son los componentes horizontal y vertical de as distancias d del punto
0 a los centros de gravedad de los tormlios. El tornillo m4s alejado del punto 0 tiene
supuestamente un valor 4 de 0 34, Se supone que los valores A para los otros torni-
llos son proporcionales a sus distancias al punto 0. Los valores A asi determinados
se usan en [a férmula para R.

En la quinta parte del manual LRFD se presenta un conjunto de tablas llamadas
Eccentric l.oads on Fastener Groups (Cargas excéntricas en grupos de coneclores).
Los valores en esas tablas se determinaron con el procedimiento descrito aqué. Un
gran porcentaje de los casos pricticos que encontrari el proyectista se incluyen en
las tablas. Si se le presemtara al proyectista una situacién que no abarcaran las ta-
blas, podria decidirse a usar el procedimiento eldstico mas conservador, previamente
descrito,

FJEMPLO 132
Los tornillos A325 de7/8plg tipo aplastamiento de 1a conexién mostrada en la
fig. 13-10 tienen una resistencia de disefio por cortante R, de (0.65)(0.60172) =
28.1 klb. Localice el centro instantdneo de rotacién de la conexién usando el
procedimiento de tanteos y determine el valor de P,.

Selucidn,  Por tanteos: ensayamas un valor ¢ = 3 plg (véase la fig. 13-11}

e = Jplg_“ e= Spig £,

e f i

. rs pls_]«
(@] [e] _],

6 plg

e} Q —l

L]Dlg-J Figura 13-10 L; leJ Figura 13-11

|
R:_[

Jplg

Aplg

13-1 Tornillos sujetos a corte excénlrico

Temillo
No  hiplg) v(p'g) <iplg) Alplg) R(kh) A.{kIb) Ad{kib-plg)

{ 15 3 33541 a1 26 17 11.710 8778
2 43 3 54081 04 27 58 2295 149,16
3 15 3 330 0211 2617 1170 87 7%
4 45 Al 5 4083 0 34 27 58 22,95 149.16
I=-6%910 I -473.88
-
P, - ZRd _4TABR 59.24 kIb no - 69.30 klb NG
e+e 345 ‘

Después de varios ensayos, suponemos e = 2.40 plg :

Tarnilla
No  hiplg) viplg) diplg} alplgl  Alkib) LAY Rd{klb-plg)
i 090 1 31321 04 26 27 1.55 8228
2 390 3 49204 034 27 58 21.86 13570
3 090 3 11321 0216 26 27 755 £1.28
4 390 k 49204 034 27 58 21.86 13570
T - 58.82 T 4359
435.96 ..
P, = ————— = 58.91 klb casi igual a 58.82 kib OK
24+ 5
P, = 589kib

»

Aunque el desarrollo de este método de andlisis se basé r@almente en conexiones
tipo aplastamiento en las que puede ocurrir el deslizamiento, tanto la teoria como
los ensayos han demostrado que se puede aplicar conservadpramente a conexiones
tipo friccién.*

El método de resistencia 1ltima puede ampliarse para incluir cargas inclinadas
y arrcglos asimétricos de tornillos, pero los calculos con tanf®os en tales situaciones
resultan demasiado largos.

Los ejemplos 13-3 y 13-4 ilustran el uso de las tablas de resistencia dltima del
manual LRFD, tanto para analisis como para diseho. .

FJEMPLO 13-3
Repita el ejemplo 13-2 usando las tablas de resistencia tltima tituladas Fccen-
tric Loads on Fastener Groups (Cargas excéntricas en grupos de sujetadores)
en la quinta parte del manual LRFD.

"G L. Kulak, Eccentricaliy L.oadad Shp-Resistant Connecnions (Conexiones tipo [riccidn cargadas
excknincamente), Engmeeriag Journol, AISC, 12, mim 2 (segundo irimesire, 1975), pdgs. 52-55.
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Solucidn:

P Cowobr
C = 2.10de Ia tabla x1
P, = (2.10M28 1) = 59 klb OK

FJEMPLO 134
Determine el nimero requerido de tornillos A325 de E plg en agujeros de tama-
flo estandar para la conexion mostrada en la fig. 13-12. Considere acero Al6
Y que l1a conexidn ¢s tipo aplastamiento con las cuerdas excluidas del plano de
cortante. Suponga que los tornillos trabajan en cortante simple y su aplastamiento

tienc lugar en 5 PIg. Use el método de andlisis por resistencia oltima presentado
en el manual LRFD..

r-!vls T-‘ir\ru—-lru = 100 kth
o 0

L
-0 o
Jplg

o o)
Iplg

(o] Q Figura 13-12

’

Solucidn.  De la tabla x1, en la pagina 5-66 de! manual
1~ 55ple

Tornillos en cortante simple y aplastamicnto en 1 plg.

¢r, = resistencia de disedo por cortante por tornillo kib
= {065){0.6)(72) = 28.1 klb —

@r, = resistencia de diseio por aplastamiento por tornillos klb

- (07532 4)(gHI)(5R) = 45.7 klb

P, _ 100

or, 281
¥ ! .

Se requieren 4 tornillos en cada linea (por interpolacidn en la tabla).

356

13-2 Tornillos sujetos a corte y tensién

Nora: St la situacion encontrada por el proyectista no cstd contenida en las
tablas de resistencia Gltima del manual LRFD se recomienda usar el procedi-
miento eldstico mds conservador para tratar el problema, sea éste de andlisis o
de diseno.

13-2 TORNILLOS SUJETOS A CORTE Y TENSION

Los tornillos usados en muchas conexiones estdn sujetos a una combinacién de corte
y tensidn. Un caso en donde esto ocurre se ve claramente en la fig. 13-13, en donde
una riostra diagonal estd conectada a una columna. La componente de 111.8 klb mos-
trada en la figura estd tratando de degollar los tornillos en la cara de la columna,
en tanto que la componente de 223.6 kib tiende a arrancarles 1a cabeza. -

Las pruebas en tornillos tipo aplastamiento sujetos a corte y a tensién muestran
que sus resistencias ultimas pueden representarse por medio de una curva eliptica
de interaccidn, como se muestra en la fig, 13-14, Obsérvense sobre todo los vatores
F,y F,. F, es el esfuerzo limite de tension cuando no hay corte y F, es el esfuerzo
cortante limite si no hay una tensidon aplicada externamente.

Las tres lineas rectas interrumpidas mostradas en la fig. 13-14 representan apro-
ximadamente la curva de interaccion obtenida en pruebas. Las ecuaciones de esas
lineas se presentan en la tabla 13.1 {(tabla J3.3 de las especificaciones LRFD}. En
esas expresiones f, y f, son, respectivamente, los esfuerzos cortantes y de tensidn cal-
culados en los tornillos debidos a las cargas factorizadas. Los valores maximos da-

- $111 R kIb

~
-IJ
~ 8
-
T
)

Pyl
21_96!(35!?

»

8 Thrmllos

¥de‘= ple
3

Te esizuctural

Figura 13-13 Conexién sometida a cortante y tensién.
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Figura 13-14 Tornillos en una conexién tipo aplastamiento
sometidos a cortante y tensiédn.

dos en la tabla (por ejemplo 68 kIb/plg! para tornillos A325 con cuerdas no
excluidas del plano de corte) son iguales a ¢ veces { = 0.75) la resistencia nominal
de los tornillos si éstos estdn sujetos a cargas externas de tensién solamente,

En el ejemplo 13-5 se revisa una conexién tipo aplastamiento con tornillos de
alta resistencia en corte y en tensién. (Existe otra condicidn de esfuerzos que puede
afectar a esta conexidn; se llama accidn de arranque y se estudiars en la seccién 13-4))

EJEMPLO 13-5
‘El miembro a tensidn mostrado en Ia fig. 13-13 se conecta a una columna con
B tornillos A325 de alta resistencia de | plg por medio de una conexién tipo aplas-
tamiento con las cuerdas excluidas del plano de corte y con agujeros de tamafo
estandar. ;Son suficientes los tormltos para resistir la carga aplicada de acuerdo
con las especificaciones LRFD?

o
TABLA 13-1 LIMITES PARA LOS ESFUERZOS DE TENSION (F) EN
KLB/PLG? PARA CONECTORES EN CONEXIONES TIPQ

APLASTAMIENTO
Descripcion del Cuerday inchodas an Cuerdas axcludas del
conector ol pfano de corte planc de core
Tornillos AVT 39 - 1Rf <30
Tornillas 4325 85 - 1B, s 68 85 — 14f =68
Tornillos A4 106 - 1 &f, <B4 106 - 14f, <84
Paries roscadas
de 1ormiflos
Ad449 mayores
de l'A plg de '
didmetra 073F, — 1 8f, = 056F, 073F, - | 4f, < 0 56F,
Remaches ASOZ, gradas | 44 - 1Y, < 14
Remaches A3S02, grado 2 R 59 - 13, <45

13-2 Tornillos sujetos a corte y tensién

Solucidén:

118

Esfuerzo cortante f, = ——— = 23.29 kIb/plg?

(8){0.60)

2236

Esfuerzo de tensidn f, = ———— = 46.58 kib/plg?

/= Gie P
Esfuerzo limite de tensidn F, = 85 — (1.4)(23.29) = 52.39 klb/plg?

> 46.58 klb/plg? QK

La conexidn es satisfactoria

Cuando se aplica una fuerza axial de tensién a una conexién tipo friccién, la
fuerza de agarre se reducird y la resistencia de disefto por cortante debe disminuirse
en proporcién a la pérdida de agarre o preesfuerzo. Esto se lleva a cabo en la seccidn
J3.5 de las especificaciones LRFD, siendo necesario que las resistencias nominales
por corte en juntas tipo friccion dadas en la tabla J3.4 se multipliquen por el factor
de reduccidn (1-T/7,). T ¢s la fuerza de tensién de servicio aplicada a un tornillo
y T, es la carga minima de pretensado para un tornillo en una conexidn tipo fric-
¢ién, dada en la tabla 12.1 (tabla LRFD-13.1). Para tal situacién ¢ = 1.0 a menos
que se tengan agujercos de ranura larga con la carga aplicada en la direccién de la
ranura. En este caso, ¢ = 0.85 de acuerdo con las especificaciones LRFD.

Para tornillos en conexiones tipo friccion con agujeros estdndar, sus resisten-
cias nominales a cortante bajo condiciones de cargas de servicio, se determinan co-
mo sigue;

LY

T -
Para tornillos A325 < (I — F) (17
b

. . T v
Para tornillos A490 < (l - F) (21)
b, b

-

FJEMPLO 13-6
Repita ¢l ejemplo 13-5 suponiendo que se usara una conexién tipo friccién. Las
cargas de servicio son P, = 75 klb y P, = 90 kib,

Solucidn;
Carga de servicio P - 7% + 90 = 165 klb

1
-l—=}{16%) = 73,
P, (\B)(] 5) = 738 kIb
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P4
Py = (ﬁ)(l()S) = 147.6 klb

J 1. 738 15 38 klh/plg?
"T@oe T T PE
/. 476 3075 kibsple?
T R06 ne
. e T
Resistencia limite por cortante = {1 — 7 (17)
]
147.6/8
-1 = =551 07) = 895 Kib/plg? < 15.38 kib/plg? NG

La conexién tipo friccion no es satisfactoria

13-3 CARGAS DE TENSION EN JUNTAS
ATORNILLADAS

En el pasado, las juntas atornilladas y remachadas sujetas a cargas de tensién pura
las evitaron los proyectistas hasta donde fue posible. E! uso de conexiones de tensidn
fue forzada, principalmente, por |os sistemas de contraventeo en los edificios altos.
Sin embargo, hay algunos otros lugares donde se han usado, como son las conexio-
nes de colgantes para puentes, conexiones de brida para sistemas de tuberias, elc.
La fig. 13-15 muesira la conexién de un colgante con una carga de tensién.

Los remaches colocados en caliente y los tornillos de alia resistencia completa-
mente tensados, no tienen libertad para acortarse, con lo que se producen grandes
esfuerzos de tensién en éstos durante su instalacion, Estas tensiones iniciales estan
préximas a los puntos de cedencia. Siempre ha habido una gran resistencia entre los

|

P

Conexidn de un colgante Figura 13-15 Conexidn de un colgante.

@

13-3 Cargas de tensién en juntas atorniladas

proyectistas, para aplicar cargas de tensién a conectares de este tipo, por temor a
que las cargas externas puedan incrementar ficilmente los esluerzos existentes de ten-
sién, ocastonando su falla. Sin embargo, la verdad es que cuando se aplican cargas
de tensi6n externas a las conexiones de este tipo, no hay mucha variacion en el es-
fuerzo.

Los remaches colocados en caliente, que se han enfriado y contraido, o los tor-
nillos apretados fuertemente, preesfuerzan contra la tensién las juntas en las cuales
se utilizan. (Para seguir esta exposicidn ¢l lector deberd pensar en una viga de con-
creto preesforzado que tiene cargas externas de compresién aplicadas en cada extre-
mo). Los esfuerzos de tension en los conectores, comprimen los miembros conectados.
Si se aplica una carga de tensién a esta conexién en la superficie de comtacto, no
podrd ejercer ninguna carga adicional en los tornillos o remaches hasta que los miem-
bros comiencen a separarse sometiendo entongces a esfuerzos adicionales a los torni-
llos o remaches. Los miembros no pueden-separarse hasta que la carga que se aplique
sea mayor que la tensién total en los conectores de ta junta. Este enunciado significa
que la junta estd preesforzada contra fuerzas de tensién, por un esfuerzo aplicado
inicialmente en las espigas de los conectores.

Otro modo de decir esto, es que si se aplica una carga de tensién P a la superfi-
cie de contacto, tiende a reducit un poco ¢l espesor de las placas, pero como al mis-
mo tiempo la presidn de contacte entre las placas se reducird y las placas tenderan
a dilatarse la misma cantidad, el resultado teérico es que no hay cambio en ¢] espesor
de la placa y no hay cambio en la tensién de! conecior, Esta situacién continiia hasta
que P es igual a la tensidn del conector. En ese momento, un incremento de P se
traducird en la separacién de las placas y después de eso, la tensién en el conector
serd igual a P.

Si la carga se aplicara a las superficies externas, habr{a algiin aumento inmedia-
to de la deformacién del conector. Este incremento estaria acompaflado por una ex-
pansién de las placas, aunque la carga no excediera el preesfuerzo, pero ¢l incremento
seria muy ligero, porque la carga ird a la placa y conectores en'proporcidn aproxima-
da a sus rigideces. Puesto que la placa ¢s por mucho la m4s rigida, recibird la mayor
paric de la carga. Puede desarrollarse una expresidn para el glargamiento del torni-
llo basada en su 4rea y el 4rea de contacto considerada; se encontrard que si P no
es mayor que la tensién del perno, el incremento del esfuero estard en la 7ona del
10%. Si la carga excede al preesfuerzo, el esfuerzo del tornllio se elevara apsecia-
blemente.

La exposicién que se ha hecho, es bastante cercana a la realidad, pero explica
por qué una carga de tensién ordinaria, aplicada a una juntaremachada o atornilla-
da no cambiard mucho ¢l estado de esfuerzo.

La resistencia de diseilo por tension para tornillos, remaches y partes roscadas
l2 da la siguiente expresidn que es independiente de cualquier fuerza inicial de ajuste,

P, - ¢F A,

Cuando los tornillos se cargan a tensién generalmente hay algo de flexidn debido
ala deformacion de las partes conectadas. Por ello el vator ¢ de .75 en esta expresién
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R

¢s algo pequeno. La tabla 13,2 da los valores de F, bastante conservadores para las
diferentes clases de conectores con los valores para remaches y partes roscadas,

En esta expresidn A, es el 4rea nominal de un remache o de la porcidn sin cuer-
da de un tornillo o de la porcidn roscada sin incluir a las barras recalcadas. Una ba-
r1a recalcada tiene en sus extremos un didmetro mayor que la barra regular y las
coerdas se localizan en esta seccidn agrandada de manera que el 4rea en la rajz de
la cuerda es mayor que la de 1a barra regular. En la fig. 13-16 sc muestra una barra
recalcada. El uso de barras recalcadas no resulta econdmico y debe evitarse a menos
que se ordene una cantidad grande de ellas.

- Si se usa una barra recalcada, la resistencia nominal a tensién de la porcidn ros-
cadlm es igual a 0.75 F, veces el drea de la seccion transversal en su mayor didmetro
de cuerda. Este valor debe ser mayor que F, veces el drea nominal de la barra en
su seccion no recalcada.

El ejemplo 13-7 ilustra la determinacién de la resistencia de una conexion a tension.

il

Figura 13-16 Varilla circular recalcada.

EJEMPLO 13-7
Determine la resistencia de disefo a tension de los tornillos de la conexién det col-
gante de la fig. 13-15; considere 8 tornillos A4%0 de ; plg.

Solucidn:

P, = (0.75)(8)(D.6)(112 5) - 405 kib

La carga aplicada a una conexién a tension serd la suma de las cargas exter-
nas factorizadas mas cualquier fuerza de tensidn que resuite de la accién de arran-
que que se describe en l[a siguiente seccion.

13-4 ACCION SEPARADORA

Otro aspecto por considerar en las conexiones a tension es 1a accidn separadora. En la
fig. 13-17(a) se muestra una conexién a tensién sujeta a la accién separadora como se
ilustra en la parte (b) de la misma figura. Si los patines de la conexidn son bastante gruesos
y rigidos o tienen placas atiesadoras como se ve en {a fig. 13-17(c), la accién separadora
probablemente podria ignorarse pera esto no s el caso si los patines son delgados, fle-
xibles y sin atiesadores.

Generalmente es conveniente limitar el nimero de hileras de tornilios o remaches

en una conexidn a tensidén porque un gran porcentaje de la carga la soportan las hileras

13-4 Accidn separadora

Placas
anesadoras

| | i

F F F .
ta} [L3] - Wy

Figura 13-17

interiores aun bajo carga tiltima. La conexi6n a tensién mostrada en ia fig. 13-18 ilus-
tra este punto, pues la accion separadora mandard una parte considerable de 1a carga
a los conectores interiores, sobre todo si las placas son delgadas y flexibles. En las cone-
xiones sujetas a cargas puras de tensién se debe analizar la posibilidad de la accion se-

paradora y estimar la magnitud de ésta.
La fuerza adicional en los tornillos debida a la accién separadora debe sumarse

a la fuerza de tensién resultante a las cargas aplicadas. La determinacién precisa de las
fuerzas de separacién ¢s bastante dificil y sobre el tema atin se llevan a cabo investiga-
ciones. Se han desarrollado varias férmulas empfricas que dan resultados parecidos a
los de las pruebas. Entre ellas se encuentran las propuestas en ¢l manual LRFD y que
se inctuyen en esta seccién. El lector debe saber que no es mucho lo que se conoce sobre
la accidn separadora y que las férmulas al respecto cambian c'am afio con afio,

P
1 Una gran porcidn de la carga la soportan

las hileras iieniores de conectores
u los pavnes son flexibles
m £y _fra_ T

e

‘J“m
L

+ »

Figurs 13-18
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Figura 13-19

Deben usarse sélo tornillos totalmente tensados en las conexiones en las que las
cargas aplicadas someten a los conectores a tension axial. Esto debe ser asi, indepen-
dientemente de que la conexidn sea tipo friccién, de que estén o no sometidos los torni-

- Nos a cargas de fatiga o de que exista 0 no la accién separadora. Si se usan tornillos
con ajuste apretado en cualquiera de estas situaciones, las cargas de tensién empezardn
inmediatamente a incrementar fa tensién en los tormilos,

Las conexiones de colgantes y otras conexiones a tensién deben disefarse para pre-
venir deformaciones considerables. 1.a parte mds importante en tales disefios son los
patines rigidos. La rigidez es mds importante que la resistencia a la flexidn. Para lograr
esto, la distancia b mostrada en la fig. 13-19 debe hacerse lo mas pequefa posible con
un valor minimo igual al espacio requenido para usar una llave para apretar los torni-
llos. La informacion relativa a las dimensiones libres para el paso de las llaves se pre-
senta en una tabla titulada Threaded Fasteners Assembiing Clearances (Distancias libres
para el ensamble de conectores roscados) en la pagina 5-164 del manual LRFD.

En las pdginas 5-119 a la 5-125 del manual LRFD se presenta un procedimiento
detallado para diseflar conexiones de colgantes y calcular las fuerzas separadoras. Este
método es séto para fuerzas factorizadas. Si se desea considerar cargas de servicio con
el fin de investigar deflexiones, ladeos o fatiga, el lector puede remitirse a las férmulas
para cargas separadoras de servicio contenidas en |a octava edicion del Manual de cons-
truccidn con acero del AISC.

Debido a limitaciones de espacio aqui sélo se presenta un ejemplo numérico. En
el manual LRFD se incluyen tres ejemplos de diseito de colgantes y de calculo de la ac-
cién separadora.

Para determninar [a fuerza separadora en la conexién de un colgante el manual LRFD
presenta una larga serie de ecuaciones empiricas. El significado de algunas de las letras
usadas en csas expresiones se aclara en las figs. 13-19 y 13-20.

B. = resistencia de disefio a tensién de cada tornillo

T = fuerza de tensién aplicada a cada tornillo sin incluir la accién separadora. (Esta
fuerza en realidad es ficticia, a menos gue la carga de tension exceda al prees-
fuerzo en los tornillos.)

b = /2~ 1,/2en donde g es el gramil. Debe ser suficiente para la distancia ibre ne-
cesaria para el paso de la llave segiin el manual LLRFD

13-4 Accidn separadora

a = distancia entre el eje del tornillo y el borde de! patin del perfil T o del lado del
dngulo, pero no mayor que 1.25 b

b = b — dr2, en donde d es el didmetro del tornillo
d=a+d?2
p = longitud de conexién tributaria de cada tornillo
d’ = ancho del agujero det tornillo paralelo al almadelaT
5 = relacitn del drea neta en la linea de tornillos al 4tea total en la cara det alma de
laT=1-d/p
p=¥la

a = 1/8(T/BIU 1Y - 1)

t. = espesor necesario del patin para que soporten B los tornillos sin accidn sepa-

c

radora

\/3.44 BY
oF,

O = fuerza separadora factorizada = Béap( r/r_f)’
B, = carga factorizada por tornillos incluyendo la acci6n separadora = T + Q.

PLO 13-8 '

E-."El\li_l‘na WT8x22.5 (t, = 0.565 plg, ¢, = 0.345plg y b, = 7.035 p‘lg) de 10 plg
de largo estd conectada a una W36 X 150 como se muestra ¢n la fig. 13-20 co_n
cuatro tornillos A325 de alta resistencia de } plg. Si se usa acero A36, pson sufi-
cientes los torniltos? Incluya el efecto de la accién sepa‘radora.

L]

.
W6 % 150 b,=70350|g

g = gramil = 4 plg -

0565 plg=1 .

Figura 13-20
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Soluc... ..

B = {075)(0.6)(90) - 40 5 kIb

?

r 100 25klb
4 -

Determinacién de los valores b, a. &', pr. d". 5. v p.

0345
- - 1.827 plg = 1} plg

!
b=20_-7-2-
2 .
que se requiere como distancia libre para el paso de la llave (pdg. 5-164 del ma-
nual LRFD) .

. b 7.035
0_31'_20_-—2—_—20-I.5I7p!g

Obsérvese que 1.25b = (1.25)(1.827) = 2.284 plg > 1.517 plg por lo que segtin
el LRFD, hay que usar @ = 1.517 plg

, d 0.875
B=b 5= 1827 - —= - 1389 plg

10
P-7-5D]S

15
d - T plg = 0917 plg

d’ 0.937
§el ——= | - -0R813plg
P 3

¥ 1.389

-— -

a 1517

- 0.916 plg

Célculode o, ¢, Qv B..

‘- [(4.44)(40.5)(1 389) — 1178
(5)(36)

. 25/40 5 o507
0813|(0565,1 17837 ~ '|~ 2070

. 565\

0 = {40.50 R13)(2.070)(0.916) (?ﬁ]%) ~ 1436 kib

13-5 Notas histdricas sobre los remaches
B, = 25 + 14.36 = 39.36 klb < 40.5 kib

La conexidn es satisfactoria

13-5 NOTAS HISTORICAS SOBRE LOS REMACHES

Durante muchos afios los remaches fueron el método aceptado para conectar los ele-
mentos de las estructuras de acero. Sin embargo, actualmente éstos no proporcionan
las conexiones mas econdmicas. Se emplean atin ocasionalmente, pero su uso ha de-
clinado a tal grado que la mayor parte de los fabricantes de acero en los Estados
Unidos han descontinuado el remachado por completo. Sin embargo, es conveniente
que el proyectista conozca la técnica del remachado aunque jamds tenga que diseftar
una estructura remachada; podria suceder que tuviese que analizar con cargas nue-
vas o ampliar una estructura remachada ya existente. El propdsito de las siguientes
secciones es presentar una breve introduccidn al andlisis y disefio de remaches.
Los remaches usados en la construccién de estructuras se fabrican por lo gene-
ral con aceros suaves que no se vuelvan fragiles al catentarlos y martillarlos para for-
mar sus cabezas. El remache comiin consta de un vastago cilindrico de acero con
una cabeza redondeada en uno de sus extremos. Se calienta en [a obra a un color
rojo cereza (aproximadamente 1800° F), se inserta en el agujero y se fe forma una
cabeza en el otro extremo por medio de una pistola remachadora accionada con aire
comprimido. La pistola, que tiene una depresion en su extremo para dar a la cabeza
del remache una forma adecuada, aplica a éste una rdpida sucesion de golpes.

Trabajando con remaches calientes. (Cortesfa de IR Construction Products Co.)




Capitulo 14

Conexiones soldadas

14-1 GENERALIDADES

L:? soldadura es un proceso en el que se unen partes metdlicas mediante el calenta-
miento de sus superficies a un estado plastico, permitiendo que las partes fluyan y
s¢ unan con 0 sin la adicién de otro metal fundido. Resulta imposible determinar
exactamente cudndo se origing la soldadura, pero sucedid hace varios miles de afiog
El arte de trabajar metales, incluyendo la soldadura, fue un arte en Ia antig.ua Greci:;
desde hace por lo menos tres mil afios, pero la soldadura se habia practicado, sin
duda alguna, durante muchos siglos antes de aquellos dias. La soldadura am'igua
era probablemente un proceso de forja en el que los metales eran calentados a cierta
temperatura (no a la de fusidn) y unidos a golpe de martillo.

. Al:lnquc la soldadura moderna existe desde hace bastantes afios, es hasta en las
u]hma‘s décadas que ha adquirido gran importancia en la ingenicria‘cslruclural La
adopcnér} de la soldadura estructural fue muy lenta durante varias décadas por'quc
mu'chos tngenicros pensaban que tenia dos grandes desventajas: (1) que tc;1fa poca
resistencia a la fatiga en comparacién con las conexiones atornilladas o remachadas
y (2)‘quc era imposible asegurar una alta calidad de soldadura si no se contaba con
una inspeccién irracionalmente amplia y costosa.

Estas apr.cciacioncs negativas persistieron durante muchos afos, aunque las prue-
bas palc-cian indicar que ninguna de las razones era vilida. Haciendo caso omn
df:- la validez de los temores mencionados, éstas se mantuvieron en todos los drde -
¢ indudablemente retardaron e! uso de la soladura, en particular en los uente o
rrctcrqs y en mayor escala en los puentes fetroviarios. En la actualidad 'I)a ma Socr?:;
de lqs lpgcnleros ?tceptan que las juntas soldadas tienen una resistencia c‘onside{abl
a Ia( fatiga. También se admite que las reglas que gobiernan la calificacian de lo Ie
dadores, las mejores téenicas utilizadas ¥ los requerimientos para la mano de obs S(:i .
las especificaciones de la AWS (American Welding Societ ¥), hacen de l1a ing era'ée
de !a soldadura un problema menos dificil. Como comecuen'cia la mldadurapsc::(:l ;
mite ahora en casi todos los trabajos estructurales, exceplo en‘alg;mos pucntesper-
344 -

14-2 Ventajas de la soldadura

Fabricacidn de trabes armadas para un puente de !a Autopista Connecticut, (Cortesfa de la
Lincoln Electric Company.)

Respecto al temor a la soldadura, es interesante considerar los barcos soldados;
éstos estan sujetos a cargas de impacto realmente severas y dificiles de predecir, pero
aun asf los arquitectos navales usan con gran éxito barcos totalmente soldados. Un
planteamiento similar puede hacerse para los aeroplanos y los ingenieros en aero-
ndutica que utilizan la soldadura. La adopcién de la soidadura estructural ha sido
mas lenta.en los puentes ferroviarios. Estos puentes estdnsindudablemente sujetos
a cargas mds pesadas que los puentes carreteros, a mayores vibraciones y a mas in-
versiones de esfuerzos, pero, json éstas condiciones de esfuerzos tan serias y tan di-
ficiles de predecir como aquellas en los barcos'y aviones?,

14-2 VENTAJAS DE LA SOLDADURA

Actualmente es posible aprovechar las grandes ventajas que fa soldadura ofrece, ya
que los temores de fatiga e inspeccién se han eliminado casi por completo. Algunas
de las muchas ventajas de 1a soldadura, se presentan en los parrafos siguientes:

1. Para la mayoria de la gente, la primera ventaja estd en el drea de la economfa,
porque ¢l uso de la soldadura permite grandes ahorros en el peso del acero utilizado.
Las estructuras soldadas permiten eliminar un gran porcentaje de las placas de unién
y de empalme, tan necesarias en las estructuras remachadas o atornilladas, asf como
la eliminacidn de las cabezas de remaches o tornillos. En algunas estructitras de puente
es posible ahorrar hasta un 15% o mas del peso de acero con el uso de soldadura.
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La soldadura también requicre menos trabajo que el que se necesita para el remacha-
do, porque un soldador puede reemplazar a la cuadrilla normal remachadora de cuatro
hombres,
2. La soldadura tiene una zona de aplicaciéon mucho mayor que los remaches
o los tormillos. Considere una columna de tubo de acero v las dificultades para co-
nectarla a los otros miembros de acero, con remaches o tornillos. Una conexidn re-
machada o atornillada puede resultar virtualmente imposible, pero una conexién
soldada, no presentard dificultades. El lector puede apreciar muchas otras situacio-
nes similares, donde la soldadura tiene decidida ventaja.
3. Las estructuras soldadas son estructuras mas rigidas, porque los miembros
por to general estdn soldados directamente uno a otro. Las conexiones con remaches
o tornilios, se realizan a menudo a través de dngulos de conexidn o placas que se
‘ deforman debido a la transferencia de carga, haciendo mas flexible la estructura com-

pleta. Por otra parte, la mayor rigidez puede ser una desventaja donde se necesiten
» conexiones de extremo simples, con baja resistencia a los momentos. En tal caso,
-el calculista debe tener cuidado de especificar el tipo de junta.

4. El proceso de fusionar las partes por unir, hace a las estructuras realmente
continuas. Esto se traduce en Ja construccién de una sola pieza y puesto gue las jun-
tas soldadas son tan fuertes o mds que el metal base, no debe haber limitaciones a
las uniones. Esta ventaja de la continuidad ha permitido la ereccién de un sin fin
de estructuras de acero estdticamente indeterminadas, esbeltas y agraciadas, en todo
el mundo. Algunos de los mds prominentes defensores de la soldadura se han referi-
do a las estructuras remachadas y atornilladas, con sus pesadas placas y gran nime-
ro de remaches o tornitlos, semejantes a tanques o carros blindados, al compararlas
con las limpias y suaves lineas de las estructuras soldadas. La ilustracién grafica de
esta ventaja, la tiene el lector si compara las conexiones resistentes a momento, de
la fig. 15-4.

5. Resulta mds fAcil realizar cambios en el disefio y corregir errores durante ¢l
montaje (y a menor costo), si se usa soldadura. En relacién con esta ventaja se tiene
el caso de las reparaciones realizadas con soldadura en equipo militar en condiciones
de batalla durante las décadas pasadas. o

6. Otro detalle que a menudo es importante es lo silencioso que resulta soldar,
Imaginese la importancia de este hecho cuando se trabaja cerca de hospitales o es-

cuelas, o cuando se realizan adiciones a edificios existentes. Cualquiera que tenga
un ofdo cercano a lo normal, que haya intentado trabajar en una oficina a pocos
cientos de pies de un trabajo de remachado, estard dé acuerdo con esta ventaja.

7. Se usan menos piezas y, como resultade, se ahorra tiempo en detalle, fabrica-
cién y montaje de la obra.

+

14-3 TIPOS DE SOLBADURA

Aunque se dispone tanto de soldadura con gas como con arco, casi loda la soldadura
estructural es de arco. En 1801, Sir Humphry Davy descubrié ¢émo crear un arco

.

14-3 Tipos da sotdadura

eléctrico al acercar dos terminales de un circuito eléctrico de voltaje relativamente,
alto. Aungue por lo general se le da crédito por el descubrimiento de la soldadura
moderna, en realidad pasaron muchos afios, antes de que la soldadura se efectuara
con el arco eléctrico. (Su trabajo fue de la mayor importancia para ¢l mundo estruc-
tural moderno, pero es inferesante saber que mucha gente opina que su mayor des-
cubrimiento no fue el arco cléctrico, sino mas bien un asisiente de laboratorio cuyo
nombre era Michael Faraday.) Varios europeos idearon soldaduras de uno u otro
tipo en la década de 1880 con el arco elécirico, mientras que en Estados Unidos la
primera patente para soldadura de arco fue expedida a favor de Charles Coffin, de
Detroit, en 1889,

Las figuras que siguen en este capitulo muestran 1a necesidad de proporcionar
metal de aportaci6n a las juntas que se sueldan, para lograr una conexién satisfacto-
ria. En la soldadura de arco eléctrico, la barra metdlica que se usa, denominada elec-
trodo, se funde dentro de la junta a medida que ésta se realiza. Cuando sc usa
soldadura por gas, es necesario introducir una barra metélica conocida como lena-
dor o barra de soldar.

En la soldadura por gas, en la boquilla de un maneral o soplete, ya sea maneja-
do por el soldador o por una maquina automatica, se quema una mezcla de oxigeno
con algun tipo adecuado de gas combustible; el gas que se utiliza cominmente en
soldadura estructural, es acetileno, y el proceso recibe ¢l nombre de soldadura oxia-
cetilénica. L.a Mlama producida puede utilizarse tanto para corte de metales como pa-
ra soldar. La soldadura por gas es muy facil de aprender y ¢l equipo necesario para
efectuarla es relativamente barato. Sin embargo, es un proceso algo lento compara-
do con algunos otros y normalmente se usa para trabajos de reparacién y manteni-
miento y no para la fabricacién y montaje de grandes estructuras.

En [a soldadura por arco se forma un arco eféctrico entre las piezas que se suel-
dan y el electrodo lo sostiene el operador con algin tipo de maneral © una mdquina
automitica. E} arco es una chispa continua, entre ¢l electredo y las piezas que se¢
sueldan, provocando la fusién. La resistencia del aire o gas entre ¢l clectrodo y las
piezas que se sueldan, convierte la energfa cléctrica en calor. Se produce en el arco
una temperatura que fluctia entre los 6 000 y 10 000° F (3 200 y 5 500° C). A medi-
da que el extremo del electrodo se funde, se forman pequefias gotitas o globulitos
de metal fundido, que son forzadas por el arco hacia !as pieaas por unir, penetrando
en ¢l metal fundido para formar la soldadura. El grado de penctracién puede con-
trolarse con precisién por la corriente consumida. Puesto que las gotitas fundidas
de los electrodos, en realidad son impulsadas en la soldadura, la soldadura de arco
puede usarse con éxito en trabajos en lo alto. f

El acero fundido en estado liquido puede contener una cantidad muy grande
de gases en solucién, y si no hay proteccién contra el aire circundante, aguél puede
combinarse quimicamente con el oxigeno y el nitrégeno. Después de enfriarse, las
soldaduras quedardn relativamente porosas debido a pequefias bolsas formadas por

'Lincoln Eleciric Company, Procedure Handbook of Arc Welding Design and Pracrice (Manual
de Soldaduta; disedo y practica), bla. edicidn, 1957, primera parte.
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Figura 14-1 Elementos del proceso de soldadura de arco metélico protegido (SAP)

tns gases. Esas soldaduras son relativamente qucbradizas y tienen mucha menor re-
:‘il-.rcnciu a la corrosién. Una soldadura debe protegerse ulilizando un electrodo recu-
bierto con ciertos compiestos minerales. El arco eléctrico hace que ¢l recubrimiento
se funda, creando un gas inerte o vapor alrededor del 4rea que se suclda. El vapor
actiia como un protector alrededor del metal fundido y lo protege de quedar en con-
tacto directo con el aire circundante. También deposita escoria en el metal fundido,
que tiene menor densidad que el metal base y sale a la superficie, protegiendo a la
soldadura del aire mientras se enfria. Después del enfriamiento, la escoria puede re-
moverse (dcilmente con una piqueta, o con un cepitlo de alambre (esa remocion es
indispensalic antes de Ta aplicacion de la pintura o de otra capa de soldadura). En
la fig. 14-1, se mucstran los elementos det proceso de soldadura por arco protegido.
Este esquema se tomé del Procedure Handbook of Arc Welding Design & Practice
{Manual de procedimientos para el disefio ¥y préctica de 1a soldadura por arco), pu-
blicado por la Lincoln Electric Company. .

Eltipo de electrodo utilizado es muy impaortante, y afecta decididamente las pro-
piedades de la soldadura tales como resistencia, ductilidad vy resistencia a la corro-
sidn. Se fabrican un buen nimero de diferentes tipos de electrodos, y el tipo por utilizar
en cierto trabajo depende del tipo de metal que se suelda, la cantidad de material
que se necesita depositar, la posicion del trabajo, etc. Los electrodos se dividen en
das clases generales —los electrodos con recubrimiento ligero y los electrodos con
recubrimiento pesado.

Los electrodos con recubrimiento pesado se utilizan normalmente en la solda-
dura estractural, porque al fundirse sus recubrimientos se produce una proteccidn
de vapor o atmésfera muy satisfactoria alrededor del trabajo, asl como escoria de
proteccion. Las soldaduras resultantes son mas fuertes, mas resistentes a la corro-
sidn y mis ductiles que las realizadas con electrodes con recubrimiento ligero. Cuan-
do se usan electrodos con recubrimiento ligero, no se intenta prevenir la oxidacion
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y no se forma escoria. Los electrodos se recubren ligeramente con algtin estabiliza-
dor guimico del arco, tal como 1a cal. .

Otro tipo de proceso es 1a soldadura por arco sumergido (o escondido), En este
proceso el arco se cubre con un montén de material fusible granular por lo que que-
da oculto a la vista. Un electrodo metdlico desnudo se desenrolla de un carrete, se
funde y se deposita como material de aportacion o relleno. Las soldaduras por arco
sumergido (SAS) se realizan rdpida y eficientemente, son de gran calidad, con aita
resistencia al impacto y a la corrosién y muestran muy buena ductilidad. Ademas,
tienen una mayor penetracion, por lo que ¢l di1ea efectiva para resistir cargas es ma-
yor. Un gran porcentaje de las soldaduras hechas en estructuras de puentes es SAS,
Si se usa un solo electrodo, ¢! tamafie de la soldadura que se obtiene con un solo
pase es limitada. Sin embargo, pueden usarse miiltiples electrodos, sin limite en el
tamafio de la soldadura. La posicién de trabajo para la SAS debe ser plana u hori-

zontal. ,
Bk

14-4 INSPECCION DE LAS SOLDADURAS

Para asegurarse de una buena soldadura e¢n un trabajo determinado, deben seguirse
tres pasos: 1) establecer buenos procedimientos de soldadura, 2) usar soldadores ca-
lificados, y 3) emplear inspectores competentes en <l taller y en la obra.

Cuando se siguen los procedimientos establecidos por la AWS y la AISC para
buenas soldaduras y cuando se utilizan los servicios de buenos soldadores, que pre-
viamente hayan demostrado su habilidad, es seguro que se obtendran buenos resul-
tados; sin embargo, 1a seguridad absoluta sélo se tendrd cuando se utilicen inspectores
capaces y calificados. HELH '

Para lograr una buena soldadura existe una seric de fastores entre los que pue-
den mencionarse la seleccién apropiadla de electrodos, corriénte y voltaje; propieda-
des del metal base y de aportacidn; posicién de la soldadura. La practica usual en
los trabajos grandes es emplear soldadores que tienen certificados que muestran sus
calificaciones. Ademds, no ¢s mala practica que cada soldador ponga una marca de
identificacién en cada una de sus soldaduras, de modo que las personas que muy
a menudo realizan un mal trabajo puedan ser locatizadas.™Esta practica probable-
mente mejore la calidad general del trabajo realizado.

1
H

Inspeccldn visual '

Otro factor que ayudard a los soldadores a realizar un mejor trabajo, es justamente
la presencia de un inspector que ellos consideren que sabra apreciar un buen trabajo
cuando lo vea. Para hacer de un hombre un buen inspector, esiconveniente que él
mismo haya soldado y que haya dedicado bastante tiempo a observar el trabajo de
buenos soldadores. A partir de esta experiencia, €| serd capaz de saber si un soldador
estd logrando la fusién y penetracidn satisfactorias. También debe reconocer buenas
soldaduras en su forma, dimensiones y apariencia general. Por ejemplo, ¢l metal en
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Soldadora Lincoln ML-3 sobre tractor de propulsidn propia, sin rieles, deposita un cordén’
de soldadura de 'aplg entre'alma y patin a una velocidad de 28 plg/min. {Cortesia de la Lin-
coln Electrig tompany.)

una buena soldadura se aproximard a su color original después de enfriarse. Si se ha
calentado demasiado, tendrd un tono mohoso o apariencia rojiza. Puede utilizar di-
versas escalas y escantillones para verificar las dimensiones y formas de fa soldadura.

La inspeccién visual de un hombre capaz, probablemente dard una buena indi-
cacién de la calidad de las soldaduras, pero no es una fuente de informacién perfecta
por lo que hace a la condicién interior de la soldadura. Existen diversos métodos
para determinar la calidad interna o sanidad de una soldadura. Estos métodos inclu-
yen: tinturas penetrantes y particulas magnéticas, ensayos con ultrasonido y proce-
dimientos radiogréficos, los cuales permiten descubrir defectos internos tales como
porosidades, faltas de fusién o presencia de escorias,

Liquidos penetrantes

Diversos tipos de tinturas pueden extenderse sobre las supcrficies de soldadura; estos
liquidos penetrardn en cualquier defecto como grielas que se encuentren en la super-
ficie y sean poco visibles; después de que la tintura ha penetrado en las grictas, se
limpia el exceso de ésta y se aplica un polvo absorbente, ¢l cual hard que la tintura
salga a la superficie y revelard la existencia de !a grieta, delinedndola en forma visi-
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ble al ojo humano. Una variante de este mélodo consiste en usar un liguido fluores-
cente, que una vez absorbido se hace brillantemente visible bajo ¢l examen con luz
negra.? '

Particulas magnéticas

En este proceso, la soldadura por inspeccionar se magnetiza eléctricamente, los bor-
des 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 liquide
con polvo en suspensién, ¢! fantasma magnético es tal que queda detectada la ubica-
cién, forma y aun tamafio de la grieta. La desventaja del método es que en caso de
una soldadura realizada con cordones miiltiples, el método debe aplicarse para cada
corddn.

Prueba ultrasénica

En afios recientes, la industria del acero ha aplicado el ultrasonido a la manufactura
del acero; si bien el equipo es costoso, el método es bastante iitil también en la ins-
peccidn de soldadura. Las ondas s6nicas se envian a través del material que va a pro-
barse y se reflejan desde el 1ado opuesto de éste; 1a onda reflejada se detecta en un
tubo de rayos catddicos; los defectos en [a soldadura afectan el tiempo de transmi-
s16n del sonido y el operader puede leer el cuadro del tubo, localizar las fallas y co-
nocer qué tan importantes son, .

Procedimientos radliogréficos '

Los métodos radiogrificos, que son més costosos, puedensutilizarse para verificar
soldaduras ocasionales en estructuras importantes. Mediante estas pruebas es posi-
ble realizar una buena estimacién del porcentaje de soldaduras malas en una estruc-
tura. El uso de méquinas de rayos-X portdtiles, donde e! agceso no es un problema
y el uso de radio o cobalto radiactivo para tomar fotografias, son métodos de prue-
ba excelentes pero costosos. Resultan satisfactorios en soldaduras a tope (por ejem-
plo; soldadura de tuberias importantes de acero inoxidable et tos proyectos de energia
at6mica) pero no son satisfactorios para soldaduras de filete, ya que las fotografias
son dificiles de interpretar. Una desventaja adicional de estos métodos es el peligro
de la radiactividad. Deben utilizarse procedimientos cuidadosos para proteger tanto
a los técnicos como a los trabajadores cercanos. En ¢l trabajo de las construeciones
normales, este peligro posiblemente requiera la inspeccién nocturna cuando sélo unos
pocos trabajadores se encuentran cerca del drea de inspeccidn. (Por lo general se re-
querird una estructura muy grande o importante antes de que el uso extremadamente
costoso del material radiactivo pueda justificarse.)

?James Hughes, Hi's Superinspector {Es el superinspecton), Steelways 25, nim. 4 (Nueva York:
AlSL, sept./oct , 1969}, pdgs. 19-21
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Una conexidn soldada, bien hecha, puede resultar mucho mas resistente {tal ver
1} 0 2 veces) que las partes conectadas, Como consecuencia, la resistencia real es mu-
cho mayor que la requerida por las especificaciones. Las causas de esta resistencia
adicional son las siguientes: los electrodos se fabrican con acero especial, el metal
se funde eléctricamente (tal como en la manufactura de los aceros de alta calidad)
y la rapidez de enfriamiento es mayor. Por todo esto es poco probable que un solda-
dor haga una soldadura con menor resistencia que la requerida por el disciio.

14-5 CLASIFICACION DE LAS SOLDADURAS

Existen tres clasificaciones para las soldaduras, mismas que se describen en los si-
guientes parrafos; se basan en el tipo de soldadura realizada, posicién de las solda-
duras y tipu de junta.

Tipo de seldadura

- Los dos tipos principales de soldaduras son las soldaduras de filete y de ranura. Existen

ademds las soldaduras de tapén y de muesca que no son comunes en el trabajo es-
tructural. Estos cuatro tipos de soldadura se muestran en la fig. 14-2,

Las soldaduras de filete han demostrado ser mds débiles que las soldaduras de
ranura; sin embargo, la mayoria de las conexiones estructurales se realizan con sol-
daduras de filete (aproximadamente el 80%). Cualquier persona que haya tenido ex-
periencia en estructuras de acero entendera el porqué las soldaduras de filete son mas
comunes que las soldaduras de ranura. Las soldaduras de ranura se usan cuando los
miembros que se conectan estdn alineados en el mismo plano. Usarlas en cualquier
situacion implicarfa un ensamble perfecto de los miembros por conectar, cosa que
lamentablemente no sucede en la estructura comun y corriente. Muchos lectores han
visto a los operarios tirando de y golpeando miembros de acero para ponerlos en
posicién, Cuando se pueden traslapar los miembros de acero, se permiten toleran-
cias mayores en ¢l montaje, siendo las soldaduras de filete las que se utilizan. Sin
embargo, las soldaduras de ranura son bastante comunes en muchas conexiones ta-
les como los empalmes en columnas y las conexiones de patines de vigas a columnas,

Y~ ¥

Soldaduras de filete Scldaduras de ranura

Soldadura de
muesca
1dadu1| L)
Soldadura de filete
llpén

Figun 4.2
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etc. Las soldaduras de ranura comprenden alrededor del 5% de las soldaduras es-
tructurales, .

Una soldadura de tapén es una soldadura circular que une dos piezas, en una
de las cuales se hace la o las perforaciones necesarias para soldar. Una soldadura
de muesca es una soldadura formada en una muesca o agujero alargado que une un
miembro con otro a través de la muesca. La soidadura puede llenar parcial o total-
mente la muesca. Estos tipos de soldaduras pueden utilizarse cuando los miembros
se traslapan y no se tiene la longitud del filete de soldadura, También pueden utili-
zarse para unir partes de un miembro como en el caso de tener que fijar las cubrcpla—
cas en un miembro compuesto. !

Las soldaduras de tapdn y las de muescas no se consideran en general adecuadas
para transmitir fuerzas de tensidn perpendiculares a la superficie de contacto. La ra-
26n es que usualmente no se tiene mucha penetracidn de la soldadura en el miembro
situado abajo del tapén o muesca; la resistencia a la tension la proporciona princi-
palmente la penetracidn. v

Algunos proyectistas estructurales consideran satisfactorias las soldaduras de ta-
pén y de muesca para conectar las diferentes partes de un miembro, pero otros no
las consideran adecuadas para transmitir fuerzas cortantes. La penetracién en estas
soldaduras es siempre dudosa y ademas pueden contener poros que no se detectan
con los procedimientos comunes de inspeccion.

Posiclén

Las soldaduras se clasifican respecto a la posicién en que se realizan como: planas,
horizontales, verticales y en la parte superior, siendo las planas las mas econdmicas
y las de la parte superior las mds costosas. Un buen soldador puede realizar una sol-
dadura plana en forma muy satisfactoria, pero sélo los mejqres soldadores pueden
hacerla en la parte superior. Aunque las soldaduras planas pueden hacerse automati-
camente, gran parte de la soldadura estructural se realiza a2 mano. Se ha indicado

A}
Y

Soldadura
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¥
Seldadura plana

¥Figura 14-3
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previamente que no es necesaria la fuerza de la gravedad para efectuar buenas solda-
duras, pero sf puede acelerar el proceso. Los glébulos de los electrodos fundidos pue-
den forzarse hacia los cordones de soldadura depositados sobre |12 parte supc}ior

resultan buenas soldaduras, pero el proceso es lento y caro por lo que dcl;e evitarsz

Fsta ]p:.;lCién siempre que sca posible. Estos tipos de soldadura se muestran en la
18, 14-3,

Tipos de juntas

Las soldaduras también pueden clasificarse de acuerdo con el tipo de junta usada:

a tOpC tr aSIapada ente dc canto,ene quina, e LO! p j
' 1 [l 3 S . elc. Es S tipos de n S€ muest
I Juntas se muestran

14-6 SIMBOLOS PARA SOLDADURA

La fig. 14-5 presenta el método de identificacion de soldaduras medsante simbolos
desarrollado por la American Welding Sociery (Sociedad Americana de Seldad ura}.
Con este excelente sistema taquigréfico, se da toda la informacién necesaria con una;
cu:imtas I{neas ¥ numeros, ocupando apenas un pequeio espacio en los planos y di.-
bujos de ingenieria. Estos simbolos eliminan !a necesidad de dibujos de las soldadu-
rasy hf:ccr largas notas descriptivas. Ciertamente es conveniente para Yos proyectistas
y dlbuja‘mcs utilizar este sistema estdndar. Sila mayoria de las soldaduras indicadas
c'n un dibujo son de las mismas dimensiones, puede ponerse una nota y omitir los
simbelos, excepto en las soldaduras fuera de medida. :

) El pro‘pésito de esta seccién no es ensefiar al lector todos los simbolos posibles
Sino mds bien darle una idea general de éstos y la informacién que pueden contener'
l’zilra mayores datos puede consultar la informacién detallada publicada por la AWS'
.rmmprcsq en muchos manuales (incluyendo el manual LRFD). A primera vista I:;
informacién presentada en la fig. 14-5, probablemente es confusa para ¢l lector. l;or
esla. razén se presentan en la fig. 14-6 algunos de los simbolos de soldaduras de file-
te, junto con la explicacién de cada uno,
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D— O /E — N de sokdadura

LOCALTZACION LATANDAR DF LOS ELEMLNIOS DE UN SIMTBOLO DE SOLDADURA

Angulo de ranura o

Acabado
dngulo wncheido en soldaduras
Conrorno de 1apén
. Longiiud de seldadusa
Abecrtura en 1a raiz, en pulgadas

profundidad del relleno

€N muescas ¥ [Apones Paw {cspaciamientio entre

T ceniros) de soldadura

Garganta efectiva n pulgadas

Profundsdad de 1a
preparacién o tamato
<n pulgadas

F Soldadura de campo

. A Soldadura todo atrededor

Linea de referencia
Especificacidn,
PIoceso u ofras
referencias R

T
Cala (s¢ amiie cuando
no hay relerencias)

{Ambos

Simbole baucn La Mecha conecta la Ht.lcl de referencia al lado cercano
de la junta Use un quietsc*como ¢en A o B para

o relerencia de Y

detalle signeficar gue la Mecha sehala &) elemento de la junta
que debe prepararse con algun tipe de biscl

{Lado
cercano)

Nota » .
Tamaho. simhole de la soldadura. longitud y espaciamiento deben leerse on £4¢ orden de {zquierda
2 derecha sobre la linea de referencta Ni la orientacion de 1a linea de refecencia ni [ localizacidn de la
flecha alicran evta tegla. Fi lado perpendicular de los simbalos N . V [ . |/~ debe estar a la izquierda.

[ as soldadutas ep Jos dados cercino y alepzdo son del mismo tamafio a menos que se indique ocera
tosa | as dimensiones de los fileies deben mostrarse ¢n ambos lados

[ a punta e 12 bandera del simbolo de campo debe sehalar hacia la cola.

| os simbolos se aplican enire cambios bruscos en la direccidn de |a soldadura a menos que se muestre
el simbole de *ledo alrededor”™ o 4 indique alga diferenic

Estos sumbolos no se refieren at caso de ocurrenaia (recuente en las estructuras en donde matenal du-
phicado {por ciempla, aticsadores) se lcaliza en e} lado posicrior de una placa de nudo o alma. Los fabri-
<anies han adopado la sguente convencian de esuucturas cuando en la ista de embarque & detecte la exis-
tencia de matenial en ¢l lado powenior, 1a soldadura para es¢ lado serd la misma que para el lado anterior

Fipura 14.5
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Soldadura de filete sobre ¢l Jado

; cercane {lado de la junta af que
: l/, apunta la flecha) Tl camans | "plg)
e pone a la irqierda del simbato de

la <oldadura y la longiud (6 pig) a la
derecha

1
. 1
H I\ 2-6 Filete de ) plg en ¢l lada Icjano de 2
- plg de longitud o cada 6 plg enire
ceniros (soddadura intermitenie}

Filete de :'plg en ambos lados y 6 plg

‘! [\5 1 de longiud  Comn las 1oldaduras sen

iguales en ambos Jados, no es
l neLesano pore e permite, imdicar sus
dimensiones en ambos lados de fa
linea Soldadura de campa,

] .
5l\_2'5 Tiletes de n! plg intermutentes,
alternados, de 2 plg de longitud 2 &
V \ ple entre centros

ﬂ Saldadura toda alrededor de la juma

‘_2\ La cola indica referencia a wna cierta
/ ’ \ oapeciinacidn o proveso H

Figura 14-6

14-7 SOLDADURAS DE RANURA

Cuando la penetracién es completa y las soldaduras de ranura estdn sujetas atensién
© compresidn axial, ¢l esfuerzo en 1a soldadura se supone igual a la carga, dividida
entre el area transversal neta de la soldadura, En Ia fig. 4.7 se muestran tres tipos
de soldadura de ranura. La unién sin preparacién a escuadra, mostrada en la parte
() de la figura, se utiliza para unir material relativamente delgado, de hasta aproxi-
madamente TSE plg (7.9 mm) de espesor. A medida que el material es mas grueso,
es necesario usar soldaduras de ranura en V, y de soldaduras de ranura en doble-V
como las ilustradas en las partes (b) y (c) de 1a fig. 14-7, respectivamente. En estas
dos soldaduras, los miembros se biselan o preparan antes de soldarse, para permitir
la penetracién total de la soldadura.

Se dice que las soldaduras de ranura mostradas en la fig. 14-7 tienen refuerzo.
El refuerzo es metal de aportacidn que hace mayor la dimensién de la garganta que
la del espesor del matczial soldado, En funcidn del refuerzo, las soldaduras de ranuy-

14-7 Soldaduras de ranura

[ il plg Miximo

@)

Refarramienio

b [ % l

1y

Figura 14.7 ‘

ra se¢ llaman soldaduras de 100%, 125%, L50% etc., segiin sca el espesor extra en
la soldadura. Existen dos razones principaies para tener refuerzo, que son: (1) el re-
fuerzo de cierta resistencia extra porque ¢f mstal adicignal contrarresta los poros y
otras irregularidades, y (2) al soldador le es ds facil realizar una soldadura un poco
més gruesa que el material soldado. El soldador tendria dificultad, 5i no es gue una
tarea imposible, para realizar soldaduras perfectamente lisas, sin que hubiera partes
ni mds gruesas ni mds delgadas que el matcrial soldado.

Es indudable que el refuerzo origina soldadura de ranura més fuertes, cuando
van a estar sujetas a cargas relativamente estdticas. Sin embargo, cuando la cone-
Xién va a estar a cargas repetidas y vibratorias, el refuerzo no resulta tan satisfacto-
rio porque las concentraciones de esfuerzos parecen desarrollarse en el refuerzo ¥y
contribuyen a una falla méas rapida. Para tales ¢asos, una préctica comiin es suminis-
trar refuerzo y luego rebajarlo enrasandolo con el material conectado.

En la fig. 14-8 se muestran algunas de las preparaciones necesarias ¢n los bot-
des, para las soldaduras de ranura. En la parte (a) se muc§tra un borde biselado.
Cuando se usan estos bordes existe siempre el problema de la socavacion; ésta se
puede reducir dandole al bisel una porcién recta (b) o usando una sotera de respaldo
{c). Las soleras de respaldo generalmente sc hacen a base de‘ placa de cobre de § plg

S VAR L

) ®

Separadores

|/

9 {d)

Figura 14-8 Preparacion de los hordes para soldaduras de ranura. (a) Canto bisclado. (b) Bi-
el can pane recta. (¢) Bisel ¢con placa de respaldo (d) Bisel doble con separador.
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de espesor, El metal de aportacién no se adhicre al cobre y éste tiene una muy alta
conductividad que resulta ol pararemover el exceso de calor y reducir 1a distorsidn.
En ocasiones se usan respaldos de acero, los que generalinente se dejan para que for-
men parte de la conexidn. Las porciones rectas en Jos biseles no deben usarse junto
con los respaldos, debido al riesgo de que se formen bolsas de gas quc impidan la
penetracién completa. Cuando se usan hordes de doble bisel {d} a veces se introdu-
cen separadores para prevenir la socavacion, és1os se remueven después de soldar
por un lado de la junta

Desde el punto de visia de la solidez, de la resistencia al impacto y a esfuerzos
repetitivos, y de la cantidad de metal de aporte requerido, se pfefieren as soldaduras
de ranura a las de filete, aunque desde otros puntos de vista no son tan atractivas,
por lo que la inmensa mayoria de las soldaduras estructurales son de filete. Si bien
las soldaduras de ranura tienen esfuerzos residuales mds altos y las preparaciones
(tales como el empalmado y biselado) de los bordes de los miembros por unir, son
tostosos, probablemente la mayor desventaja es el problema que representa la pre-
paracion de las piezas para su ensamble en la obra. Las ventajas de las soldaduras
de filete a este respecto, se describieron en la seccidn 14-5. Por estas razones las jun-
tas a tope en obra no se usan con frecuencia, excepto en trabajos pequefios o en los
que los miembros fueron fabricades un poco més largos y cortados en la obra a las
longitudes necesarias.

En ocasiones, las conexiones se disehan de manera que las soldaduras de ranura
no se extienden sobre el espesor total de las partes conectadas. Estas soldaduras se
denominan de penetracidn parcial. En las especificaciones se presentan requisitos es-
peciales de diseio para estas soldaduras,

14-8 SOLDADURAS DE FILETE

Las pruebas han mostrado que las soldaduras de filete son mas resistentes a la ten-
sidn y a la compresion que al corte, de manera que los esfuerzos determinantes cn
soldaduras de filete que se establecen en las especificaciones para soldadura, son es-
fuerzos de corte. Cuando sea préctico usar soldadura de filete es conveniente arre-
glar las conexiones de modo que estén sujetas dnicamente a esfuerzos de corte, y
no a la combinacién de corte y tensidn, o corte y compresion.

Cuando las soldaduras de filete se prueban a la ruptura, parecen fallar por corte
en dngulos de aproximadamente 45° a través de la garganta. Por consiguiente, sy
resistencia se supone igual al esfuerzo de corte permisible por el drea tedrica de la
garganta de la soldadura. El grueso tedrico de la garganta de diversas soldaduras
de filete se muestra en la fig. 14-9. El 4rea de la garganta es igual al grueso tedrico
de ésta por la longitud de la soldadura. En esta figura, la raiz de la soldadura es
el punto donde las superficies de las caras de las piezas de metal original se interse-
can, y la garganta teérica de la soldadura es la distancia mas corta de la raiz de la
soldadura a la superficie externa de ésta.

Para el filete de 45° o de lados iguales, el grueso de la garganta es 0.707 veces

14-8 Soldaduras de fitete

o Cara

ara

Cara csgueméhca
0 lefrca

Garganta tednica

Cargania tednca

{2} (h}

Garganta tedrica

{c)
Figura 14-9 (a) Superficie convexa. (b) Superficie cdncava. {(¢) Soldadura de filete de lados
desiguales,

el tamého de |le soldadura, pero tiene diferentes valores para soldaduras de fil‘cte de
lados desiguales. La soldadura de filete de pre.ferencia debe tener una superficie pla-
na o ligeramente convexa, aungue la convexidad de fa soldadura no se sume a su
resistencia caleulada. A primera vista, la superficie concava podria parecer Ia fcorm.a
tdeal para la soldadura de filetes porque aparentemente los csfuenfm podrian fluir
suave y uniformemente alrededor de la esquina con poca conccntractén de esfuerzo.
l.a experiencia de aftos ha demostrado que los cordones de paso simple de forma
concava, tienen gran tendencia a agrietarse por efecto del enfriamiento y este factor

es de mas importancia que el efecto alisador de esfuerzos debido a la forma.
: L €
.

L]
Cuando un filete cdncavo se contrae, en su superficie tiene lugar wna tension

1 -
que lo tiende a agrietar, en tanto que si es convexa, la contrgecién no provoca ten-
sion en la superficie exterior, sino al contrario, como la cara se acorta, se produce

D

Otro detalle importante con respecto a la forma de las soldaduras‘dc filete, es
el dngulo de la soldadura con las piezas que se sueldan. El valo'r convcn;cntc d}: este
dngulo cstd en ta vecindad de los 45°. Para las soldaduras de filete a 45._[as d.lmen-
siones de Jos lados son iguales y dichas soldaduras se conocen por la dimensidén de
sus lados (como soldadura de filete de | plg). Si las dimensiones de los lados son

compresion,

.
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diferentes para una soldadura (no soldaduras a 45°) se dan las dimensiones de am-
bos lados para describir la soldadura (como una soldadura de filete de § por } plg),

El proceso de seldadura por arco sumergido antomdtico (SAS) proporciona una
mayor penetracion que el proceso usual-de arco protegido; por ello el LRFD permite
que se use un drea de garganta mayor en las soldaduras hechas mediante este proce-
so. En su seccién J2.2a, las especilicaciones I.LRFD establecen que ¢l espesor de la
garganta efectiva para filetes hechos con el proceso SAS con ladosde i plg 0 meno-
res, serd igual al lado del filete, Para filetes mayores, el espesor de la garganta efecti-
va serd igual al espesor tedrico de la garganta mds 0.11 plg.

14-9 RESISTENCIA DE LAS SCLDADURAS

Para esta exposicién sc hace referencia a la fig. 14-10. Como se indicd previamente,
el esfuerzo en una soildadura se considera igual a la carga P dividida entre el drea
de o gmiganta efectiva de la soldadura. Este método para determinar [a resistencia
de soldaduras de filere, se usa sin tomar ¢n cuenta la direccién de la carga. Las prue-
bas han demostrado que los filetes transversales son un tercio mds resistentes que
los filetes longitudinales, pero este hecho no es reconocido por fa mayor parte de
las especificaciones, con el fin de simplificar los cdlculos. Una razén del porqué los
filetes teansversales son mas fuertes, ¢s que el esfuerzo esid mas uniformemente re-
partido en su longitud total, en tanto que en los filetes longitudinales se reparte en
forma dispareja debido a deformaciones que varian & lo largo de la soldadura. Otra
razén para su mayor resistencia [a dan las pruebas que muestran que Ja rotura ocurre
a un &ngulo diferente de 45°, ddndoles un drea de garganta efectiva mayor.

14-10 REQUISITOS DEL LRFD

En las soldaduras el material dei electrodo debera tener propiedades del metal base,
Si las propiedades son comparables se dice que ¢l metal de aportacién es compatible

P

/ ,

R
/

, fa) 1hy

Figura 14-10 (a) Soldadura de filete longitudinal (b) Soldadura de filete transversal

14-10 Requisitos det LRFD

| = - - -
Torre del hanco Toronta Dominicn de §6 pisos, totalmente soldada. (Cortesia de 1a Lincoln
Electric Company.)

. . . -
con el metal base. La tabla 4.1.1 dela AWS DI.I proporciona informacion relativa
a los metales de suldadura compatibles. . ) )

La tabla 14-1 (gue s la tabla J2.3 de las especificaciones LRFD) proporciona
las resistencias nominales de varios tipos de soldadura incluyendo I:_:s de filete, de
tapén, de muesca y las de ranura con penetracién completa y parcial. J

La resistencia de disefio de una soldadura especifica se toma como el menor de
los valores ¢F, (F, esla resistencia nominal de la soldadura) y & F gy (Fopp 28 la re-
sistencia nominal del metal base).



TABLA 14-1

RESISTENCIA DE DISENO DE SOLOADURAS

Tipu .oldadura
y esfuerzo®

Matarial

Factor
¢ de
resistencia

Resistencia
norninat
Fau n F.

Nivel de Res:stencia
requerida®<

Soliadura de ranura con penetrayén complerga

Tenuidn normat al drea

pan Base 090 F, Debe vsarse soldadura
“compatible™
Compresiin normal al Rase 090 F, Puede utarse un
drea efecuva ! metal de
Tenaudn o compresitn apartacién
paralela al ¢p¢ de la telectrada) con un
soldadura mivel de resistencia
tgual o menor que
el “companble'”
Cortante en el drea Base; electrodo 090 0RO F, rat
cfectna de soldadunra O 80 060 Fupy
Soldaduras de zanuia ¢nn penetrauon paroaf
Compressdn normal al Hase 0 %0 F, Pucde usarse un
drca efectiva ’ metal de
Tens16r 0 compresidn Aporlacin
paralela al tre de la {electrodor von un
soldadura? nivel de resisienuia
igual o menor que
Coriame paralelo at ¢je ' Base', clecirodo e Meompanbe™
de la <«oldadura "I de soldadura 07s 0A0 F,,,
Tensién normal al area Base, elecirodo 090 F,
efectiva de soldadurs Q80 Gh0 Fpyy
Soldaduras de Nlete
Esfuerza cn el drea Pase’. electmdo 015 060 Fryy Puede usarse un
efectiva de soldadura metal de
apertacion
Tensidn o compresidn Rase 090 F felestindo) can un
paralela al epe de la 4 navel de resistencia
coidadurad 1gual ¢ mebnr que
¢l “Lompanble”
Saldaduras de tapén o muewca
Cortante paralelp a las Baxe", clectrodo 07s 06D Fyey Puede usarse un

superficies de contacto
(sobre el drea clectival

de saldadury

melal de
aportacidn
tebectiodo) con un
nived de resistencia
1puzl o mrenor gue
el “campatible®”

;I‘ara la definicin de di¢a cfectiva véase ta seccién 12 de las especiflicaciones L RFD,
rr‘ara los metales de aportacién “eompatibles’ véase la 1abla 4 1.1 de [a AWS 1) |
':Sc permite un meizl de aporiacidn con un nivel de resistencia mayer gue ¢l
L as soldaduras de fileie y las soldzduras de ranura con penctracien parcial g
bros armados como en ¢l caso de la umidn del alma a los pannes de yna trabe,
:ar los esfuerzos de 1enudn o compresién paralelos al ege de las soldaduras pro
LI diseho del matenal coneciado esig regido por la secuion J4 de las especifi

“‘companihle’’,

ue unen componenies de miem -
pueden disefiarse an conude-
¢scnies en esos elementos
caciones LRI

14.10 Requisitos del LRFD

Para las soldaduras de filete 1a resistencia nominal por esfuerzos en el drea efec-
tiva de la soldadura es 0.60 Fpyy (Feyy €5 1a resistencia por clasificacién del metal
base) vy ¢ es igual a 0.75. Si se tiene tensidn o compresidn paralela al eje de la solda-
dura, la resistencia nominal del metal base es F, y ¢ es igual a 0.90. La resistencia
de diseflo por cortante de los miembros conectados es ¢F, A, en donde ¢ = 0.75,
F,es 0.6 F, v A, es el drea neta sujeta a cortante. )

Los electrodos para la soldadura por arco protegido se designan como E6XX,
E70XX, eic. En este sistema de clasificacién la letra E significa electrodo y tos dos
primeros digitos {como 60 o 70) indican la resistencia minima a la tension de 1a sol-
dadura en kib/plg!. Los digitos restantes designan la posicién para soldar, corrien-
te, polaridad, etc., informacién necesaria para el empleo correcto de un electrodo
especifico. :

Ademds de los esfuerzos nominales dados en la tabla 14-1 existen otras reco-
mendaciones del LRFD aplicables a la soldadura; algunas de las mds importantes
son las siguientes:

1. La longitud minima de una soldadura de filete no debe ser menor de 4 veces
la dimensién nominal dei lado de 1a soldadura. Si su longitud real es menor de este
valor, el grueso de la soldadura considerada efectiva debe reducirse a } de la longitud
de la soldadura. )

2. El tamafo mdximo de una soldadura de filete a lo largo de material menor
de | plg de grueso debe ser igual al grueso del material, Para material mis grueso,
no debe ser mayor que el espesor del material menos ik plg, a menos que la soldadura
se¢ arregle especialmente para dar un espesor completo de 1a garganta. Para una pla-
ca con un espesor de | plg, o mayor, es conveniente terminar la soldadura por lo
menos a ; plg del borde para que el inspector pueda ver claramente el borde de la
placa y determinar con exactitud las dimensiones de la garganta.

3. Los filetes permisibles minimos segin ¢l LRFD se dan an la tabla 14-2 (tabla
J2.5 de las especificaciones L.LRFD). Estos valores varfan entrt % plg para material
de | plg de espesor o menot y % plg para material con espesor mayor de iple. El
tamaflo minime prdctico para la soldadura es de aproximadamgnte { plg y el tamafio
que probablemente resulta mas econémico es de alrededor de { plg o I’B La soldadu-

(Y

Y
TABLA 14.2 TAMANOS MINIMOS PARA LAS SOLDADURAS DE
FILETE
Espesor del matanal de fa parte Tama#fo minimo de 1a soldadura de .

unida con mayor espasor {plg) filate® (p[g)
Hasta 5 nclusive l
Mayor de I;, haua ; inclusive i%,
Mayor de ;, huﬂa: mclusive 1
Mayor de : %

*Iimensidn det lado de los fieres
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Figura 14-11

ra de % plg es aproximadamente la maxima que puede hacerse en una sola pasada
con el proceso de arco protegido {SAP) vy la de 5 plg cuando se usa el proceso de
arco sumergido (SAS).

Estos tamanos ininimos no se desarrollaron con base en consideraciones de re-
sistencia sino debido al hecho de que los materiales gruesos tienen un efecto de en-
friamiento répido en las soldaduras pequedas; cuando esto sucede, en las soldaduras
se manlflcsla una pérdida de ductilidad. Adem4s, el material grueso tiende a restrin-
gir el acortamiento propio de la soldadura al en fnar-;e ésta y pueden, en consecuen-
cia, aparecer grietas en los cordones.

Y. Cuando sea posible, deben realizarse vueltas en el extremo (remates) para sol-
dadura de filete, como se muesira en la fig. 14-11. La longitud de estas vueltas no
debe ser menor que dos veces el grueso nominal de la soldadura. Cuando no se usan,
muchos calculistas consideran buena préctica, restar ¢l doble del grueso de la solda-
dura de la longitud efectiva de ésta. Las vueltas de extremo son muy litiles en la re-
duccion de concentraciones de esfuerzos que ocurren enlos extremos de las soldaduras,
sobre todo para conexiones dur!de hay vibracién considerable y excentricidad en la
carga. Las especificaciones 1.RFD, seccion J2.2a, establecen que la longitud de una
soldadura de filete incluira las longitudes de remate.

5. Cuando sc usan soldaduras de filete Io‘ngitudinalcs para la conexién de placas
o barras, sus longitudes no deben ser menores que la distancia perpendicular entri
ellas, debido al rezago del cortante analizado en el capitulo 3. Ademds, la distancia
entre soldaduras de filete no debe ser mayor de 8 plg en las conexiones de extremo,
a menos que ¢l miembro se disefie con base en el drea efectiva de acuerdo con la
especificacion I.LRFD-B3.

6. En juntas traslapadas, el traslape minimo es igual a § veces el espesor de la
parte mds delgada conectada, pero no debe ser menor de | plg. El propésito de este
traslape minimo es impedir que la }unta rote excesivamente al aplicarse las cargas

(véase la fig. 12-1 (a)).

14-11 DISERO OE SOLDADURAS DE FILETE

Los ejemplos 14-1 al 14-3 ilustran los cdleulos necesarios para determinar la resisten-
cia de varias conexiones soldadas con filetes; el ejemplo 14-4 presenta el disepo de

Y

14-11 Disedo de soldaduras de fileie

una conexitn de este tipo. En €stos y otros problemas las longitudes de las soldadu-
ras se escogen al cuarto de pulgada mds cercano, ya gue no cabe csperar una mayor
aproximacidn al fabricarlas en taller o en la obra.

E.ll- MPLO 14-1 .
Determine la resistencia de disefio de un filete de iz plg con longitud de | plg,
use () ¢l proceso de arco metdlico protegido (SAP) y (b) el de arco sumergido
(SAS). Use electrodos E70 cuya resistencia minima a la tensidén Fgyy sea de
70 klb/plg?.

-

Solucidn:

(a) Proceso de arco protegido

Espesor de la garganta cfectiva = (0.707)(5) = 0.221 plg
Resistencia de disefo = ¢F, = (0.75)(0 60 x 70)(0.22t){1 0}
- 6.96 klb/plg .
Rt S -1

(b} Proceso de arco sumergido -

Espesor de la garganta efectiva segiin la seccién J2.2a = 1’; plg
Resistencia de disefio = (0.75)(0 60 x 70)(:%)(1.0)

- 9.84 kib/plg
A —————

1]
-

Las soldaduras de filete no deben diseharse con un esfuerzo mayor que cl es-
fuerzo de disefo de los miembros adyacentes a la conexién. Sila fuerza externa apli-
cada al miembro {tensién o compresién) es paralela al eje de la sofdadura, la resistencia
de disefio de ésta no debe exceder la resistencia de disefto axial del miembro.

Los ejemplos 14-2 y [4-3 ilustian los célculos necesarios para determinar la re-
sistencia de disefo de placas conectadas con los procesos SAP y SAS. En cada uno
de esos ejemplos rige la resistencia al corte por pulgada de soldadura y sé multiplica
por la longitud total de la soldadura, para dar la capacidad total de la ¢onexiodn.

FJEMPLO 14-2
Determine la resistencia de disefto de la conexién mostrada en la fig. 14-12, Con-
sidere acero A36 v electrodos E70. Los filetes de % plg mostrados se hicieron
mediante el proceso SAP.
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Figura 14-12

Solucidn;

Espesor de la garganta efectiva = {0.707)( %) - 0.309 plg
Capacidad de la soldadura Por pulgada = ¢F, ~ (0.75)(0.60 x 7000.309(1.0)
=973 kib/plg -~
Capacidad total de la soldadura - (9 73H20) = 194 65 kIb
Resistgncia de diseflo de la placa = ¢F, 4, = (0 SMI6)(1 = 10)
= 243 klb

Capacidad de diselo = 194.6 kib

EJEMPLO 14-3 .
Repita el ejemplo anterior, pero considerando el proceso SAS,

Solucidn:

Espesor de la garganta efectiva = (0.707)(E) + 0.11 - 0.419 plg
Capacidad de la soldadura por pulgada = ¢F, = (0.75)(0.60 x 70)(0 419)(1.0)
= 1320 klb/plg
Capacidad total de la soldadura - (1320)(20) - 264 kIb
Resistencia de disefo de 1a placa - ¢F, A = (090)(36)(2 x 10),
= 243 kib —
Capacidad de disefc = 242 klb

14-11 Disafto de soldaduras de filete

EJEMPLO 14-4
Usando acera A6 y electrodos ET0 disefie las soldaduras de filete (SAP) para
tesistir la carga de capacidad plena de la barra de § plg x 6 plg mostrada en la
fig. 14-13.

L LS LL
“

1
S Xh
i Rarra

PU

FTTFIFT7T

A
xtf

Figura 14-1}

Solucidn:

P =g F,A - (0.90)(35){5 % 6) = 72.9 klb

Tamaio médximo de la soldadura ~ § — & = ¢ plg (seccidn 12.2b)
Tamado minimo de la soldadura _ & plg (tabla 14.2)

Use soldadura de rs,,— plg

Espesor de la garganta efectiva ~ (0.707){({} = 0.221 plg

Capacidad de la soldadura por pulgada = ¢F, = (0.75}(Q 60 x 70)(0.221){1.0)
- 6.96 klb/plg

]

. 729
Langi ia = —— = 10.47 pl
angitud necesaria PR | plg

»

Use remates no menores de 2 x % = {2 plg {Digamos 1 glg)
Queda en cada lado: (10.47 - 2.0) = 847 plg o 45 plg

Sin embargo, deben usarse soldaduras de 6 — | = S plg &n cada lado como lo
indica la especificacion LRFD-J2.2b.

En algunas ocasiones, las longitudes disponibles para alojar las longitudes re-
queridas de soldadura no son suficientes para resistir las cargas impuestas. Para el
caso mostrado en la fig. 14-14 puede ser posible desarrollar 1a suficiente resistencia,
soldando a lo largo de la espalda de la canal, en el borde de la placa, si se dispone
de suficiente espacio.
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Otra posibilidad es usar soldaduras de muesca como se ilustra en el ¢jemplo 14-5.
Existen varios requisitos del LRFD relatvos a las soldaduras de muesca que es conve-
niente mencionar aqui. La especificacion J2.3 dice que el ancho de una muesca no
debe ser menor que €! espesor del miembro, mis iji plg (redondeado al siguiente ﬁ,
plg impar, ya que los taladros estructurales se¢ hacen con didmetros multiplos impares
de ﬁ plg) ni debe ser mayor que 2} veces el espesor de la soldadura. En micmbros
de hasta g plg de espesor, el espesor de la soldadura debe ser igual al de la placa y
en membros de mayor espesor, no debe ser menor que la mitad del espesor de la pla-
ca, ni de 3 plg. La longitud mixima permitida para soldaduras de muesca es de 10
veces ¢l espesor de la soidadura. Las limitaciones dadas en las especificadiones para
los tamafios maximos de las soldaduras de tapén y muesca son debidos a la contrac-
cién perjudicial que ocurre alrededor de esos tipos de soldadura cuando exceden cier-
tos tarnafos. Si se requiere usar agujeros o muescas mayores que los especificados es
aconsejable usar soldaduras de filete alrededor de los bordes de los agujeros o mues-
cas, en vez de usar soldaduras de muesca ¢ de tapon. Las soldaduras de muesca y
de tapén se usan normalmente en conjuncién con las soldaduras de filete en las juntas
traslapadas. A veces las soldaduras de tapén se usan para rellenar agujeros utilizados
temporalmente para recibir pernos de montaje en las conexiones de vigas y columnas.
Es optativo incluirlas en el cdlculo de la resisténcia de esas juntas.

La resistencia de una soldadura de tapén o muesca es igual a su esfuerzo de di-
sefio ¢F, multiplicado por su drea nominal en el plano de corte. Esta 4rea es igual
al drea de contacto en la base del tapdn o de la muesca. La longitud de una soldadu-
ra de muesca puede determinarse con la relacidn siguiente:

i

B carga
{ancho}esfuerzo de diseiio)

El ejemplo 14-5 ilustra el disefic de las soldaduras necesarias para conectar una
canal a una placa. Los cdlculos muestran que las soldaduras ordinarias en fos lados
y extremos no bastan para proporcionar suficiente resistencia, en este caso debido
al poco espacio disponible, Se decide usar soldadura de muesca para lograr la resis-
tencia adicional necesaria.

14-11 Disefio de soldaduras de filete

FJEMPLO 14-5 .
Disefic los filetes (SAP) necesarios para coneciar una C15 % 40 a la placa mos-

trada cn la fig. 14-14. 1.a carga por resistir es de 375 kib. Qomo seve en Ia'ﬁgu-
ra. la canal solo puede traslaparse con la placa 6 plg, debido a las limitaciones
de espacio. No se dispone de espacio para soldar sobre la espalda de la canal..

Considere electrodos E70.
Sofucicn. Debido a la limitacién de espacio use

- 7
A e

Espesor de la garganta efectiva = (0.707){) — 0.309 plg

Maximo tamano de soldadura = fum,

Capacidad de la soldadura por pulgada - ¢F., - {0.75)(0.60 x 70)(0.30%)

- 9.73 klb/plg.

Longitud requerida = 63:% - 38 54plg > 27 plg (disponibles)

Por ello use soldadura adicional de muesca

Ancho minimo de muesca = 0.520 + % = {3 plg
Ancho miximo = 2} x espesor de la soldadura
= (2})(espesor del alma de la canal) = (2D}
- 1} digamos 1 plg (al préximo Yz impar)
Use :é plg *
Capacidad del filete de I = (9.73)(6 + 6.+ 15 — {§) = 2536 kib
Carga que debe tomar la soldadura de muesca = 375 - 253.6:- 121 4 klb

121.4

i -4,
Longitud requerida de la soldadura de muesca = (%%)(0.75)(0.60 % 70) 1t plg

.

Digamos 4} plg
Maxima longitud permitida por ¢! LRFD = amh

-500plg>4iplg OK
*

s

Use soldadura de muesca de 1% x 4] plg
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S. an alternativa.  Si se dispusiera de espacio en la espalda de la canal pra-

xima a la placa, un filete de ;73 plg podria soportar una carga de (15)(9.73) =
145.9 kIb > 121.4 klb OK

14-12 DISENO DE SOLDADURAS DE FILETE
PARA MIEMBROS DE ARMADURAS

Si los miembros de una armadura soldada consisten en dngulos simples o dobles,
o p?rfllcs semejantes, y estdn sujetos solamente a cargas axiales estdticas, la especifi-
cacnf‘)n LRFD-J1.6 acepta que sus conexiones se diseien mediante 1os mismos proce-
dimientos descritos en la secci6n precedente. El calculista puede seleccionar el espesor
de la soldadura, calcular Ia longitud total de la soldadura necesaria, y colocar los
cordqncs de soldadura alrededor de los extremos de los miembros como juzgue con-
veniente, (Por supuesta, podria no ser légico, poner toda ia soldadura en un lado
del miembro, tal como se hiza para el dngulo de la fig. 14-15 porque hay posibilidad
de rotacién). El ejemplo 14-6 ilustra los cilculos sencillos para disefar las soldadu-
ras de los extremos de un miembro de armadura.

FIJEMPLO 14-6
Utilizando acero A36, electrados E70 y el proceso SAP, disefie la soldadura de

filete para los lados y extremos de un dngulo de 6 x 4 x ! plg que trahaja como
tirante a capacidad plena, con ¢l lado mayor recargado en la placa de conexion.
Supdngase carga estdtica.
Solucidn:
Capacidad a tensién del dngulo = ¢,F,4, ~ (0.30)(36)(4.75) - 153 9 kIb
Tamafo mdximo de la soldadura ~ § - L. L plg

- Tamafio minimo de la soldadura - & plg (1abla 14-2).

Use soldadura de i% plg (tamaio madximo que puede realizarse en un solo pase}

Espesor efectivo de la garganta - {0.707)() = 0221 plg
Resistencia de disefio de la soldadura por plg = ¢$F, = (6.75)(0 60 x TO)0.221)1.0)

= 696 klb/plg
. , 1539
Longitud requerida = Bon " 22 11 plg Digamos 23 plg

Coloque la soldadura como se muestra en la fig. 14-15

14-12 Disenio de soldaduras de filete para miembros de armaduras

cemre de pravedad del 1
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|
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Fipura 14-158

El lector habra ohservado cuidadosamente que el centroide de las soldaduras
y el centroide del dngulo estdticamente cargado no coinciden en la conexidn seleccio-
nada cn el ejemnplo 14-6, mostrado en la fig. 14-15. Si una conexion soldada estuvie-
ra sujeta a esfuerzos repetidos (como ocurre en ¢l miembro de un puente), se considera
necesario colocar las soldaduras de modo gue su centroide coincida con el centroide
del miembro {si no, la torsién resultante debe tomarse en cuenta en el disefo). Si
¢l miembro conectado es simétrico, las soldaduras se colocarin simétricamente, si
¢l miembro no es simétrico, las soldaduras no deben ser simétricas,

I.a fuerza es un angulo, como el mostrado en la fig. 14-16, se considera que ac-
tia a lo largo de su eje de gravedad. Para que ¢l cje de gravedad de la resistencia
de la soldadura coincida con la fuerza en el 4ngulo, la soldadura debe colocarse asi-
métricamente, por lo que en esta figura L, debe ser mayor qlie L;. {Cuando se co-
nectan dngulos mediante tornillos o remaches, es comun tener una excentricidad
apreciable, pero en upa junta soldada, ésta puede eliminarse por completo.} La in-
lformacion necesaria para manejar este tipo de disefto de soldadura puede expresarse
facilmente en forma de ecuacién, pero aqui se presenta solambnte la teoria que res-
palda esas ecuaciones.

Para el angulo mostrado en la fig. 14-16, la fuerza que actia a lo largo de la
linca L, (designada aqui como P,) puede determinarse tomando momentos con res-
pecto a L. La fuerza en el miembro y la resistencia de 1a soldadura deben coinci-
dir, v los momentos de amhos con respecto a un punto cualquiera deben valer cero.
§i los momentos se toman con respecto a L, 1a fuerza P, (que actia a lo largo de
la linea [.,), se climinard de la ecuacién y puede determinarse P,. De modo seme-
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centro de gravedad del dngulo

"
_——/uamhjén debe ser de fas soldaduras)

v

1

i, |
L

) '

I

Figura 14-16"°

jante P, puede determinarse tomande momentos a lo large de L, o mediante ZV =
0. El ejemplo 14-7 ilustra el diseio de soldaduras de filete de este tipo. En el ejemplo
14-8 se’resuelve un problema semejante, excepto que se incluye una soldadura de
filete en el extremo, lograndose asi una conexidn m4s corta. El centro de gravedad
y la resistencia de la soldadura del exiremo son conocidos y facilmente pueden in-
cluirse en las ecuaciones de momentos.

Existen otras soluciones posibles para el diseiio de soldadura del dngulo consi-
derado en los dos ejemplos. Aunque la soldadura de ,%-plg es la mayor permitida
en los cantos redondeados de un dngulo de { plg vy en su extremo, se podria utilizar
una soldadura mayor en el otro lado contiguo a su lado saliente. Sin embargo, desde
el punto de vista prictico, las soldaduras deben ser del mismo grueso porque los di-
ferentes grosores de las soldaduras retrasan el trabajo del soldador por tener que cam-
biar electrodos para proporcionar los diferentes gruesos.

Si el nimero estimado de ciclos de carga durante la vida estimada de {a estructu-
ra excede de 20 000, serd necesario estudiar el intervalo de esfuerzos de la conexién
bajo cargas de servicio, tal como lo vimos en el andlisis de la fatiga en el capitulo 4.
Este estudio puede conducir a conexiones mayores como se requiere en el apéndice
K de las especificaciones LRFD.

EJEMPLO 14-7
Utilizando acero A36, clectrodos E70 y el proceso SAP, disefie las soldaduras
de filete para el miembro a tensién trabajando a capacidad plena constituido
por un 4ngulo de 5 x 3 x } plg mostrado en 1a fig. 14-17. Suponga que el miem-
bro estard sujeto a yna variacién repetida de esfuerzos, volviendo inconveniente
cualquier excentricidad en la conexi6n. Revise la resistencia del miembro por
blogue,de cortante,

Solucidn:

Capacidad a tensién del dngulo P, = ,F,d, = (0.9}(36)(3.75) = 121 5 kIb -

Ty

14-12 Disefio de soldaduras de filete para miembros de armaduras

centro de
gravedad

125 pig
LEx 3 X LA =375 plghy

1750

wT

Figura 14-17

o bicn
P, = #,F. A, suponiendo U - 0 87
- (0.75)(58)(0.87)(1.75) = 141 9 kib
Tamafo maximo de la soldadura -} — {5 = [ plg

_ Use soldadura de ]-53 plg

Espesor efectivo de la garganta = (0.707)(f%) ~ 0.221 plg

Capacidad de la scldadura por pulgada=- ¢F, = {0.75)(0.60 x 70)(0.221)(1.0)
- 6.96 klb/plg

-

—IZI'S - 17.46 plg

Longitud total requerida - XT3

Tomando momentos respecto a L, determinamos P, (véase la fig. 4-17):

N

(121.5%1.75) = 500 P, = 0~
P, = 4253klb
P =P+ Py=121.5 — 4253 = 78.97 kib
78 97 ) .
- —— - 11.35plg digamos 11} plg
L= e plg dig }
Ly - 4253 6.11 pig  digamos 6} pig

6.96

Usamos remates de 2 x & = 12 plg (digamos de 1 pig). La longitud de los rema-
tes puede restarse de los cordones laterales quedando éstos de 104 y 5& plg, res-
pectivamente,
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Reyisamos la resistencia del bloque de cortante supeniendo las siguientes dimen-
siones: :

Py = d[F, A, + 06F A

= D7S[(58)(5 x 1) + (0 6H3I6HIB x D)

= 2546 klb = 121.5%k1lb OK
Pay = O1F, Ay + 0.6F, ]

= 0.75[(36)5 > 1} + (D.6)(58)(IR x D)

= 3024 kib > 121.5klb 039

FIEMPL.O 14-8
Repita el ejemplo 14-7 usando filetes a lo largo de los lados y del extremo del

dngulo.
Solicidn; Suponemos soldadura de & plg (capacidad = 6.96 kib/pig)
Resistencia de diseno de la soldadura en el extremo = (5.0)(6 96) = 34 R kib

Tomamos momentos respecto a L, para determinar f;;

(121 5)(1 75) — (2 50H34.8) - 500 P, -0

P, - 25.12klb
P, =1215-348 - 2512 = 61.58 kIb
61 58 .

L, = —— =885pl i s 9 pl
'S e on plg dngar§099pg

25.12

Ly = w06 - Jel plg  digamos 4 plg

Es muy 1til para fines de disefio conocer la resistencia de un filete de ;% plg de
1 plg de tongitud. Aungue este tamaiio es menor que el minimo permisible dado en

i’

14.13 Cortante y torsion

la tabla §4-2, su resistencia es util para determinar los tamafios de la soldadura para

las cargas calculadas. Para una soldadura de 1 plg depositada segin el proceso SAP
se tiene:

BF. = (0.75)(0.707 x % x 1.0}0.60F ;) = 0.02Fcxy

Para un electrodo E70, ¢F, = (0.02)(70) = 1.4 klb/plg para un filete de ]J‘ plg.
Si tenemos que disefiar un filete para resistir una carga factorizada de 6.5 klb/plg,
¢l tamano necesario de la soldadura serd de 6.5/1.4 = 4.64 dieciseisavos dv pulgada,
digamos % plg. ' "

14-13 CORTANTE Y TORS!ON

I.as soldaduras de filete se someten a menudo a la accidn de cargas aplicadas excén-
tricamente, por lo que las soldaduras guedan sujetas, ya sea a cortante y torsién,
o bien, a cortante y flexién. La fig. 14-18 intenta mostrar al lector la diferencia entre
las dos situaciones. El cortante y la torsion, mostrados en la parte (a) de la figura,
son el tema de esta seccidn, en tanto que ¢l cortante y la flexidn, mostrados en la
parte (b} de la misma, son el tetma de las secciones 14-14 y 15-8.

Igual que para un grupo de tornillos cargados excéntricamente (seccion 13-1),
las especificaciones LRFD proporcionan las resistencias de diseflo permisibles de las
soldaduras, pero no especifica un método de andlisis para éstas cuando estén carga-
das excentnicamente. El método a usar se deja al criterio del proyectista.

Método eldstico Inicialmente presentamas el método eldstico que es muy conser-
vador. En este método la friccién o resistencia al deslizamiento entre las partes co-
nectadas se ignora y éstas se suponen totalmente rigidas. :

Para esta exposicion consideremos la ménsula soldada de la parte (a) de la fig.

‘14-18. Se supone a las piezas conectadas, completamente rigidas, como si fueran co-

nexiones remachadas. El cfecto de esta hipdtesis es que todada deformacién ocurre
en la soldadura. La soldadura estd sujeta 2 una combinacién de cortante y torsion,
como lo estaba el grupe de remaches, cargados cxcémricam:bte. de la seccidn 13-1.
El esfuerzo ocasionado por la torsion puede calcularse a partir de la expresion ya
conocida’

s 7d i

J

En esta expresion T es el par de torsién, d, es fa distancia del centro de gravedad
de la soldadura al punto que se considera, ¥y J es el momento polar de inercia de
la soldadura. Normalmente es conveniente dcs‘componer la fuerza en sus componen-
tes vertical y horizomtal. En las expresiones giguientes, & y v son las proyecciones
horizontal y vertical de la distancia 4. (Estas {drmulas son casi idéaticas a las utiliza-
das para determinar esfuerzos en los grupos de remaches sujetos a torsién.)
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Tv Th
h=F  fm
4 3
Estas componentes se combinan con el esfuerzo directo de corte usual, que se
supone igual a la reaccidn dividida entre la longitud total de fas soldaduras. Para
dischar una soldadura sujeta a corte y torsidn es conveniente considerar una solda-
dura de una pulgada, y calcular los esfuerzos en una soldadura de esa dimensién.
Si la soldadura considerada esthiviera sobrecsforzada, se necesitaria una soldadura
mads grande; si estuviera subesforzada es conveniente una soldadura menor.

Aunque los cdlculos podrian, dentro de toda posibilidad, mostrar que la solda-
dura esta sobreesforzada o subesforzada, no se tiene que estar repitiendo el proceso
matemdtico para encontrar la dimensién de la soldadura para la cuai la carga produ-
ce un esfuerzo igual al permisible. El lector notard que el uso de la soldadura de
1 pulgada simplifica las unidades, porque 1 pulgada de longitud de soldadura, es ]

[ Vu

ceniro N
de gravedad

de las . -
soldaduras

r—{

(a

Figura 14-18 (a) Soldaduras sometidas a cortanke y torsién. (b) Soldaduras sometidas a cor-
tante ¥ Mexién. .

14-13 Cortante y torsién

pulgada cuadrada de soldadura y los esfuerzos calculados pueden expresarse tanto
en klb/plg? o kib/plg de longitud. Si los cdlculos se basaran.en alguna otra dimen-
s160 diferente de | pulgada de soldadura, deberd tenerse muche cuidado de conser-
var las unidades correctas, sobre todo al tener la dimension fipal de la soldadura.
Para simplificar atin més los cdlculos, las soldaduras se suponen localizadas en los
bordes a lo largo de los cuales se colocan los filetes, y no en los centros de sus gar-
gantas efectivas. Como las dimensiones de la garganta son pequefias ¢sta suposicién
cambia muy poco losresuliados. E! eyemplo 14-9 ilustra los calculos para determinar
la dimension de la soldadura necesaria para una conexién sujeta a combinacién de
cortante y torsion.
FIJEMPLO 14-9

Para la ménsula mostrada en (a fig. 14-19 (a), determine el tamafio de la solda-

dura de filete requerido si se usan electrodos E70, el proceso SAP y las especifi-

caciones LRFD, '

P, =2540b
.._sph_-l .
I_ L LL
toplg, ]
I 1
] \l v
— - g
L“—-—“d plg .
o
talh thy
Figura 14-19 >t

b ]

Solucidn:  Suponemos una soldadura de { plg como se muestra en la fig. 14-19 (b).
N A Y

. A Y
A = 18 plg? J
_ (4
x-(—%zl-o.s‘)ptg .

£~ (S(1(10)" + (2)(4)(5) = 283.3 plg*
1= (D(})(0.89" + 3.11% + (10){0.89)7 ~ 28 5 plg*
J = 283.3 4+ 28.5 = 311.8 plg* '

Las porciones mds esforzadas de 1a soldadura son las mds alejadas del centro
de gravedad de la soldadura (A ¥ A en la fig. 14-19(b)].
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v (25 11N

Th B x 11131
fom LTS_H_ - 2.77 KIb/plg?

5
= - 1.39 klb/plg?

2
fr -erﬂanlf - 18

£ = Jsiame = J2.TT3 13975 (4.45)" = 6.09 Kib/plg?
Capacidad de diseito de un filete de | plg (electrodo E70) ¢F, = (0.75)(0 60 x

70)(0.707 x 1.0)(1.0) - 22.27 kIb/plg
0 (16)(0 02F, 44) = (16)(0 02 x 70) = 22 4 kib/plg

. 9
Tamano requerido de soldadura - ;—2-%7 - 0271 plg

(digamos & plg)

Use soldadura de filete de  plg

Método de resistencia Gilma [ analisis de conexiones soldadas excéntricas con
el método de resistencia ultima da resultados mas precisos que el método que acaba-
mos de examinar. Para el andlisis que sigue se considera la soldadura de filete carga-
da excéntricamente mostrada en la fig. 14-20. Igual que en las conexiones atornilladas
-excéntricas, las cargas tienden a ocasionar una rotacion y traslacidn relativas entre
las partes conectadas por la saldadura. '

Aun si la carga excéntrica es de tal magnitud que ocasione la fluencia en la parte
mas esforzada de la soldadura, la conexion entera no fluird. La'carga puede incre-
menlarsc. ¥ las fibras menos esforzadas empezardn a tomar mds.carga, pero la falla
no ocursird hasta que todas las fibras de |a soldadura alcancen e estado de fluencia.
L_a.r:oldadura tenderd a rotar alrededor de su ceniro instantdneo de rotacion, La po-
sicién de este punto (letraQ en la figura) depende de la posicion de la carga excéniri-

-! |-—-dt l

}_

\

x

AN,

%.

Figura 14-20

——

14-13 Contante y torsién

ca, de la distribucion geométrica de 1a soldadura y de las deformaciones de los
diferentes elementos de la soldadura.

Si la carga excéntrica P, esvertical y si 1a soldadura es simétrica respecto a un
eje horizontal que pase por su centro de gravedad, ¢l centro instantdnco quedarad lo-
calizado sobre el ¢)e x, Cada elemento diferencial de la soldadura proporcionard una
fuerza resistente R. Como se muestra en la fig. 14-20, cada una de esas fuerzas resis-
tentes se supone que actian perpendicularmente a una linea trazada del centro ins-
tantaneo al centro de gravedad del elemento diferencial en cuestidn. La suma de los
momentos de las fuerzas resistentes de todos los elementos de la soldadura respecto
al punto 0 debe ser igual y opuesta al momento de la carga excéntrica respecto al
mismo punto. ' N

P.,ir' + ¢) = S{Rds}(d)
Y(Rds)(d)

P ;
e +e

Sc han cfectuado estudios para determinar las fuerzas cortantes maximas que
pueden resistir las soldaduras excéntricas.™* Los resultados, que dependen de la re-
lacion carga-deformacidn de los elementos de la seldadura, pueden representarse por
medio de curvas o férmulas. La ductilidad de la soldadura en su conjunto esta regi-
da por la deformacién mixima del elemento que primero alcanza su limite (proba-
blemenie ¢s ¢l elemento més alejado del centro instantdneo). En la expresién que
sigue, R es la fuerza cortante ultima de un sélo elemento de soldadura (¢F,} sujeto’
a corte excéntrico, en tanto que R, es la fuerza cortante dltima pura de un solo

elemento.

R=R,( - el-uam.ll)l- .

- -

Las olras literales en esta expresion se dan en la seccién Eccentric Loads on Weld
Groups (Cargas excéntricas en soldaduras) de la quinta parte del manual LRFD. De
acuerdo con la especificacion J2, la resistencia de disefio de \ina soldadura de filete
estd limjtada a 0.6 F; .. Los valores de R obtenidos con la gecuacidn anterior y usa-
dos en las tablas del manual estan limitados a este valor maximo. .

Podemos suponer una posicidn del centro instantdneo, determinar los valores
R para los diferentes elementos de la soldadura y calcular e} valor P, con la ecua-
cion dada. Si este valor de P, no es igual a la suma de las componentes verticales
de los valores R, serd necesario suponer otra posicion para el punto 0, etc.

'L J Bwler, S Paly G 1. Kulak, Eccentrically l.oaded Weid Connections (Conexiones cargadas
excentricamente), Journal ot the Structural PDivision, vol 98, num. STS, mayo 1972, pags 989-1005.

Gl Kulak y Timier, Tests on Eccentrically Loaded Fillet Welds, {Pruebas en soldaduras de file-
te cargadas excéntricamente), Dept. de Ingenieria Cnvil, University of Alberta, Edmonton, diciembre
1984
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E_n ¢ste texto no se presenta un ejemplo numérico de este tedioso proceso de
aproximacianes sucesivas, Los valores contenidos ¢n las tablas de la quinta parte del
manual LRFD se obtuvieron mediante este proceso. Usando las tablas, la resistencia
iltima P, de una conexién especifica puede determinarse con la expresion siguiente
en la que C es un coeficiente tabular que incluye una ¢ de 0.75, C, es un coeficien-
te que depende del nimero del electrodo {es igual a 1.0 para el E70XX), D) es el ta-
mado de la soldadura en dieciseisavos de pulgada y { es la longitud de ta soldadura
vertical. '

P = CCDI .

El manual incluye tablas para cargas verticales e inclinadas (dngulos con la ver-
tical de 0°, 45° y 75°). Se advierte al usuario que la tnterpolacion para angulos entre
esos valores puede conducir a resultados muy liberales: se recomienda entonces usar
el valor dado para el siguiente dngulo inferior. Si el tipo de arreglo para la conexién
no estd incluido en las tablas, se recomienda usar el método eldstico previamente
descrito. .

FJEMPIL0O 14-10
Repita el ejemplo 14-9 usando las tablas LRFD que se basan en el andlisis por
resistencia ultima. La conexién estd dibujada nuevamente en la fig. 14-21.

=4 plg Fu=I5kb
v
Uﬁ()pls_._g
/ 1
7
7
1=10pig 2o - Y —x

4
- /@m
[

Fipura 14-21

Selucidn:
e=1111plg
I=10plg

11.11

= 1111

k=i-04 s

vy

14-14 Cortante y flexion

C - 0.799, de la tabla xx», quinta parte del manual LRFD .

C, = 1.0, de 1a misma tabla

P
- i idg =~ —
D - tamano requerido cCi

25
T {0.T9N(1.0)(10)

= 0.196 plg (0.274 segin el método elistico)

= 3.13 dieciseisavos

Use soldadura de plg

14-14 CORTANTE Y FLEXION i

} . .
Las soldadutas mostradas en la fig. 14-t8(b) v en la fig. £4-22 estdn sujetas a una
combinacién de cortante y flexién.

Para soldaduras cortas de este tipp, la practica usual es considerar una varia-
cidn uniforme del esfuerzo cortante. No obstante, si el esfuerzo de flexidn estd dado
por la férmula de la flexién, el corte no varia uniformemente para soldaduras verti-
cales, sino como una pardbela con un valor miximo igual a 15 veces ¢l valor prome-

\_dlo Este esfuerzo y las variaciones del cortante se muestran en la fig, 14-23.

El lector notard que los esfuerzos al corte maximo y los esfuerzos maximos por
flexién ocurren en lugares diferentes. Es probable, por lo tanto, que no se requiera
combinar los dos esfuerzos en un punto. Si la soldadura es capaz de resistir por sepa-
rado el esfuerzo cortante y por momento mas desfavorable, probablemente es satis-
factoria. Sin embargo, en el ejemplo 14-11 se disefla una cpnexidn soldada sujeta
a corte y fexién, por la prictica usual de considerar una distribucién de corte uni-
forme en la soldadura y combinar vectorialmente ese valor con el esfuerzo de flexidon
miximo. .

EJEMPLO 14-11

Usando electrodos E70, el proceso SAP y las cspec:f'cauoncs LRFD, determine

el tamafo requerido de soldadura para [a conexién de la fig. 14-22sf P, = 45

kib, e = 2| plg y L = 8 plg. Suponga que el espesor de los mlembros no nge

en el tamafo de la soldadura. .

Solucidn:

45
- 81 kib/pl
’-® P

{45 x 2 5}(4)

143 x 250 _ ¢ 57 kibrp!
HHNEY(2) P8

S
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tamafio requerido 5.97

- -0 i s
de soldadura (0 707){1)(0.75)(0 60 x 70) 268 plg M
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> Area de sollgdura

Soldadura veriical He Fuluer ron conianies
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Figura 14.23

El tema de cortante y flexién es muy prdctico ya que es la situacion mds co-
minmente encontrada en las conexiones resistentes a momento, Este topico se trata

mas ampliamente en la seccién 15-10 .
{

PROBLENMAS

14-1. Un flete de & plg de soldadura de arco metaheo protegido se usa para conectar los
miembros mostrados en la figura. Determne la carga de disefio que puede aplicarse
a esta conexién segun las espeaificacienes LRFD; considere acero A6 v electrodos E70.
i (Resp. P, = 97.2 klb)

Problemas

barra ! v K
!IT'I'

f'roblema 14-1

14-2. Repita el problema 14-1 usando el método de arco sumergido.

14-3. Repita el problema 14-1 usando acero A572, grado 65 y clectrodos E80. (Resp. P, =
159.1 kib)

14-4. Disefie soldaduras de filete de tamafo maximo para desarrollar la resistencia total de
la barra de acero A36 mostrada en la igura, Use electrodos E70 y €] método de arco
metélico protegido .

o)
Il))tlZ

4

batra ;— ¥ &

A N SOOUARANNY

Problema 14-4

14-5. Repita el problema 14-4 usando el mérodo de arco sumcrgido. (Resp, Use filetes de
B plg en cada lado incluidos los remates tal como lo necesita la seccidn J2, 2b de las
especiflicaciones LRFI)

14-6. Repita el problema 14-4 considerando cordones laterales y un cordén vertical de extre-
mo al final de la barra de | x 8 plg. Use acero A572, gradb 65 y clectrodos E80,

14-7, Repita ¢l problema 14-4 considerando cordones laterales y un cordén en ¢l extremo
de la PL de ) xB8 plg (Resp. L total = 13.32 plg o bien 14 plg.)

14-8. La PL { x & plg de acero A6 debe conectarse a una placa de nudo con filetes de &
plg usanda &l mérodo de arco metdlico protegido. Delermine la longitud L necesaria
para que sopotte la resistencia total de la placa usando clectrodos E70.



Capitulo 15

Conexiones en edificios

15-1 SELECCION DEL TIPO DE CONECTOR

Esfe capitulo trata de las conexiones entre vIgas y entre vigas y columnas usadas co-
munmente en los edificios de acero. En fas especificaciones de acero actuales se per-
miten cuatro tipos de sujetadores para esas conexiones. Estos son: 1a soldadura, los
tornillos estructurales comunes, los tornillos de alta resistencia y los rcmachcs';.
La seleccién del tipo de sujetador o sujetadores que deben usarse para una es-
tructura Fspec:‘fica, implica la consideracién de muchos factores entre los cuales ca-
be mencionar: requisitos de codigos locales de construccién, economia relativa
prefcrc.ncias del proyectista, disponibilidad de buenos soldadores o rcmachadurcs'
condiciones de carga (estdtica o de fatiga), preferencias del fabricante y equipo dis:
ponible. Es importante dar un conjunto definido de reglas para seleccionar’el mejor
tipo de sujetador para una estructura dada cualquiera, Sin embargo, s¢ puede hacer

u.na serie de observaciones generales que ayuden atomar una decisién. Estas son Jas
siguientes:

1. Los tornillos estructurales comunes resultan econdmicos para estructuras lj-
geras sometidas a cargas estdticas pequedas ¥ para miembros secundarios (lar-
gueros, riostras, largueros de pared, etc.) de estructuras pesadas.

2. Elatornillado en campo es muy rdpido y requiere menos mano de obra espe-
cializada que la soldadura o el remachado. Sin embargo, el costo de los tor-
nillos de alta resistencia es un poco alto.

3. Sialalarga se tiene que desmontar la estructura, probablemente la soldady-
ra no deba considerarse, dejando el campo abierto a los tornillos.

4. Cuando se tienen cargas de fatiga, los tornillos de alta resistencia completa-
mente tensados y la soldadura ofrecen un comportamiento muy bueno.

5. La soldadura requiere la menor cantidad de acero, contribuye al mejor as-
pecto de las juntas y tiene la mayor amplitud de aplicaciones para los dife-
rentes tipos de conexiones.

15-2 Tipos de tonexicnes para vigas

6. Cuando se desean juntas continuas, rigidas y resistentes a momentos, proba-
blemente se escogerd la soldadura. 0

7. Lasoldadura se acepta casi universalmente como satisfactoria para e! traba-
jo en planta. Para el trabajo en campo es muy popular en algunas zonas de
Estados Unidos y en otros, es rechazada por el temor de que ta supervisién
de campo no sea totalmente confiable. '

8. Los remaches pueden instalarse rdpidamente en los trabajos en planta, pero

rara vez se usan. '

9. En los trabajos de campo los remaches han desaparecido casi por completo.

3

Un articulo muy interesante por Henry J. Stetina con el titulo Choosing fthe Best
Structural Fastener (Cémo escoger el mejdr sujetador estructural) aparecié en ¢l nui-
meto de noviembre de 1963 de la revista Civil Engineering: seria muy recomendable
que los estudiantes lo leyesen.

En el manual Building Design Data (Datos para el disefio de edificios) publica-
do por la United States Steel Corporation en octubre de 1963, se proporciona infor-
macidn muy valiosa sobre la economia relativa de los diversos tipos de conexiones
entre vigas, asi como entre vigas y columnas.

15-2 TIPOS DE CONEXIONES PARA VIGAS

Todas las conexiones tienen alguna restriccién, o sea, alguna resistencia-a cambios
en los 4ngulos originales formados por los miembros conectados. Dependiendo de
la magnitud de la restriccién, las especificaciones LRFD (A2.2) clasifican las cone-
xiones como totalmente restringidas (tipo FR} ¥y como parcia]n'!entc restringidas (ti-
po PR}. Estos dos tipos de conexiones se describen con més detalle a continuacion:

I. Las conexiones tipo FR son conexiones rigidas o continuas propias de mar-
cos; se supone que son suficientemente rigidas o que tidnen un grado de res-
triccién tal, que los dngulos originales entre los migmbros permanecen
virtualmente sin cambio bajo cargas. -

2. Las conexiones tipo PR tienen una rigidez insuficiente para mantener sin cam-
bio a los dngulos originales bajo carga. Se incluyen en esta clasificacidn las
conexiones simples y semirrigidas descritas en detalle en esta seccion.

Una conexidn simple es una conexién tipo PR en la cual se ignora la'i'est;ii:cién.
Se supone completamente flexible y libre para rotar y por ello, sin capacidad resis-
tente a momentos. Una conexidn semirrigida es una conexién tipo PR cuya resisten-
cia a cambios en los 4ngulos queda entre las de los tipos simple y rigida.

Desde un punto de vista préctico, ya que no existen conexiones completamente
rigidas o completamente flexibles, es comun clasificarlas en términos del porcentaje
del momento desarroflado para generar una rigides completa. (Una medida de las
caracteristicas rotacionales de una conexién determinada, no puede obtenerse pric-
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15-2 Tipos de conexiones para vigas

ticamente mediante un método tedrico y es necesario realizar prucbas y trazar curvas
de las relaciones entre los momentos y las rotaciones para cada tipo de conexién.)
Una regla aproximada es que las conexiones simples tienen entre 0 y 20%, las semi-
rrigidas entre 20 y 90% v las rigidas mas del 90%, de rigidez total.

Cada uno de estos tres tipos de conexién se expone brevemente en esta seccidn
con poca mencién det tipo especifico de conectores. El resto del capltuld se dedica
a disefios detallados de estas conexiones, utilizando tipos especificos de conectores.
En esta exposicidn el autor posiblemente da gran énfasis a las conexiones de tipo
semirrigido y rigido, porque la mayor parte de los diseflos de edificios con los que
el calculista normal trabaja, se supone que tienen conexiones simples. En los siguien-
tes parrafos s¢ presentan algunos comentarios descriptivos, de los tres tipos de cone-
xiones. .

Conexiones simples (Tipo PR) son muy flexibles y se supone gue permiten girar
los extremos de |a viga hacia abajo cuando estdn cargados, como sucede con las vi-
gas simplemente apoyadas. Aunque las conexiones simples tienen cierta resistencia
al momento (o resistencia a la rotacidn del extremo), se supone que es insignificante,
y sc consideran capaces de resistir solamente fuerza cortante. En la fig. 15-1 s5¢ mues-
tran algunos tipos de conexiones simples. En secciones posteriores de este capitulo
se presentan descripciones mas detalladas de cada una de estas conexiones y de su
comportamiento bajo carga. En esa figura, cada conexidn se muestra como si se hu-
biese realizado e su totalidad con ¢l mismo medio de unidn, en tanto que en la prac-
tica real se usan con frecuencia dos tipos de unién diferentes, Por ejemplo, una practi-
ca muy comun es soldar en taller los dngulos al alma de la viga y atornillarios en
la obra a ta columna o la trabe,

Conexiones semirrigidas {Tipo PR) son aquellas que tienen una apreciable resis-
tencia a ta rotacidn del extremo, desarrollando asi momentos de extremo de conside-
racidn. En la practica de diseflo es muy comin que el proyectista, para simplificar
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Figura 15-2 (a) Conexiones simples (0%). (b) Conexiones rigidas (100%). () Conexiones se-
mrtigidas (50%). {(d) Conexiones semirrigidas (75%). ¢
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el andlisis, considere todas estas conexiones como simples o rigidas sin considerar
sitiaciones intermedias. Si hiciera esa consideracién para una conexién verdadera.
mente semirrigida, pasaria por alto una oportunidad de reducir momentos en forma
apreciable. Para presentar lo anterior con s claridad, en la fig. 15-2, como obser-
vard el lector, se presentan los diagramas de momentos flexionantes para un grupo
fic vigas con carga uniformemente repartida, con conexiones de diferentes porcenta-
jes de rigidez. Se ve que los momentos méaximos en una viga varfan bastante segiin
¢l tipo de conexiones en sus extremos, Por ejemplo, ¢l momento méximeo de cone-
Xion semirrigida de la parte (d) de la figura, es sélo el 50% del momento maximo
en la viga simplemente apoyada de la parte (a), y solo el 75% del momento maximo en
la viga empotrada en sus extremos, de la parte {h).

Angulo en el
pann supetior

" Angulo de aucnto

{a} Angulos cn el alma con dngulo
de atiento y dngulo en el patin supernor

(b} Conewsdn con una te estructuzal

T~

e~V

' )

(I

ic) Conexidn snfdada

Fi_gun 15-3 Algunas conexiones semirrigidas pueden considerarse rigidas si no se requieren
a'ucsadmes en el alma de 1a columna. (a) Angulares en el alma y en ambos patines. (b} Cone-
xidn con perfiles estructurales T. {¢) Conexidn soldada.

15-2 Tipos de conexiones para vigas

Placa de relleno
Segun se requiera

Placa de relleno
stgun se 1equitTA

Placa de relleno
seglin s¢ 1equicra
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Figura 15-4 Conexiones resistentes a momento.

Barra de respaldo

=

1
h Y

Las concxiones semirrigidas s¢ usan con frecuencia, pero por lo general al cal-
cular no se obtiene ventaja de sus posibilidades de reduccién de momentos. Quiza
un factor que hace que los calculistas se abstengan de toman ventaja de eflas mds
a menudo, es la limitacién de las especificaciones LRFD (seccion A2), que solo per-
miten la consideracién de conexiones semirrigidas, cuando se presenta evidencia de
que son capaces de resistir un cierto porcentaje del momento resistente que propor-
ciona una conexién completamente rigida.

Un sepundo factor disuasivo ¢s la necesidad de un método de andlists que queda-
rfa entre el an4lisis para vigas simples y ¢l andlisis para estructuras indeterminadas,
con juntas completamente rigidas. El lector puede ver gue el andlisis de estructuras
en el método de distribucidn de momentos podria afectarse drasticamente, silas cone-
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Conexién semitrigida entre viga ¥ columna. Edificio Ainsley, Miami, Fla, (Lincoln Electric
Company.)

xiones en los nudos se supusieran con porcentajes variables de rigidez. Este tema lo
estudian en detalle Bruce Johnston y Edward H. Moum en un articulo titulado Analy-
sis of Building Frames with Semi-Rigid Connections (Andlisis de estructuras de edifi-
cios coh conexiones semirrigidas).! El fector también puede recurrir al capitulo 8 de
Advanced Design in Struc.ural Steel (Disefo avanzado de acero estructural) por John
E. Lothers (Prentice-Hall, 1960} para una excelente exposicién sobre este tema. En
la fig. 15-3 se muestran diversos tipos de conexiones semirrigidas.

Conexiones rigidas (Tipo FR) son aquellas que tedricamente no permiten rota-
¢i6n en los extremos de la viga y transfieren el 100% del momento al empotramiento.
Las conexiones de este tipo pueden usasse para edificios altos en los que la resisten-
cia al viento se desarrolla proporcionaitdo continuidad entre los miembros de la es-
tructura del edificio. En la fig. 15-4 se mugstran varios tipos de conexiones tipo FR

.que proporcionan una restriccidn casi del 100% . Los atiesadores en las almas de las

columnas se requieren en algunas de esas conexiones para proporcionar suficiente
resistencia a la rotacién. El disefio de esos atiesadores se tratard en la seccién 15-11.
1.a conexidn mostrada'en la parte (d) es muy popular entre los fabricantes de

! Frans. ASCE 107 (1942), pig. 993.

’

h

15-3 Conexiones estandar de vigas atornilladas

estructuras y la conexién con placa de extremo mostrada en la partc (c) se ha usado
también en afios recientes.?

15-3 CONEXIONES ESTANDAR DE VIGAS
ATORNILLADAS

En la fig. 15-5 se muestran diversos lii')os de conexiones atornitladas. Estas conexio-
nes por lo general est4n disefiadas para resistir s6lo al corte, y las prucbas han de-
mostrado que esta préctica es absolutamente satisfactoria. La parte {a) de la figura
tuesira una conexion entre vigas mediante dngulos en el a]ma Este tipo de cone-
xidn consta de un par de 4dngulos flexibles, posiblemente conectados en el taller al
alma de la viga soporiada, y conectados en la obra a la viga o columna de apoyo,
Muchas veces cuando se conectan dos vigas es necesario que {a cara superior de los
patines de las vigas estén al mismo nivel, siendo entonces necesario recortar uno de
los patines (despatinar) como se muestra en la parte (b) de Ia figura. En tales cone-
xiones se debe revisar el bloque de cortante como se vio en la seccidn 3-7 de este texto.

Las conexiones simples de viga a columnas pueden ser ya con dngulos en ¢l al-
ma, ya de asiento, como se muestra en la fig. 15-5. En la parte (c) de la figura, se
muestra una conexién estructural en la que dos dngulos de alma se han conectado
al alma de la viga en el taller, después de lo cual se colocan en la obra remaches o
tornillos a través de los dngulos y la columna. A veces es conveniente tenet un 4ngu-
lo, llamado asiento de montaje, que sostenga la viga durante el montaje. Dicho an-
gulo se muestra en la figura.

La conexién de asiento tiene un dngulo bajo la viga, similar al asiento de mon-
taje que se acaba de mencionar, conectado a la columna en el taller. Ademds, hay
otro angulo, probablemente en el patin superior de la viga, que en la obra se conccta
ala viga y a la columna. Una conexi6n de asiento de este tipo s2 muestra en la parte
(d) de la figura. Si la limitacién de espacio por arriba de la viga causara algun pro-
blema, el 4ngulo superior podria situarse en el tugar opcional mostrado en la parte
(e} de la figura. El dngulo superior, en cualquiera de los lugares mencionadas, es
muy eficaz para evitar que el patin superior de la viga quede amdcnlalmcntc fueta
de su lugar durante la construccién.

La carga que pueden resistir los tipos de conexién mostrados en las partes (c).
(d) v () de la fig. 15-5, estd severamente limitada por la flexibilidad o resistencia
a la flexion de los lados herizontales de los dngulos de asiento.Para cargas | mis pe-
sadas es necesario utilizar asientos atiesadores como el mostrado en la parte (f) de
la figura.

La mayoria de estas conexiones se seleccionan de tablas. El manual LRFD tiene
excelentes tablas de seleccidn de conexiones para vigas remachadas, atornilladag o

1)1, Griffiths, End-Plate Moment Connecttons-Their Use and Misuse, (Conexl ones por mogen-
to con placas d¢ extremo; uso y abuso), Engmeering Journal, AISC, vol. 21, nim. I (primer trimestre,
1984), pigs. 32-14,

\r
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Figura 15-5 (a) Conexidn simple. (b) Conexién simple (c} Conexidn simple (d) Conexién de
asiento. (¢) Conexidn de asiento. (fj Conexidn de asiento con dngulos atiesadores.

soldadas, de los tipos mostrados en la fig. 15-5. Después de que se ha seleccionado
una seccién de viga laminada es muy conveniente consultar estas tablas y seleccionar
tna de las conexiones estdndar, misma que podra utilizarse en la inmensa mayoria
de los casos.

Con objeto de hacer que estas conexiones estdndar tengan un momento resis-
tenie tan pequefio como sea posible, los dngulos vtilizados en 1a fabricacion de las
conexiones, por lo general son livianos y fTexibles. Para calificarlos como apoyos
spmples, los extremos de las vigas deben estar en libertad de girar hacia abajo. La
fig’ 15-6 muestra la forma como los dngulos, ya sean adosados al alma o de asiento,

15-3 Conexiones estadndar de vigas atornilladas

i
:
(s} "
1
q "'
“1
) C
U —
b

Figura 15-6 (a) Flexién de una conexidn simple. (b) Flexi6én de una conexién de asiento.
t

se deformaran tedricamente a medida que los extremos de las vigas giren hacia aba-
jo. El proyectista no deberad hacer nada que estorbe estas deformaciones.

Para que ocuttan las rotaciones mostradas en la fig. 15-6 debe haber cierta de-
formacion en los dngulos. Es un hecho que si los extremos inclinan la pendiente cal-
culada para extremos simples, los 4ngulos realmente se flexionaran lo suficiente para
tener esfuerzos mayores a los correspondientes al punto det limite de fluendia; si esto
ocurte, quedaran deformados permanentemente y las conexioned se aproximardn real-
mente a la forma de apoyo simple. El lector verd ahora por qu¢ es convenicnte usar
angulos delgados y gramiles grandes para el espaciamiento deemaches o tornillos,
si es que el objetivo del calculista son conexiones que trabajen como apoyos simples.

Estas conexiones tienen cierta resistencia a momentos. Cuando los extremos de
Ja viga empiezan a girar hacia abajo, la rotacién sin duda es resistida en cierta medi- |
da por la tensién en los tornillos superiores, aunque los Angulds sean muy delgados -
y fexibles. Egnorar el momento resistente de estas conexiones ocasionard vigas de
dimensiones conservadoras. Si se van a resistir momentos de cualquier magnitud,
es necesario proporcionar juntas tipo rigido y no conexiones con dngulos unidos al
alma o dngulos de asicnto.
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15-4 TABLAS DE CONEXIONES ESTANDAR
DEL MANUAL LRFD

En la quinta parte del manual LRFD se presentan una serie de tablas en las que el
calcufista puede seleccionar varios tipes diferentes de conexiones estandar. Estas ta-
blas contienen conexiones atornilladas o soldadas a base de angulos, conexiones con
dngulo de asiento para las vigas, coneviones con dngulo de asiento atiesado, conexio-
nes cargadas excéniricamente, conexiones a base de un solo dngulo y olros tipos mas.

En las siguientes secciones de este capitulo (de la 15-5 a la 15-8} se seleccionan
algunas conexiones estdndar usando las tablas del manual. Las ultimas tres secciones
{15-% a la 15-11) presentan informacién concermiente al disefio que no se incluye to-
talmente en las tablas LRFD,

15-5 DISENO DE CONEXIONES ESTANDAR
ATORNILLADAS A BASE DE ANGULOS

E_n edificios pequefios y de poca altura (la mayoria de los edificios) las conexiones
simples de los tipos mostrados en las partes (a) ¥ (b) de la fig. 15-5 se usan por lo
general para conectar las vigas a trabes o a columnas. Los dngulos usades son algo
delgados (5/8 plg es el espesor maximo arbitrario considerado en el manual LRFN)
por lo que tienen la flexibilidad necesarra mostrada en la fig. 15-6. Los &ngulos desa-
rroilan pequefos mementos (supuestamente no mas del 20% del carrespondiente a
un empotramiento), pero éstos se 1ignoran en el disefio.
Los dngulos sobresalen } del alma de la viga como se ve en la fig. 15-7. Esta
sahente es muy diil para ajustar los miembros durante el maontaje,
) En esta seccion se disefan varias conexiones estdndar atornilladas para vigas
simples con ayuda de las tablas de la quinta parte del manual LRED. En estas tablas
se usan las sigulentes abreviaturas para las diferentes condiciones de los tornillos:

b. A325-8C y Ad490-5C (conexiones tipo friccidn).
2. A325-N y A490-N (conexiones tipo aplastamiento con roscas en los planos
de corte).

3

Para la seccibn A-A,
véase la g 15-8 —

o i, = 1! ple
A ol A
O | Espaciamiemo Wwiox 108
Q| de 3 plg (r= Zﬁzplg)
o]
o] 1oy
[ - plg

L
; pig hacia afucta —J L—*L 2 plg

Figura 15-7

15-5 Disefo de conexipnes estandar atornilladas

3. A325-X y A490-X (conexiones tipo aplastamiento con roscas fuera delos pla- -~
nos de corte), . P
4. A307 (tornillos comunes).

Para determinar la capacidad de disefio de 1as conexiones a base de dngulos ator-
nillados es necesario revisar las resistencias por corte y por aplastamiento de los tor-
nillos, asi como la de los dngulos conectores. Para hacer esas revisiones sq usan las
siguientes tablas del manual LRFD: I-D (resistencia por corte de tornillos), I-E (re-
sistencia por aplastamiento de conexiones), 1-F (resistencia por aplastamiento de tor-
nillos con diferentes distancias a los bordes), I-G-1 e 1-G-2 {resistencia por bloque
de cortante), H-A y II-B (resistencias por corte de tornillos en conexiones tipo aplas-
tamicnto ¥ en tipo friccion).

Se puede ver en las tablas 11-A y 1I-B que las longitudes de los dngulos (valores
de L en las tablas) de conexiones estdndar varian de 5§ a 29} plg. Sin embargo, si
los tornillos se colocan at tresbolillo, las longitudes (valores L’ en las tablas) varian
de 7 a 31 plg. La separacién minima centro a centro de los tornillos es de'2fd (especifi-
cacion 13.9), pero una separacion de 3d se usa en las tablas de conexiones estdndar.

Se considera que la longitud minima de los 4ngulos conectores debe ser por lo
menos igual a la mitad de la distancia entre las puntas que llegan al alma de los file-
tes de las vigas (llamadas distancias Ty dadas en las tablas de propiedades de seccio-
nes en la primera parte del manual). Esta longitud minima se usa para proporcionar
suficiente estabilidad durante el montaje.

El ejemplo 15-1 presenta el diseflo de los Angulos conectores para una viga sim-
plemente apoyada, usando tornillos tipo aplastamiento cn agujeros de tamafo es-
tandar. En este ejemplo, Yas resistencias de disefio de los tornillos y 4ngulos se toman
de las tablas apropiadas. El autor muestra cdmo se revisan los valores dados en las
tablas con los procedimientos que se vieron en los capitulos :IZ y 13.

EJEMPLO 151 '
Seleccione una conexién de extremo simple para la W30x 108 (r, = 0.545 plg)
mostrada en la fig. 15-7; la reaccidn factorizada R, es igual a 160 klb. La vigg
es de acero A36 y se usardn tornillos A325-N de % plg cn:agujcros estandar de
13/16 plg. K

Solucién: ‘
Tabla HH-A (Resistencia al corte de torniifos). En esta tabla para tornillos

A325-N de } plg y una reaccién de 160 kib, seleccionamos una conexién de 6

hileras con un dngulo de espesor de 5/16 plg y una longitud L de 17} plg. (Esta

longitud parece satisfactoria en comparacién con la T de 263 plg para este per-
fil.) Los tornillos resisten 186 klb en cortante.

Revision del valor anterior: los 6 tornillos trabajan a cortante doble y resis-
tirdn (6)(2¥0.44)(0.65 x 54) = 185.3 kib.

Tahla H-C (Resistencia al corte de los dngulos conectores). En esta tabla
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se ve que Ja resistencia de diseflo por corte de los dngulos de 5/16 plg para una
conexién con 6 hileras de tornillos A325-N de ! plg, es de 206 klb,

Este valor se basa en la resistencia al corte vertical a través de los agujeros
de dos dngulos ¥ determinado con la siguiente férmula en laque ¢ = 0.75 y
d es el didmetro de 10s tornillos. La seccion J4 de las especificaciones LRFD
estipula que para calcular la resistencia por corte se debe usar d + % plg en

vez de d + | como en ¢l caso de los nuiembros a tensidn,

R.~02t[(Lobien L') — n(d + 1/16)] 0.6 F.
R, ={0.75)(2 x $/16)[(17.5) — (6}{3/4 + 1/16)](0 6)}(58) = 205.9kiby

Tabla I-F (Resistencia por aplastamiento de los tornillas), Para un tornillo
A325-N de ] plg apoyadd sobre 1 plg, 1a tabla da un valor de 78.3 klb. Como
- tenemos 6 tornillos apoyados sobre 0.545 plg, la resistencia total por aplasta-
miento es de (6)(78.3)(0.545) = 256 kib > 160 kib.

Este valor puede revisarse con la expresion usual para el aplastamiento:
d24dtF, congp - 075

(6)(0.75)(234)(3/})(0.545)(58) ~ 256 klb v

Tabla I.F (Resistencia por aplastarmiento de los dngulos). El tornillo supe-
rior con una distancia al borde de arriba de 1} plg (segiin la tabla 1.F) puede
resistir 54.4 klb para los dos dngulos si se apoya sobre | plg, pero estd apoyado
sobre 2 x & plg de espesor de dngulos.

El tornillo superior resiste (13(54 412 x 5/16) = 34 kIb
Los otros § tornillos resisten {$)(78.312 x 5/16) = 244.6kib
Total = 278.6 klb = 160 kIb

Este valor puede revisarse con las {érmulas J3.1c y J3.1a. Para el tornillo
superior apoyado sobre 2 x liﬁ plg v localizado a 1} plg del borde de arriba te-
nemos dpLtF, = (0.7541.25)2 % I%)(SS) mas la resistencia de los otros 5 torni-
Nos. (0.75)(2.402 % %)(58) = 278.7 kib ~.

Para seleccionar las longitudes de los 1ados de los éngulos es necesario estu-
diar 1as dimensiones dadas en la fig. 15-8 que es una vista segun el corte 4-A
en la fig. 15-7. En la parte inferior derecha de la figura se muestran los claros
mininos necesarios para la insercion y poder apretar los toinillos. Estos son las
distancias #{, y C, mostradas ¥ sc lecn, para tornillos de 1, en la tabla Assem-
bling Clearances (Claros para ensamble) de la quinta parte del manual LRFD.

Para los lados de los dngulos atornillados a la viga se usa un gramil de
2} plg. Con una distancia minima al borde de 1 plg seleccionamos para esos la-
dos una longitud de 3% plg. Para los lados proyectantes al gramil minimo es
&+ 1} + 1} plg = 2} plg, digamos 3 plg. Seleccionamos un lado de 4 plg.

15-5 Disafic de conexiones estandar atornilladas

—
| plg min :
— v
Valor minimo Alma de la viga de ] plg
=dayi gl 1 .
[T} 5 . I -
=6l ple is plg
) Arandels 3 plg min = H en la (abla
—
b plg min . L l} plg min = ) en la 1abla

1
!ple— |-3 nlg ‘
gramul = ); plg

Use 2Ls 4x 3 x § x 1 pie ~ 5iplg.

Figura 15-8

En el ejemplo 15-2 se presenta el diseiio de otra conexién atornillada. El proble-
ma es muy parecido al del ejemplo 15-1 exceplo,que la resistencia de la‘icone_xién
queda regida por la capacidad a cortante de la seccion neta de los dngulosiy no por
la de los tornillos.

FJEMPLO 15-2
Seleccione una conexidn para la W27x 94 (¢, = 0.490 plg) mostrada en la
fig. 15-9. La viga simplemente apoyada es de acero A36 y tiene una reaccion

factorizada R, igual a 200 kIb L.a conexidn debe hacerse con tornillos A325.N
de § plg en agujeros estandar de {§ plg.
»

’r .
1! e , s
o} . 1
of |k G \
© 1 vig

)
; plg-‘l L—'L—l plg

Figura 15-9

Solucidn:

Tabla 1-A (Resistencia af corte de torniffos). En esta tabla seleccionamos
una conexién de § hileras con angulos de § plg, longitud L de |4§ plg(T = 24
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plg) ¥ capacidad de 211 kib. El pie de pagina c en la tabla sefiala que la capaci-
dad est4 regida por la fuerza cortante neta en los dngulos.

Tabla H-C (Resistencia al corte de los dngulos conectores) La capacidad.

por cortante de los dngulos seleccionados en el tltimo paso es de 192 kib < 200
klb; por eso pasamos a una conexién de 6 hileras que tiene una capacidad de
232 kib > 200 kib.

Tabla I-E (Resistencia por aplastamiento de los torniflos).

'  Resistencia por
aplastamiento de los tornillos = (6){(9] 3)(0.490) = 268.4 kIb = 200 kIb

Tabla I-F (Resistencia por aplastamiento de los dngulos).
f

Resistencia por
aplastamiento de los tornillos = {(1)(54.4)(2 x 3/8) = 408

1 {5)91 32 x 3/R) = 3424
383 2 KIb = 200 kib

Use 2Ls 6 x 3} x § plgx | pie 5} plg (1a longitud de los lados de los dngutos
se selecciona como se describié en el ejemplo 15-1).

15-6 DISENO DE CONEXIONES ESTANDAR
SOLDADAS A BASE DE ANGULOS

La tabla IT1 en 1a guinta parte del manual LRFD proporciona la informacién necesa-
ria para disefar dngulos de conexion soldados en vigas. Esta tabla se usa normal-
mente cuando los dngulos se conectan a las vigas en taller y luego en campo se
atornillan a otros miembros. Si los d4ngulos de conexién se sueldan a ambos miem-
bros, los valores para la soldadura dados en la tabla IV det manual se consideran
mds apropjados.

La soldadura usada para conectar los 4ngulos a la viga se denomina soldadura
A cOmo se muestra en !q fig. 15-10. 5i una soldadura se usa para conectar la viga

('.
&
7 [
Erim
4 7
Tornillos Soldadura A
de campa )
2
v,
K -
2
A nin :
A L Al
. Figura 15-10

bR

15-6 Diselo de conexiones estandar soldadas

a ofra viga o columna, esa soldadura se llama soldadura B como se muestra en la
fig. 15-11, . )

Para las situaciones comunes s¢ usan dngulos de 4 x 3} plg con ¢l lado de 3}
plg conectade al alma de la viga. l.os lados de 4 plg reciben los gramiles estdndar
para las tornillos que se conectan a los otros miembros. E! espesor del dngulo selec-
cionado es igual al tamano de la soldadura mas % plg o ¢l minimo valor dado en
Ia tabla t1-A para los tornillos. Las longitudes de los dngulos son las mismas que
las usadas para los casos en donde los tornillos no se disponen en forma escalonada
(0 sea de 5} plg a 29} plg).

Las resistencias de disefio de las soldaduras en el alma de la viga {soldadura A)
dadas en la tabla 111 del manual se calcularon tomando en cuenta las excentricidades
por medio del método del centro instantaneo gue se estudié brevemente en el capitu-
lo 14. Para seleccionar una conexién de este tipo, el proyectista escoge un tamaifio
de soldadura de la tabla 111 y luego pasa a la tabla II-A para determinar el nimero
de tornillos requeridos para la conexidn al otro miembro. Este procedimiento se ilus-
tra en el ejemplo 15-3.

EJEMPLO 15-3 . '
Diseite Ia conexién simple de una viga que debe soldarse (SAP) a una viga
W3I0x9(, = 0470plgy T = 26% plg) ¥ luego atornillarse a otro miembro.
La reaccidn factorizada R, de la viga es de 210 klb, el acero es5 A36, los elec-
trodos E70 y los tornillos A325-N de § plg.

Solucidgn:

Tabla 111 (Resistencia de disefio de la soldadura A). Una posibilidad segin
esta tabla s una soldadura de } plg con 20% plg de lonyitud y una resistencia
de discfio de 269 klb. Esta longitud es compatible con &l valor 7 de 263 plg.
Segiin la especificacién J2.2, para una soldadura de } plg el espesor minimo
del dngulo es de ]i,, plg. El espesor minimo del alma de Ja viga es de 0.55 plg,
que es mayor que el suministrado de 0.470 plg. La capacidad de la soldadura
se debe reducir proporcionalmente, tal como sigue: :

047
65_50(269) = 230 kib > 210 klb 0K

.

Tabla IT-A (Resistencia al corte de lormilios). La longitud seleccionada pa-
ra cl 4ngulo es de 20}, plg y esto corresponde a una conexion atornillada con
7 hileras segin la tabla 11-A. En esta tabla encontramos que 7 hileras de torni-
llos A325-N de  plg soportaran 217 klb, utilizando para ello un 4dngulo de 1}3 ;
plg de espesar.

Use 2Ls 4 x 35)( ,-53 x | pie R; plg
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La tabla 1V en la quinta parte del manual LRFD proporciona la informacién
necesaria para diseflar conexiones estdndar a base de dngulos soldados, o sea con
soldaduras A y B como se muestra en la fig. 15-11. Para las resistencias de disefio
de las soldaduras A se ha tomado en cuenta la excentricidad de Ia carga {como en
la tabla 11}, pero no para los valores de la seldadura B

A menudo son necesarios tornillos de montaje para montar estas vigas. Se colo-
can cerca del fondo de los dngulos para no reducir apreciablemente la flexibilidad

-de los dngulos. En algunos casos éstos pucden ser necesarios en la parte superior de
los dngulos para estabilizar la junta durante el montaje. Tales tornillos se pueden
quitar posteriormente si se estima que proporcionan mucha restriccién a la rotacien,

El ejemplo 15-4 ilustra el disefio de una conexion de viga conectada con solda-
duras A y B.

FIEMPLO 15-4
Scleccione una conexidn estdndar a base de dngulos con soldaduras A y B para
una Wi0x90 (r, = 0.470plg, T = 26% plg) que tiene una reaccién factoriza-
da igual a 210 klb. Considere electrodos E70 y ¢l proceso SAP de soldado.

 Solucion:

Tabla IV (Resistencias de disefio de las soldaduras A y B). Para la soldadu-
1a A es posible escoger un tamafio | plg y una longitud de 20 plg (compatible
con T) que soportara 257 kib. Una soldadura B de 153 plg para este caso sopor-

. tard 228 klb. El espesor minimo del alma es de 0 55 plg. En consecuencia, Ia
-capacidad de la soldadura se reduce proporcionalmente ¢omo sigue:

- 0.470
7 o5s (257) = 219.6 kIb =~ 210klb . OK

Use 2 Ls 4x3x gxo pie 8 plg

15-8 Disefic de conexiones soldadas de asiento para vigas

15-7 CONEXIONES A BASE DE
UNA SOLA PLACA

Un tipo bastante econdmico de conexidn flexible que se usa cada vez mds y que no
se considera ¢n el manual LRFD ¢s la conexién a base de una sola placa mostrada
en la fig. 15-1{d). Los agujeros para los tornillos se barrenan de antemano ¢n la pla-
ca yen ¢l alma de 1a viga; luego fa placa se suctda en taller a )a viga o columna sopor-
tante y por dltimo se atornilla la viga a la placa en campo. A los montadores les
gusta este tipo de conexién por su sencillez. Les agrada especialmente cuando se co-
necta una viga a cada lado de una trabe como se muestra en la fig. 15-12(a). Todo
lo que tienen que hacer es atornillar las almas de las vigas a las placas en cada lado
de la trabe. Si se usan angulos para tal conexidn los tornillos deben pasar a través
de los dngulos en cada lado de la trabe y también a través del alma de ésta como
se ve en la parte (b) de la figura. Esta es una operacién de campo algo mds dificil
de efectuar.

En la conexion con una sola placa, se supone que la reaccién se distribuye uni-
formemente en los tornillos que atraviesan el alma. Se supone también que ocurre
una rotacién relativamente libre entre los extremos def miembro y [a trabe soporian-
te o columna. Varios estudios y pruebas han demostrado que esas conexiones pue-
den desarrollar algo de momento, dependiendo de los siguientes factores: nimero, .
tamafo y arreglo de los tornillos, espesor de fa placa y alma de la viga, relacion entre
¢l claro y el peralte de la viga, tipo de carga y flexibilidad del elemento soportante.

No se presenta aqui un ejemplo de disefio de este tipo de conexién por no estar
considerado en las tablas del manua!l LRFD. Existe un procedimiento de disefio {(muy
empirico) que emplea cargas de servicio.?

15-8 DISENO DE CONEXIONES SOLDADAS
DE ASIENTO PARA VIGAS

Otro tipo de conexién para vigas bastante flexible puede logtarse utilizando un 4an-
gulo de asiento como el mostrado enlafig. 15-13. Los asientqs para vigas obviamen-
fe son una ventaja para fos operarios que realizan ¢l montaje. Los conectores para
esos angulos pueden ser tornillos o cordones de soldadura; por falta de espacio con-
sideraremos aqui s6lo conexiones a base de soldadura, Los dngulos d¢ asiento por
lo general se sueldan en taller a la columna y en campo a la viga. En ocasiones los
angulos de asiento se punzonan para recibir un perno de montaje como se muestra
en la figura. Los agujeros pueden ser ovalados, si se desea, con el fin de facilitar
la alineacidn de los miembros. )

'R.M. Richard y cols , The Analysts and Design of Single Plate Framing Connections, {Andlisis
¥ discho de conexiones simples con una sola placa), Engineering Journai, A15C, vol. 17, nim, 2 (segundo
trimesire, 1980), pdgs. 3R-52
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(h) Coneuidn umple con Angirlos ¢n ¢b 2lma

Figura 15-12 (a) Conexidn simple con una sola placa. (b) Conexidn silﬁple con dngulos en
el alma.

Puede usarse una conexiéon con asiento sélo cuando se usa conjuntamente un
angulo en la parte superior, como se muestra en la fig. 15-13. Este éngulo que pro-
porcicna soporte lateral a la viga puede también colocarse opcionaimente a un lado

de ella, como se ve en la parte (a) de la figura. Como el dngulo en la parte superior

supuestamente no resiste ninguna carga, su tamafo puede seleccionarse a criterio del
proyectista. Se usan dngulos bastante fMexibles que se Mexionan junto con la viga a
la que estin conectados cuando ésta tiende a rotar bajo las cargas a la que estd some-
tida. Esta situacién se ilustréd en la fig. 15-6 (b). Un dngulo que se emplea con fre-
cuencia para esto es el de 4xdx},

Como se verd en las tablas LRFD las conexiones de vigas con asientos sin atie-
sar pueden resistir solo cargas Tactorizadas ligeras dé hasta 102 kib si se usan angulos
de 1 plg de espesor de acero A6, Para cargas de esta magnitud, dos cordones verti-
cales ¢n los extremos del asiento son suficientes. El dngulo superior se suelda sobre
sus bordes horizontales de modo que cuando Ia viga tienda a rotar este dngulo flexi-
ble, tenga libertad de separarse de la columna y participar en la rotacién.

Las cargasde disefio mostradas en las tablas VI-A v VI1-B se calcularon con base
en un traslape (retallo) de § plg en vez del nominal de ; plg usado en conexiones
por alma de 4ngulos. Este valor se usa para compensar posibles defectos en la longi-
tud de la viga. Los vaiores en la tabla VI-A se basan en vigas y 4ngulos de asiento
hechos con acero A36; los valores en la tabla VI-B se refieren a dngulos de acero
A36 y vigas con F, y 50 klb/plg?. Los nimeros en ambas tablas representan las car-
gas mdximas que pueden colocarse en los lados horizontales proyectantes de los dn-
gulos de asiento.

La tabla VI-C proporciona las resistencias de disedo de las soldaduras de los

angulos de asiento. Estos valores se determinaron por mcdioncI método elistico (o

15-8 Disefo de conexiones saldadas de asienta para vigas

Angulp supetios
inl

Locahiracidn opaenal
del dnguln superior || _'_; plg hacia afuera

AAAYERBANNN

[amaho de , Remaies Totnillos de montage Tornillo de montaje

la soldadura
trahla V1A

o Rl o
~

.-~ Remates
- .

— —_— -

Longitud de
la saldadura

__ Longitud del angula _I L

ANNNN

Angulo de asienio

{tabla VI-A o B)

Figura 15-13

vectorial) que se describié previamente en la seccién 14-13 del dltimo capitulo. El
ejemplo 15-6 ilustra la seleccién de un dngulo de asiento sin atiesar, asi como del
angulo superior de la conexidn.

FJEMPLO 15-5 ,

Disefe un angulo de astento soldado sin atiesar para soportar la reaccién facto-
rizada de una viga de 60 kb, La viga tiene una seccién W24 x 55 (, = 3 ple).
Se supone que hay suficiente espacio a Jo largo det alma de la viga para instalar
un dngulo de asicnto de 8 plg de longitud. Considere acero A36, elecirodos E70
y soldaduras depositadas con el proceso SAP. . '

Solucion:
L]

Tabla VI-A. Para un alma de } plg es necesario entrar a la columna de 8
plg de longitud para el lado proyectante del dngulo y liggar al valor de 75 kib;
en la tabla se da un valor requerido de 1 plg para el espesor del dngulo.

Tabla VI-C. Es posible soportar la carga de 60 klb con un dngulo de 5 x 3
plg v una soldadura de § plg, o un dngulo de 6x4 plg y una soldadura de }
plg, o bien, con un dngulo de 7 x 4 y una soldadura de { plg. Sin embargo, con
un 4ngulo de 8 x 4 plg se requiere s6lo un pase de soldadura de ﬁ plg.

Use un angulo de asiento de B x4 x 1 plg x 0 pie 8 plg vy un dngulo
superior de 4 x 4 x | plg \
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15-9 CONEXIONES DE ASIENTO ATIESADO

Cuando las vigas sc apoyan sobre conexiones de asiento y las reacciones factorizadas
son muy grandes (mds de 100 klb), es necesario atiesar los asientos. Estas reacciones
causan mormentos en los lados horizontales de los dngulos de asiento que no pueden
resistirse con los dngulos de espesor estdndar 2 menos que de alguna manera se re-

fuercen. En las figs. 15-5(f) y 15-14 se muestran conexiones caracteristicas de asiento
atiesado.

Los astentos atiesados se pueden soldar o atornillar. Los asientos atornilla--

Soldaduras en los extremaos
del dngulo supenar ton mejores

’—’—\’-\1-1 I
que tormltos desde ¢l punia
de vista de la flexibihdad f]

LT 3
:_ ™~ Aucsadares 8 8 73 ’
- atustados O Pe]

_.j para cargar| 0 I'e] F/:

il L]

{a) Asichio aisesadn con dngelos atarmllados

L—

tb) Axiento avesado con 1e estructural sokdada

T
hstancia mimima — -— Thstancia mimma:
2 x 1zin4aio r-l 2 x lamaho
de la soldadiira de la soldadura
: L
1 1 MmOZL——]——«]fL—*LMFnO?L

(c} Asienta anesado de dos placas soldadas

Figura 15-14 (a).Silleta lalicsada con &ngulos atorntllados, {b) Silleta atiesada con un perfi]
T soldado. (¢c) Silleta atiesada formada por dos placas soldadas.

15-10 Diserio de conexiones resistentes a momento

|
Soldadura de ranura .
Soldadura de Nletc
r Placa d¢ conexién de extremo
s
C = o W Y
// Angulo de asiento ' . bl'
ﬁ (puede scr atiesado) ' .
7 !
(— :

({18
Figura 15-15
:

dos pueden atiesarse con un r:!ar de 4dngulos como se muestra en la parte (a) de la
fig. 15-14. Pueden usarse cothd atiesadores atornillados o soldados los perfiles es-
tructurales T; en la parte (b) de la misma figura se muestra un atiesador soldado.
También se usan cominmente,los atiesadores soldados a base de dos placas como
el mostrado en la parte (c).

En la quinta parte del manual LRFD se presentan ejemplps de disefio de cone-
xiones de asiento atiesado, tanto atornillados como soldados. En estos ejemplos se
hace uso de las tablas VII y VHE del manual.’ - :

15-10 DISENO DE CONEXIONES RESISTENTES
A MOMENTO

En esta seccidn se tratardn las conexiones resistentes a momento. No es el propdsito
del autor describir 1odos los posibles arreglos de este tipo de cothiones. 5ino presen-
tar la teorfa bisica de la transferencia de corte y momento de una viga hacia otro
miembro. Si esta informacién se entiende claramente, el lector serd capaz de disefar
en forma satisfactoria otras conexiones resistentes a momento, cualquicra que sca
el arreglo de los tornillos o la soldadura. .

Las conexiones de vigas, estudiadas previamente, fueron disefiadas con el obje-
to de climinar la mayor parte de la resistencia al momento. En estructuras entera-
mente continuas, las conexiones se disefan para resistir la totalidad de los momentos
calculados, La fig. 15-15(a) muestra un tipo comin de conexidn resistente a momen-
to. En la conexion mostrada, la fuerza de tensién en la parte superior de la viga es

— e

P R N
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transferida por soldaduras de filete a la placa superior y por soldadura de ranura,
de 1a placa a la columna. Para facilitar la soldadura de placa superior puede ahusar-
se como se muestra en la parte (b) de la figura.

Algunas veces los patines ¢de [as vigas s¢ sueldan a la columna con cordones de

ranura al ras y en el otro extremo con el tipo de conexidn que se acaba de describir,
este arreglo se ilustra en et ejemplo 15-6.

* FJEMPLO 15-6 .

[' .
’1 Placa avuhar Placa de cnnendn

¥ — ] WANT

I

-

1]

Discie 1a conexién resistente a momento del tipo mostrado en la fig. 15-16 para
los extremos de una W18 x 46. La viga de acero A36, tiene una reaccién factori-
zada de 65 klb y un momento en su extremo de 250 kIb-pie. Considere electro-
dos E70 y el proceso de soldadura SAP. Suponga que se ha seleccionado
previamente un dngulo de asiento de 6 x4 x 3 plg.

—

Placas anesadoras,
Tree - {disefio scgun seccidn K
de las Fsp LREIDY)

~

‘J (Viase pm\:mjm‘ln

de este capiiulo)

Figura 15-16

Solucidn:

Conexién por cortante: Ensayamos una soldadura de filete de | plg en el dngulo
de asiento.

65
Altura requerida = (0 707)(L){0 7510 6 x 70)
=~ 5 84 plg (usamos 6 plg en cada lado)

Conexidn por momento en el extremo al ras. Suponemos una soldadura de ra-
nura biselada a tope a todo lo ancho del patin:

T = fuerza por resistirse

- momento dividido entre la distancia entre centros de patines

12 x 250

- » | 7] 9
18.06 — 0.605 1719 kib

Ve

15-10 Disefio de conexiones resistentes a momento

Resistencia de la soldadura a tope en tensidn para todo el ancho del patin =~
(6.060)(0.605X0.9)36) = 118.8 klb. Tension que toma la placa auxiliar = 171.9
- 118.8 = 53.1 klb. Suponiendo una PL de ﬁ plg de espesor se reguiere un an-
cho de :

53.1
_._w_h,—__4_7 I do 4 !
509 %36 437PlE  (igamos 4} ple)

Suponiendo una soldadura de filete de & plgen la placa auxiliar, como se muestra
en la fig. 15-7, se requiere: '

53.1
(0.707)(0.75 x 0.60 x 70)

Longitud del filete = — 451272 plg
(%) :

{digamos 6} plg en cada lado)

Consideremos | plg para la soldadura de bisel.

Use una placa auxiliar de § x 4} x 8 plg

Conexion por momento en el extremo opuesto de la placa. Suponiendo que
T y € estan entre si a una distancia igual al peralte de la viga:

12 x 250
- L 166.1klb
18.06 6.1

B . L}
Suponiendo que la conexién superior tiene un ancho alge menor que el patin
de la viga (digamos $§ plg), su espesor se encuentra como sigue:
166.1 ’
= ————— = 1025 pl digamos 1§ pl
(5)(0.9 x 36) pig ClEamos’s P

~

Suponemos filetes de i plg en la placa:

Placa aumhar

=1,

I-AJ— 8 plg.

Fignra 15-17
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-~
Margen para montaje

e

(I'igllra 1518

166 1
Longitud reguerida de soldadura

- = 19 89 plg
. (3807010 TS x 0.6 x T))

(Véase la fig. 15-18)

15-11 ATIESADORES DE ALMAS DE COLUMNAS

Si una columnna a la gue se conecta una viga se flexiona apreciablemente en la conce-
x19n, el momento resistente de ésta se reducird sin importar qué tan buena sca la
conexion. Ademds, si la placa superior de la conexidn, al tratar de separarsc de la
columna, flexiona al patin de ésta, como se muestira en la parte {a) de la fig. 15-19,

14 P1. de contxidn spbre el patin sapenor jala la columna,
sasienando que cl patn de la W ose fleione

" F‘ | <|ng|lud"'— :

‘ T—- /‘

Anchn ; 4
\__Yereopself

V7777

e

- S

{ a soldadura estd sobteesforzada aqn

Placas aniesadoras

{a) ihh

B

Pucde recortarse para permitir
el paso de ducios

X7

S = v SN

i
Figura {5-19

15-11 Atiesadores de almas de columnas

la parte media de la soldadura puede quedar sobreesforzada (parecido a la accidn
de arranque que se estudid en el capitalo 13 para tornilles).,

Cuando existe el peligro de que el patin de la columna se flexione como se des-
cribe aqui, debemos asegurarnos de que se proporcione el momento resistente calcu-
lado en [a conexidn. Esto puede lograrse usando una columna con patines més rigidos
o anadiendo placas atiesadoras a!l alma de la columna como se muestra en la parte
(b} de la fig. 15-19, Casi siempre es mas conveniente usar una columna mds pesada
porque las placas atiesadoras en el alma resultan caras y molestas en su uso.

Los arquitectos objetan el uso de placas atiesadoras en el alma de columnas por
la dificultad que presentan al libre paso de tuberias y conductos por la parte interior
de éstas; sin embargo, esta dificultad puede vencerse facilmente. Si la conexion es
s6lo a un patin de 1a columna, el atiesador no tiene que extendeise mas alld de la
mitad del peralte de la columna como se muestra en la parte (b) de la fig. 15-19;
v 51 [a conexidn se hace en ambos patines, 1as placas atiesadoras pueden perforarse
para permitir el paso de los conductos como se muestra en la parte (¢) de 1 figura.

En la exposicitin que sigue, la fuerza factorizada aplicada por el patin de la viga
a la columna se denomina P,,. La especificacién LRFD-K! estipula que si su valor
es mayor que cualquiera de las siguientes fuerzas resistentes serd necesario propor-
cionar atiesadores en el alma. En las siguientes expresiones, b, es la distancia libre
del alma de la columna entre los filctes de los patines y #; es el espesor de los pati-
nes de la viga o de la placa de la conexién por medio de la cua! se aplica la fuerza
concentrada.

Py = resistencia de disedo del patin

- 562511F, (Férmula L.RFD-K1.1)

P.1, + P_, = resisiencia local a la fluencia en el alma,
considerada en el capituio 10 ~
=Fu (5% 4 1) (Férmula LRFD-K1.2)

- - . 1] Al
P, = resistencia al pandeo del alma sin atiesar

- 3690 (;—') 12 VF,

F

Wormula LRED-KL.8)

Los valores de P, Py, ¥ Pty + P, para los perfiles W normalmente usados
como columnas se han calculado e indicado en las tablas de columnas de la segunda
parte del manual LRFD para aceros con F, de 36 y de 50 kib/plg?,

El manual sugiere una serie de reglas para el disefio de atiesadores del alma de
columnas. Estas son las siguientes:

1. El ancho del atiesador mas ta mitad del espesor del alma de 1a columna no
debe ser menor que la mitad del ancho del patin de la viga o de la mitad de
la placa de conexién por momento que transmite la fuerza concentrada.
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'+ 2. El espesor del atiesador no debe ser menor que ¢,/2.

B W hay una conexién por momento aplicada sélo a un patin de la columna,
la longitud del atiesador no tiene que exceder de la mitad del pcraltc de la
columna,

4. El atiesador debe soldarse al alma de la columna con una resistencia sufi-
ciente para tomar la fuerza cavsada por el momento desbalanceado sobre
los lados opuestos de la columna.

Para la columna en el ejempto 15-7, es necesario usar atiesadores en el alma
de ésta o seleccionar una columna mas grande. Las dos a]lcrnanvas se consideran
en la solucién.

' FJEMPLO 15-7

Una columna de acero A6 estd formada por un perfil W12 x87; estd sujeta
a fuerzas Cy T de 171.9 kb transferidas por la conexién tipo FR a través de
los patines de una viga W18 x 46, Se verd que esta columna no es capaz de resis-
tir esas fuerzas. {a) Seleccione una columna con seccion W12 mds grande que
sea satisfactoria. (b) Usando la seccidn W12 x 87, disefie los atiesadores para
¢l alma de ésta asi como sus conexiones. Considere electrodos E70 y el proceso
de soldado por arco sumergido (SAS).

Solucidn:

Datos de 12 vipa WIBx46: b, = 6.06 plg, 1, = 1, = 0.605 plg
Datos dela columna W12 x87:d = 12.53plg, . = 0.515plg, 1, = 0 810 plg

J Revisidn de la magnitud de las fuerzas transmitidas a la columna.
2 Segtin las tablas de columnas del manual LRFD, se tiene para la W12 x 87
Pp = 133klb < 171.9 klb NG
Pty + Py = (19)(0.605) + 139 - 150.5kIb < 171.9kIb NG
Poa=311klb>1719kIb - 0K

.. Por lo que se requiere una columna mas grande o adicionar atiesadores,

(a) Seleccidn de una columna mids grande

Por inspeccidn una W12 x96 no seri suficiente porquse P, en la tabla es
menor que 171.9 kib.

Ensayamos una W12 x 106

P =198 kIb > 171.9 Klb OK
Pty + Puy= (22)(0605) 4 185 = 198.3 kib > 171.9KkIb OK
Py = SIRKIb > 1719 kib 0K

Use una WI2 x 106

..v_ Y

Problamas

(b} Diseto de atiesadores para la W12 x 87 lomando en cuenla las reglas
del LR¥TY presentadas antes de este ejemplo.

1719 - 133

i Area requerida para el atiesador - 6 - 1.08 plg?
Ancho minimo del atiesador = ibf - %'" = 6—;)—6 - 9? - 1.76 plg
f minimo de los atiesadores = LI.; = 0—?2 = (0.3025 plg

. 1. '
f requerido para los atiesadores = 1—32 = 0.614 plg digamos ﬁ plg

’ 1.08
) Ancho requerido = 0625 " 1 728 plg, digamos 4 plg por
‘ consideraciones précticas

. . d 1253
Longitud minima - 3 5 - 0.810 = 5.46 plg, digamos 6 plg

Use 2 PL % x4 plgx 0 pie 6 plg

Disciio de la soldadura de los atiesadores

Eltamafio minimo requerido segtin la tabla J2.4 es de } plg con base en el espe-
sor del alma de la columna de 0.515 pig,

171.9 — 133~
(0.75 x 0.60 x 70)(0 707)(})

' Longitud requerida de soldadura -

- 6.99 pl}, digamos 7 plg.

A}

PROBLEMAS

15-1. Determine la reaccion de extremo méxima que puede transmitirse por medio de la co-
nexién al alma del dngulo mostrado. Los tornillos son A325-N de J 1 plg con agujero
de tamano estindar. Considere acero A36. (Resp. R, = 122.kIb)
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NORMAS TECNICAS COMPLEMFNTARIAS

14. Sa un miembro estructural no es claramente clasificable COMD columng
viga, se aplicaran Ias: toterancias relativas a columnas, con las adap!acic:)
nes que proaedan 51 el miembro en cuestién puede verse sometido ;;
compresrén axial apreciable, y las correspondientss a trabes en caso con.
tranio. En cascarones rigen las tolerancias relativas a losas, con las adapta.
ctones que procedan. -
.Por razones ajenas al comportamiento estructural, tales como aspecto o colp-

cacion de acabados, puede ser necesario imponer tolerancias mas estrictas que

_ las amba prescitas.

De no satisfacerse cualquiera de las tolerancias especificadas, ef Correspon-
sable en Seguridad Estructural, o el Director de Ohra, cuando no se fequiera
Corresponsable, estudiara las consecuencias que de ahi deriven y tomarz las

medidas pertinentes para garantizar fa estabilidad y el correcto funcionamiento de
fa esfructura.

Normas Técnicas
Complementarias para
Disefo y Construccion de
Estructuras Metalicas'

NOTACIONES Y UNIDADES

A (cm?) Parametro que se utiiza para invesligar la estabilidad de almas
delgadas de secciones |

Ag (cm?) Area cargada en columnas compuestas.

A,. A (cm?) Areas que mtervienen en la determinacion del valor de disefio
de la carga de aplastamiento en concreto. '

A, (cm?} Area del aima o almas de una viga o trabe armada; area de
aplastamiento.

A, (cm?) Area de la seccién transversal de ur sliesador o par de atiesa-
dores transversales en el alma de una trabe armada; area total
del par de atiesadores colocados en el alma de la columna fren-
te auno de los patines de la viga en una conexidn viga-columna.

An, {cm?} Area nominal del vastago de un tornillo o remache.

A, {cm?) Area de concreto de una columna compuesta; area efectiva de
la losa de concreto en una viga compuesta.

A, (cm?) Area neta efectiva.

A, (cm?) Area neta de la seccién transversal de un miembra.

A, (cm?) Area de! patin comprimido de una viga o trabe armada.

A, (cm?) Area de las barras de refuerzo longitudinal de una columna
compuesta; area de las barras de refuerzo longitudinal coloca-
das en el ancho efectivo de la losa de una viga compuesta.

A, {cm?) Area de la seccion transversal del perfil de acero de una viga
compuesta; area de corte a lo largo de una trayectoria de falla
por cortante; superficie minima de falla limitada por los agujeros
de los remaches o tornillos en una conexion.

A, (cm?) Area de la seccion transversal def vastago de un conector de
barra con cabeza.

A, {cm?) Areatotal de la seccidn transversal de un miembro; area total de
la seccion transversal del elemento de acero estructural de una
caolumna compuesta

4 ' Gaceta Oficial det Departamento del Distrito Federal, aom 46, México, D F., 3 de diciembre
e 1987, '
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a {cm)

a (cm)

B (cm)

1+ B?
{adimensionales)

b (cm)

b, {cm)

b, (cm}
C (adimensional)

C, (cm®
C

a8
(adimensional)

Ci. Cu Gy
(adimensionales)

C, {(mm)
Ca (mm)
D (cm)

d (cm)
d. (cm)

d, {cm}

E (kg/cm?)

E, {kg/icm?)
Fm (ka/cm?)

FA
{adimensional)

(adimensionalj
Fexx (kglcm?)
Fua (kgicm?)
A
(adimensional)

Distancia entre atiesadores transversales en una viga o trape
armada; separacidn entre lineas de remaches, tornillos o solda.
duras que conectan los montantes de columnas armadas.
Longitud en el extremo de una cubreplaca que se define ep
453.

Ancho de los patines de una seccion H utilizada como columng,
Factores de amphficacion de momentos para disefo de piezag
flexocomprimidas.

Ancho de un elemento piano comprimido; ancho de unacara de
una seccidn tubular rectangular o cuadrada; ancho del patin
de una seccion f o H

Ancho efectivo de elementos planos atiesados que forman par-
te de secciones tipo 4

Ancho del patin de una columna.

Coeliciente que depende de la Ley de vanacion del momentg
flexionante a lo largo del eje de una barra en flexion ¢ en flexo-
compresion.

Constantes de torsion por alabeo.

Coeficiente que interviene en el calculo del area de atiesadores
de trabes armadas

Coeficientes numéricos que se utilizan en la determinacibn deia
resistencia de columnas compuestas.

Incremento de la separacion entre agujeros sobredimensiona-
dos o alargados.

Incremento de la distancia al borde en agujeros sobredimensio-
nados ¢ alargados.

Didmetro extenor de un tubo; peralte total de una seccidon H utili-
Zada como columna.

Peralte de una seccidn; distancia entre centros de montantes
de una columna armada; dédmetro noninal de un remache o tor-
nillo; didmetro del rodlle o mecedora de un apoyo libre,
Peralte del alma de una seccion ! medido entre los puntos don-
de comienzan las curvas o las soldaduras que ila unen con los
patines; peralte total de una columna.

Peralte total de una viga.

Médulo de elasticidad del acero (2 040 000 kg/icm?).

Médulo de elasticidad del concreto.

Valor modificado del modulo de elasticidad que se emplea en el
calculo de la resistencia de columnas compuestas.

Factor de amplificacton para analisis de segundo order.

Factor de carga.
ClasHicacion de un electrodo para soldadura al arco eléctrico.

Resistencia nominal de metal base (para disefo de soldadura).
Factor de reduccion de la resistencia.

F oy (kglcm?)

F, (kglcm?)
F, {kg/cm?)
F, {(kg/cm?)

F,er (kg/cm?®)
Fye (kg/cm?)
F,. (kglcm?)

F,. (kg/cm?®)
f (kgicm?)

f, (kg/em?)

f2 (kg/cm?)
f. (kglcm?)
f, (kgicm?)

f, (kafcm?)
G (kgicm?)

g (cm)
h (cmy)

h. (cm)

HemY)

J {em?)

K
{admensional)
KLir
{adimensional)
(KLir)., (KLIny:
{admensional)
k
{adimensional)
k {cm)

L {cm)

DISENO Y CONSTRUCCHON DE ESTRUCTURAS METALICAS

Valor modilicado del esfuerzo de fluencia que se emplea en el
calculo de la resistencia de columnas compuestas.
Resistencia nominal de un electrodo.

Esfuerza minimo especificado de ruptura en tension,

Valor minimo garantizado del esfuerzo correspondiente al limite
inferior de fluencia del material.

Esfuerzo de fluencia del acero de atiesadores.

Esfuerzo de fluencia del acero de una columna.

Esfuerzo de fluencia minimo especificado de fas barras de
refuerzo longitudinal de una columna compuesta o de las barras
de refuerzo longitudinales colocadas en el ancho efectivo de la
losa de una viga compuesta.

Esfuerzo de fluencia del acero de una viga.

Esfuerzo de compresion en un elemento plang atiesado, basa-
do en las propiedades geométricas empleadas para calcular la
resistencia de disefio del elemento estructural del que forma
parte

Esfuerzo normal de una columna, producido por la fuerza axial
de disefio.

Resistencia nominal del concreto en compresion,
Resistencia especificada del concreto en compresion.
Esfuerzo de tension en el rea nominal del vastago de un tornillo
o remache, producido por cargas de disefo.

Esfuerzo cortante en el area nominal del vastago de un tornilio o
remache, producido por cargas de disefio.

Médulo de elasticidad al esfuerzo corlante del acero (784 000
kgicm?). ,

Separacion transversal centre a centro entre agujeros (gramil),
Peralte def alma de una viga o trabe armada (distancia libre
entre patines).

Peralte del alma de una columna, medido entre los puntos don-
de se inician las curvas (o las soldaduras) que Ila unen con los
patines.

Momento de inercia.

Constante de torsibn de Saint Venant.

Factor de longitud efectiva de columnas.

Relacién de esbeftez de una columna.

Relacién de esbeltez de columnas comprimigdas axialmente que
separan los mtervatos de pandeo elastico e inelastico.
Coeficiente que interviene en ¢l cilculo de la resistencia at cor-
tante de almas de vigas y trabes armadas.

Distancia de la cara exterior del patin a la terminacion de la curva
¢ de la soldadura de unidn con el alma.

Longitud libre de una columna, entre secciones soportadas
lateralmente, distancia entre puntos de patin comprimido de
una viga soportados lateralmente; altura de un entrepiso.
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NORMAS
L. (cm)

L, (cm)

Lir
{adimensional)

L, {cm)

L, {cm)

I {cm)

M (kg/cmy}

M, (kg/cm)

M, (kg/em)

My (kgfecm)

Mp {kg/cm)

Mn.. Ma, (kg/cm)

M,, (kg/cm}

M, (kg/cm)

M., {(kg/cm)
M., (kg/cm)
M., (kg/cm)
M, (kg/icm)
M., (kgferm)

M, (kgfcm)
Mocx, Moy
(kg/cm)

.

TECNICAS COMPLEMENTARIAS

Longitud de una canal utiizada como conector de cortantes en
construccion compuesta.

Longitud maxima no soportada laleralmente para 1a que up
miembro en flexién puede desarrollar todavia el momento plast;.
co M,, y conservarlo durante las rotaciones necesarias para lg
formacion del mecanismo del colapso.

Relacton de esbeltez de un miembro en tension; relacion de
esbeltez de atiesadores colocados en puntos de trabes arma.
das en los que haya fuerzas concentradas.

Longitud no soportada lateralmente de un miembro en flexion
que separa los intervalos de aphcacién de las ecuaciones
337,338y33.10

Longilud méaxima no soportada lateralmente para la que un
miembro en flexion puede desarrollar todavia el momento plasti-
co M,; no se exige capacidad de rotacion.

Longitud de aplastamiento. )

Momento flexionante en el punto de apficacién de una carga
concentrada (para el cédlculo de conectores de cortante);
momento de disefio de un montante de una columna armada.

El menor de los momentos en los extremos de un tramo no so-
portado lateraimente de una viga o columna flexocomprimida.
El mayor de los momentos en los extremos de un tramo no so-
portado lateralmente de una viga o columna flexocomprimida.
Momento flexionante de disefio

Resistencia de disefio en flexion.

Resistencias de disefo en flexion alrededor de los ejes x y y,
respectivamente

Momento de disefio en el extremo de una columna producido
por cargas que no ocasionan desplazamientos laterales apre-
ciables en los extremos.

Momento de disefio en el extremo de una columna producido
por cargas que ocasionan desplazamientos laterates aprecia-
bles en los extremos.

Parte del momento M, que proviene de la resistencia de la sec-
cibn a la torsion de Saint Venant.

Parte del momento M, que proviene de la resistencia de la sec-
cion a la torsidon por alabeo.

Momento resistente de diseno de una seccidn H flexionada
alrededor del eje x.

Momento resistente nominal de una seccibn compuesta.
Momento maximo entre apoyos de un miembro flexocomprimi-
do cuyos extremos no se desplazan linealmente, sobre el gue
actian cargas transversales,

Momento plastico resistente nominal de un miembro en flexion
Momentos resistentes de disefio alrededor delos ejes x y y. res-
pectivamente, de fa seccion transversal de una barra flexocom-
primida, calculados teniendo en cuenta la presencia de la fuer-
za de diseAo de compresion y supcniendo, en cada caso, que
el otro momento es nulo.

M, (kgfcm})
Mo My, (kgfcm)

M, (kgfcm}
Mui:)u Mu:y
(kgfcm)

Muon Mucuf
(kg/cm)

M ;On

Moy (kg/icm)
M, (kg cm)
N {cm}

{adimensional)

P (kg)
Pe (k)
Per, Pey (kg)

Fq (kg)
Per (kg)

Po (k@)
Pov (kg)

P. (kg)

Py (kg)

P
{adimensional)
Q
{adimensional}
Q,
{adimensional)
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Momento plastico resistente de una viga.

Momentos plasticos resistentes nominales de una seccidn para
flexion alrededor de los ejes x y y, respectivamente.
Momento resistente nominal de una seccion.

Momentos resistentes de diseno de columnas flexionadas en
cada uno de sus planos de simetria, reducidos por compresion
y por posible pandeo lateral.

Momentos de disefio que actian alrededor de los ejes x y y,
respectivamente, de las secciones transversales extremas de
una barra flexocomprimida; momentos de disefo en la seccidn
considerada de una barra en flexolension.

Momentos de disefio amplificados que act(an alrededor de los
ejes x y y, respectivamente; de las secciones transversales de
una barra flexocomprimida.

Momento correspondiente a la iniciacion de la fluencia en una
seccion, :

Longitud del apoyo o grueso de la placa que aplica una carga
concentrada en una viga.

Coeficiente que aparece en la ecuacion 3.2.1, para determinay
la resistencia de disefnc de miembros comprimidos; nimero de
plancs paralelos en fos que estan colocados los montantes de
columnas armadas; nimero de conectores de cortantes nece-
saros entre una seccidn de momento maximo y otra de mo-
mento nulo.

Fuerza de disefio trasmitida por un remache o tornillo.

Carga critica nominal de pandeo elastico.

Cargas criticas nominales de pandeo elastico alrededor de los
ejes x y y, respectivamente.

Fuerza cortante de disefio en el extremo de una viga dividida
entre el nimero de remaches o tornillos que la trasmiten.
Carga critica de disefio de pandec con desplazamiento lateral
de un entrepiso.

Valor de disefio de la carga de aplastamiento en concreto.
Fuerza que trasmite a la columna uno de los patines de la viga, o
la placa horizontal ligada a &, en una conexidn viga-columna.
Fuerza axial de disefo que obra sobre una columna comprimi-
da axialmente o flexocomprimida, fuerza axial de disefio en una
barra en flexotension; fuerza axial de disefio en una barra en
tensién.

Carga axial que ocasiona la plastificacidn de un miembro, igual
al producto def area de su seccion transversal por ef esfuerzo
de fluencia det material.

Coeficiente que vale PJF, P,.

Factor de reduccidn de las fuerzas sismicas, factor de pandeo

local,

Cociente del 4rea efectiva de una seccion tipo 4 entre su area
total.
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Q. (kg)
(adimensional)

R (kglcm)
R {cm)}

Ay (ka)
R, (kg)
R. (kg)

R, (kg)
R: (kg}
r {em)
S {cm?)
S, (cm?)

s {cm)

T (cm)
T, (ka}
T, (k@)
t (cm)

ty (Ccm}

t, {cm)
t, (cm)

i {cm)
t, {cm)

U
{adimensional)

Vv (kg)

Vp (kg)
Vi (k@)
Va (ka)
W, (kg)

X,
(adimensicnal}
X,
{admensional)

Resistencia nominal de un conector de cortante.

Factor de reduccion de la resistencia en compresion de ele.
mentos planos no atiesados que forman parte de seccioneg
bpo 4.

Rigidez de entrepiso

Radio de una barra o placa doblada en fa gue se deposita solda-
dura.

Resistencia nominal en flexion de un palin con carga hineal;
resistencia nominal det alma de una seccién / o H.
Resistencia nominal en cortante del alma de una viga sujeta a
fuerzas axales y cortantes elevadas. .
Resistencia de disefio de un elemento estructural en compre.
sion axal

Resistencia nominal por aplastamiento.

Resistencia de disefio de un elemento estructural en tensidn.
Radio de gro.

Mobdulo de seccidn elastico.

Modulo de seccion elastico efectivo de secciones cuyo patin
comprimido es tipo 4 y estd compuesto por elementos planos
atiesados.

Separacidn longitudinal centro a centro entre agujeros conse-
cutivos {en la direccidon en que se trasmiten las fuerzas)
Grueso de la pared de un tubo.

Fuerza de pretension en un tormnillo de alta resistencia.
Fuerzas de tensién de disefio en un tormillo de alta resistencia.
Grueso de un elemento ptano; grueso del alma de una wga o
trabe armada, grueso total del alma en una junta viga-columna
Grueso del alma de una viga o trabe armada; grueso del alma
de una canal ullizada como conector de cortante

Grueso del aima de una columna.

Grueso del patin de una canal utiizada como conector de cor-
lante; grueso del patin de una seccion { 0 H.

Grueso del patin de una columna.

Grueso del patin de una viga o de la placa con la que se conecla
a una columna.

Coeficiente de reduccion del area; se utliza para calcular el area
neta efectiva,

Fuerza cortante de disefio de los montantes de una columna
armada

Fuerza cortante de disefio:

Resistencia nominal al cortante.

Resistencia de disefo al corlante.

Suma de las cargas verticales de disefio que obran en las
columnas de un enlirepiso de una estruclura.

Coeficiente que se utiliza en las ecuaciones, 3.3.14 y 3.3.16.

Coeficiente que se uliliza en las ecuaciones, 33.13 y 3.3.15.
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Y Coeficiente del esfuerzo de fluencia del acero del alma de una
{adimensional) trabe armada entre el esfuerzo de fluencia del acero de los atie-
sadores.

Z (cm3) Mabdulo de seccion plashco

Z. (cm® Mbdulo de seccion plastico de una columna,
Z, (cm®) Modulo de seccion plastico de una viga.
Z.. Z, (lem?) Mbdulo de seccion plastico para flexion alrededor de los ejes x
Y ¥, respectivamente.
a Exponente que aparece en la ecuacién de interaccion 3.4.1.
(adimensional)
B Exponente que aparece en la ecuacion de interaccion 3.4.6.
{adimensional)

8, (cm) Deflexion maxima entre apoyos de un miembro flexocomprimi-
do cuyos extremos no se desplazan linealmente, sobre el que
actian cargas lransversales.

A Parametro de esbeltez de una columna, que vale (KL/r)
{admensional) J{F,/n’E)
A OH (cm) Desplazamiento horizontal relativo de los niveles que limitan un
entrepiso
Z H (kg) Fuerza cortante de diseiio de un entrepiso.
Z P, (kg) Suma de fuerzas axiales de disefio en todas las columnas de un
entrepiso.
X P (kg) Suma de cargas criticas de pandeo elastico de todas las colum-
nas de un entrepiso, en la direccidn que se esté analizando.
Z P, (kg) Suma de fuerzas axiales que ocasionarian la plastificacion de
todas las columnas de un entrepiso.

1. CGNSIDERACIONES GENERALES
1.1. ALcaNce

En esta parte se incluyen disposiciones para disefio y construccion de estruc-
luras de acero y otros metales.

1.2. CRITERIOS DE DISEROD

El dmensionamiento se efectuara de acuerdo con los criterios relativos a los
estados limite de falla y de servicio establecidos en el Titulo Sexto del Reglamento y
en estas normas complementarias, 0 por algin procedimiento alternativo que cum-
Pla con fos requisitos det articulo 195 del mencionado Titulo Sexto.

Sequn el criterio de estados limite de falla, las estructuras deben dimensionar-
Se de manera que la resistencia de disefio de toda seccién con respecto a cada
luerza o momento interna que en ella actue (fuerza axial, fuerza cortante, momento
flexionante, momento de torsion) o a la combinacion de dos o mas de eflos, sea
"Jual o mayor que €l o los valores de disefio de dicha fuerza o momentao internos
Las resistencias de disefio deben ncluir el factor de reduccion Fpcorrespondiente.
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Las fuerzas y momentos internos de disefio se obtienen, en general, multiplicandq
por el factor de carga correspondiente los valores de las fuerzas y momentos inter-
nos calculados bajo acciones nominales.

En los casos en que los efectos geométricos de segundo orden influyan sign;.
ficatvamente en la respuesta de la estructura, |as fuerzas y momentos internos de
disefo deben obtenerse multiplicando las acciones nominales por los factores de
carga antes de efectuar el analisis, el que se ileva a cabo con las acciones nomina-
les factorizadas.

Ademas de los estados limite de falla, deben revisarse también los estadog
fimite de servicio; es decir, se comprobara que las respuestas de la estructura
(deformaciones, vibraciones, elc.} queden imitadas a valores tales que el funciona-
miento en condiciones de servicios sea satisfactorio.

1.3. TiPOS DE ESCRUCTURAS Y METODOS DE ANALISIS

Toda construccién debe contar con una estructura que tenga caracteristicas
adecuadas para asegurar su eslabiidad bajo cargas verticales y que les proporcio-
ne resistencia y ngidez suficientes para resistr los efectos combinados de las car-
gas verticales y de las honzontales que actien en cualquier direccidn

Pueden utilizarse estructuras de algunos de los dos tipos basicos que se des-
cnben a continuacion. en cada caso particular ! anahsis, disefio, fabnicacion y
montae deben hacerse de manera que obtenga una estructura cuyo comporta-
miento comesponda al del tipo elegido. Debe prestarse particular atencion al dise-
fo y construccibn de las conexiones.

Las estructuras del tipo 1, comunmente designadas marcos rigidos o estructu-
ras continuas, se caracterizan porque los miembros que tas componen estan uni-
dos entre si por medio de conexiones rigidas, capaces de reducr a un minimo las
rotaciones relativas entre los extremos de las bamras Que ocurren en cada nudo, de
manera que el analisis puede basarse en la suposicion de que los angulos crigina-
les entre esos exlremos se conservan sin cambio al deformarse la estructura. Esas
conexiones deben ser capaces de trasmitir, como minimo, 1.25 veces el momento
de disefic gue haya en el extremo de cada barra, temendo en cuenta, cuando sea
necesario, el efecto de las fuerzas cortantes o normales de disefio que haya en ella,
multiplicadas también por 1.25, independientemente de satistacer todos los requi-
sitos aplicables de la seccidn 5.8.

Las estructuras del tipo 2 son las que estan formadas por miembros unidos
entre si por medio de conexiones que permiten rotaciones relativas, y que son
capaces de trasmitir 1a (otalidad de las fuerzas normales y corantes, asi como
momentos no mayores del 20 % de los momentos resistentes de disefio de los
miembros considerados.

Las estructuras del tipo 1 pueden analizarse y disefnarse utilizando métodos
elasticos o plasticos; estos Ultimos son aplicables cuando se satisfacen los requisi-
tos siguientes:

a) El valor minimo garantizado del esfuerzo comrespondiente al limite inferior
de fluencia del acero, F,. no es mayor que el BO % de su esfuerzo minimo
especificado de ruptura en tension, F,.
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b) La curva carga-deformacitn del acero tiene las caracteristicas necesarias
para que pueda presentarse 1a redistribucion de momentos requerida para
fa formacion del mecanismo de colapso. Para ello, debe tener una zona de
cedencia, de deformacion creciente bajo esfuerzo practicamente cons-
tante, correspondiente a un alargamiento maximo no menor de 1 %, segui-
da de una zona de endurecimiento por deformacion, y el alargamiento
comespondiente a la ruptura no debe ser menor de 20 %.

¢) Las relaciones ancho/grueso de los elementos planos que componen los
perfiles cumplen los requisitos de las secciones tipo 1 (inciso 2.3.1).

d) Los miembros estan conlraventeados lateraimente de acuerdo con los
requisitos del inciso 3.3.2.1.

e} Se colocan atiesadores dobles, en los dos lados del alma, en las seccio-
nes de los miembros que reciben cargas concentradas en las que aparez-
can articulaciones plasticas en el eventual mecanismo de colapso.

f) Ninguno de los miembros de la estructura que intervienen en el mecanis-
mo de colapso esth sometido a cargas que puedan producir fallas por fati-
ga, ni son posibles fallas de tipo fragil ocasionadas por cargas de impacto,
bajas temperaturas u otros factores.

En las estructuras tipo 1 analizadas elasticamente se admite redistribuir los
momentos obtenidos del andlisis, satisfaciendo las condiciones de equilibrio de
tuerzas y momentos en vigas, nudos y entrepisos y de manera que ningun mormen-
to se reduzca en valor absoluto en mas de 30 % en vigas que cumplan con los
requisitos para secciones tipo 1 0 2 de la seccién 2.3 y cuyo patin comprimido este
soportado lateralmente en forma continua, o esté provisto de soportes laterales
con separaciones no mayores que L, (inciso 3.3.2.1a) en zonas de formacion de
articulaciones plasticas, ni en més de 15 % en vigas tipo 3 provistas del soporte
fateral mencionado arriba y en columnas tipo 1, 2 0 3.

No se permile ninguna redistribucion de momentos en vigas o columnas lipo 4.

Las estructuras del tipo 2 pueden usarse en elementos secundarios y se acep-
tan en marcos principales si se utilizan muros, contraventeos, marcos rigidos, o
una combinacion de ellos que junto con las losas v otros diafragmas horizontales
proporcionen a fa construckibn en conjunto rigidez lateral adecuada y capacidad
para resistir las fuerzas horizontales que puedan obrar scbre elia.

2. PROPIEDADES GEOMETRICAS

2.1. AREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES

2.1.1. Generalidades

El area total de un miembro, A,, es el area completa de su seccion transversal,
yel drea neta, A, es la que se obtiene al hacer 1as deducciones que se especilican
més adelante :

El 4rea total A, es igual a la suma de los productos del grueso por el ancho de
todos los elementos que componen la seccidn, medidos en un plano perpendicular
al eje del miembro. :



2.1.2. Area neta

El &rea neta de un miembro se obtiene sumando los productos del grueso de
cada una de ias parles que lo componen por su ancho neto, que se determing
COmo sigue:

a) En el célculo del &rea neta de barras en tension, e! ancho de los agujeros

para pernos o tomniflos se torma 1.5 mm mayor que el didmetro nominal de)

agujero, medido nomalmente a la direccidn de los esfuerzos. Para deter.

minar ef area neta en cortante se utilizan las dimensiones nominales de log

agujeros.

Cuando haya varics agujeros en una narmal al eje de pieza, el ancho neto

de cada parte de la seccion se obtiene restando al ancho total la suma de

los anches de los agujeros.

¢} Cuando los agujeros estan dispuestos en una linea diagonal respecto al eje
de la pleza o en zigzag, se deben estudiar todas las trayectorias posibles
para determinar a cudl de ellas le cormesponde ¢ ancho neto menor, que
es el que se utihza para calcular el rea neta. El ancho neto de cada una de
las partes que forman la seccion, correspondiente a cada trayeclona, se
obtiene restando del ancho total la suma de los anchos de todos los agu-
jeros que se encuentran sobre la trayectona escogida y sumando para
cada espacio entre agujeros la cantidad s%4,, donde s es la separacién
longitudinal centro a centro entre los dos agujeros considerados (pasn)y g
la separacion transversal centro a centro entre eflos (gramil).

b

==

El ancho tetal 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 gramites, medidos desde los bordes exterio-
res del 4ngulo, menos el grueso de éste.

Al determinar e! &rea neta a través de soldaduras de tapon o de ranura no debe
tenerse en cuenta el melal de aportacion

2.1.3. Area neta efectiva

Ei 4rea neta efectiva de miembros sujetos a tensién axial se calcula como
sigue;

Cuando la carga se trasmite directamente a cada una de las partes que com:-
ponen la seccion transversal del miembro, por medio de remaches, tornillos o sol-
daduras colocados en todas eflas, el area neta efectiva A, es igual al &rea neta A,

Cuando la carga se trasmite por medio de tornilios o remaches colocados en
algunas de las parles que componen la seccidn, pero no en todas, el area neta
efectiva es igual a:

A, = UA, (2.1.1)

A, es el area neta del miembro y U es un coeficiente de reduccion del area.
Cuando la carga se trasmite por medio de soldaduras colocadas en algunas
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de las partes que componen la seccibn, pero no en todas, el area neta efectiva )
es igual a:

A, = UA, (2.1.2)
A, es ¢l 4rea total del miembro y U es un coeficiente de reduccion del area.

Los valores de U seran los que se indican a continuacitn, excepto cuando por
medio de pruebas u otros criterios reconocidos se demuestre que pueden utilizar-
se valores mas grandes.

a) Secciones laminadas H o / con patines de ancho no menor que 2/3 del
peralte y tés estructurales obtenidas de ellas, conectadas por los patines;
cuando la conexion es remachada o atornilada debe haber tres o mas
conectores en cada linea en la direccién de los esfuerzos: U = 0.90.

b) Secciones laminadas H o | que no cumplan las condiciones del parrafo
anterior; tés estructurales obtenidas de ellas y todas las secciones restan-
tes. incluidas las formadas por varias placas; cuando la conexién es rema-
chada o atornillada debe haber tres 0 més conectores en cada linea en la
direccion de los esfuerzos: U = 0.85.

¢) Todos los miembros con conexiones remachadas o atornilladas que ten-
gan solo dos conectores en cada finea en la direccion de los esfuerzos:
U=2075

d) Elementos planos conectados a lo largo de sus bordes longitudinaies por
medio de soldaduras de filete o de penetracién, cuando la separacion trans-
versal entre las soldaduras exceda de 20 cm: U = 0.70.

2.1.4. Placas de unién

En el disefio de placas que forman parte de juntas remachadas o atornilla-
das sometidas a tension, tales como placas faterales en juntas a tope y placas de
nudo en armaduras, se utilizara el 4rea neta calcutada de acuerdo con el inciso
2.1.2, pero esa 4rea neta no se tomara mayor que ef 85 % del érea total, aunque el
calcuto arroje un valor mas elevado

2.2, ESTABILIDAD Y HELACIONES DE ESBELTEZ

En esta clausula se especifican requisitos de caracter general para asegurar
la estabilidad de la estructura en conjunto y la de cada uno de sus elementos.
2.2.1. Relaciones de esbeltez

La relacion de esbeltez KL/r de los miembros comprimidos axialmente o fiexo-

comprimidos se determina con la longitud efectiva KL y el radio de giro r corres-
pondiente. L es la longitud fibre de la columna, entre secciones soportadas iateral-
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mente, y K es el factor de longitud efectiva, que se calcula como se indica mas
adelante. Debe tenerse cudado, en todos los casos, de utlizar la relacion de asbel-
tez maxima del miembro, ya que K, Ly r, o cualquiera de esas canhdades, pye.
den tener varios valores diterentes en un mismo elemento, dependiendo del eje de
las secciones transversales alrededor del que se presente el pandeo, de las con-
diciones en sus extremos y de la manera en que esté soportado lateralmente.
g |IE)a relacion de esbeltez L /r de miembros en tension se determina con su longi.
ud lbre L.~

2.2.2. Factor de longitud efectiva

En ta determinacion del factor de longitud efectiva K deben considerarse fag
caracteristicas generales de la estructura de la que forma parte el miembro que se
‘esta disefiando, y tenerse en cuenta las condiciones de sujecion en sus extremos,
Se consideraran tres casos:

a) Miembros con extremos fijos kneaimente

Los eleclos de esbeltez son ocasionados por las deformaciones del miembrg

" entre sus extremos El factor de longitud efectiva K suele tomarse igual a 1 0, pero

pueden emplearse valores menores si se justihcan con un estudio adecuado
Gue tenga en cuenta las restncciones angulares en los extremos.

Los puntales de conlraventeo y las barras comprimidas y flexocomprimidas
que forman parte de armaduras se encuentran en este ¢aso.

b) Miembros en los que pueden despreciarse los eleclos de esbeltez debidos
a desplazamientos lineales de sus extremos

Estos efectos pueden despreciarse en las columnas de entrepisos de marcos
rigidos de cualquier altura que formen parle de estructuras requlares, cuando el
desplazamiento honzontal refatvo del nivel superior con respecto al inferior, dividi
do entre la altura total del entrepiso, no_es mayor que 0.08 veces la relacién
entre la fuerza cortante en el entrepiso y el peso de la construccion por encima de
él. En el calculo de los desplazamientos se toma en cuenta la rigidez de 1odos los
elementos que forman parte integrante de la estructura. Cuando los desplazamien-
tos son producidos por sismo, se calculan multiplicando por e! factor de comporta-
miento sismico Q los causados por las fuerzas sismicas reducidas.

Las columnas de edificios regulares rigidizados lateraimente por medio de mar-
cos contraventeados, muros, 0 una combinacidn de ambos, y la mayoria de las co-
lumnas de marcos rigidos de uno o dos pisos, aunque no tengan Muros ni contra-
vientos, suelen estar en este caso.

El factor de longitud efectiva K debe tomarse iguala 1 0, pero pueden emplear-
se valores menores si se justifican por medio de un estudio adecuado.

En el comentaric de estas normas técnicas se presenta un nomograma que
proporciona valores aproximados del factor K aplicables én este caso.

¢} Miembros en los que no pueden despreciarse 1os efectos de esbeltez debi-
dos a desplazamientos lineales de sus exiremos
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Esos efeclos no pueden despreciarse en las columnas de marcos rigidos que
forman parte de estructuras regulares, cuando los desplazamientos exceden el
imite ndicado en b. Suelen estar en este caso las columnas de edificios cuya esta-
pikdad lateral depende exclusivamente de la rigidez a la flexion de columnas y vi-

as unidas entre si por medio de conexiones rigidas.

El factor de longitud efectiva K, que es siempre mayor que 1.0, debe determi-
narse utilizando un métedo racional.

En el comentario de estas normas lécnicas se presenta un nomograma que
proporciona valores aproximados aplicables en este caso.

2.2.3. Relaciones de esbeltez maximas

Larelacidn de esbeltez KL /r de miembros en compresion no excedera de 200,

La relacidn de esbeltez L /r de miembros en tensién puede tener cualquier va-
lor, pero conviene que no pase de 240 en miembros principales ni de 300 en con-
traventeos y olros miembros secundarios, especialmente cuando estén sometidos
a cargas que puedan ocasionar vibraciones.

S el miembro en tension es una varilla no se pone limite a su relacién de es-
beltez, pero se recomienda pretensionarias para evitar vibraciones o deformacio-
nes transversales excesivas.

2.2.4. Marcos contraventeados

El sistena vertical de contraventeo de una construccién de varios pisos debe
ser adecuado para:

1. Evitar el pandeo de la estructura bajo cargas verticales de disefo.

2. Conservar 12 estabilidad lateral de la estructura, incluyendo !os efectos oca-
sionados por los desplazamientos laterales ( efecto P A ), bajo cargas verti-
cales y horizontales de disefo.

Si el edificio esta provisto de muros de cortante ligados a los marcos por me-
dio de losas de concreto u otros sistemas de piso de rigidez adecuada, esos muros
de cortarte forman parle del sistema vertical del contraventeo. .

Al estudiar el pandeo vy ia estabiiidad lateral de la estructura puede considerar-
se que las columnas, vigas y diagonales de los marcos contraventeados forman
una armadura vertical en voladizo, con uniones articuladas, y deben tenerse en
cuenta sus cambios de longitud.

Las fuerzas axiales en los miembros de los marcos contraventeados, produ-
cidas por las fuerzas verlicales y horizontales de disefio, no deben exceder de
085 P,, donde P, es el producto del &rea de 1a seccion transversal del miembro
por el esfuerzo de fluencia del acero. X

Las vigas incluidas en el sistema verlical de contraventeo se disefiaran como
elementos flexocomprimidos, teniendo en cuenta las fuerzas de compresion axial
originadas por las cargas horizontales.



2.2.5. Marcos sin contraventeo

Laresistencia de los marcos que forman parte de edificios carentes de contra.
venteo y de muros de cortante se determina con un andlisis racional que debe
incluir los efectos producidos por los desplazamientos laterales de ios niveles ¥ por
la deformacién axial de las columnas,

Los marcos deben ser estables bajo cargas verticales de disefio y bajo la com.
binacion de éstas y las fuerzas honzontales de disefio La fuerza axiat en las colum.
nas, producida por solicitaciones de disefio, no excedera de 0.75 P,.

2.3. RELACIONES ANCHO/GRUESO Y PANDED LOCAL
2.3.1. Clasificacion de las secciones

Las secciones estructurales se clasilican en cuatra tpos, en funcién de las
relactones ancho/grueso maximas de sus elementos planos que trabajan en com-
presion axial, en compresion debida a flexion o en flexocompresion y de acuerdo
con las condictones gue se especilican mas adelante,

Las secciones lipo 1 (secciones para disene plastico) pueden alcanzar el mo-

mento plastico y conservarlo durante las rolaciones necesarias para la redistribu- -

cion de momentos en la estructura

Las secciones hpo 2 (secciones compactas) pueden alcanzar el momento
plastico, pero no tienen capacidad de rotacion bajo momento constante de esa
magnitud

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

Las secciones tipo 4 (secciones esbeltas) tienen como estado limite de resis-
tencia e! pandeo local de algunos de los elementos planos que las componen

Para que una seccion sea clasthcada como tipo 1, sus patines deben estar
conectados al alma o almas en forma continua; ademas $i esta sometida a flexion
debe tener un eje de simetria en el plano de carga, y si trabaja en compresién axial
o0 en flexacompresion debe tener dos ejes de simetria. Las secciones tino 2 en
flexion deben tener un eje de simetria en el plano de carga, a menos que en a! ana-
isis se incluyan los efeclos producidos por la simetria.

Los estados ffmite de resistencia de los diferenies tipos de seccién son los
siguientes:

Secciones tipo 1. Desarollo del momento plastico en vigas y del momento plastico
reducido por compresién en barras flexocomprimidas, con capacidad de rota-
cion suficiente para satisfacer las suposiciones del anatisis plastico.

Secciones tipo 2. Igual que las tipo 1, pero sin requisitos de capacidad de rolacion.

Secciones tipo 3. Desarrollo del momento correspondiente a la iniciacion del flujo
plastico en vigas, o de ese momenta reducido por compresidn en barras flexo-
comprimiclas.

Secciones tipo 4, Pandeo local de alguno de los elementos planos que las componen.
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En los miembros sometidos a compresitn axial no existe la distincidn basada
en la capacidad de rotacion, por lo que los limiles de almas y patines comprimi-
dos axiaimente son los mismos para las secciones tipos 1 a 3.

2.3.2. Relaciones ancho/grueso maximas

Las relaciones ancho/grueso de los elementos planos de los tres primeros ti-
pas de secciones definidos ariba no deben exceder los valores de la tabla 2.3.1,
lo que asegura que las secciones de los tipos 1 a 3 podrén alcanzar sus estados
imite de resistencia sin que se presenten fendmenos prematuros de pandeo lo-
cal. Las secciones en fas que se exceden los limites correspondientes alas tipo 3

son tipo 4.

2.3.3. Ancho

2.3.3.1. Elementos planos no atiesados

Reciben el nombre de elementos planos no aiiesados los que estan soporta-
dos a lo largo de uno solo de los bordes paralelos a la direccion de la fuerza de
compresion, Su ancho se toma como sigue.

a) En placas, la distancia del borde lbre a la pnmera linea de soldaduras,
remaches o tornillos. '

b) En alas de angulos, palines de canales y zetas, y almas de tés, la dimen-
sibn nominal total.

c) En patines de secciones !, H y T, la mitad de la dimensién nominal total.

d) En perfiles hechos con tamina doblada, 1a distancia de! borde libre a 1a ini-
ciacibn de la curva que une el elemento considerado con el resto del perfil.

Tabla 2.3.1. Valores maximss admisibles de las relaciones ancho/gruesc

Descripcion del Ciasificacién de 1as secclones
elemento
Tipo 1 Tipo 2 Tipo 3
(chserto plastico) (compactas) (no compactas)
Alas de Angulos 840/,/F,

sencilios y de
&nguios dobles con
separadores, en
compresion,
elementos
compnmidos
soportados a lo
largo de uno solo
de los bordes
longitudinates
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Tabla 2.3 ‘ontinuacion)
T
Descrpcion del Clasificacidn de las secciones
elemento
T
Tipo t Tipo 2 Tipo 3
{diserto plastco) {compactas) {no compactas)
Aliesadores de lrabes 800/JF,
armadas, soponados
a lo largo de un solo
borde longitudinal
Almas de secciones T 540,0'\/?_,‘ 1100/,[}?;
Patlines de seccrones 460/‘[?,‘ MO/JE BSOIJ'!T
I, Hol, ycanales,
en flexion
Patines de secciones 330/\{}?,- 830/JF, aao/ﬁj
ILHoT, yde
canales, en
compresién pura;
placas que
sobresalen de
miembros
comprmudos'”
Patines de secciones 1600/ JF, 1600/ JF, 2100/ JF,
en caon, laminadas
0 soldadas, en
flexwdn, cubreplacas
entre lineas de
remaches, tormillos
o soldaduras,
ahesadores
soporiados a lo
largo de los
dos bordes paralelos
a la fuerza
Almas de secciones | 2100 /JF, 2100/JF, 2100/JF,
0 H y placas de
secciones en capn,
en compresidn pura”
Almas en flexidn 3500/F, 5300/,F, 8000/ JF,
Almas flexocompnmidas|  Si P, /P, <028 S PP, <015 S P [P,S015,
300 {1 -14P,/P) (1— 27 P[P, @'(1 - 27 PP
S P,fP,>028, S PP, >015, Si P, /P, >0 15,
2% B0 (1 —0art augry | R (1~ 0508 £ P
Secciones circulares 132 000 /F, 184 000/F, 235 000/F,
huecas en
compresion axial®

! En miembros sometidos a compresion axial no existe ka distincién en capacidad de rotacién, por lo que
los limites de aimas y patines de perfles compnmidos axtalmente son oS MIsmos para las secciones
tpotal

2P, es 1a luerza de disefio.

MWer235

2.3.3.2. Elementos planos atiesados

Heciben el nombre de elementos plancs atiesados los que estan soportados a
o largo de los dos bordes paralelos a la direccion de la fuerza de compresion. Su
ancho se toma como se indica a continuacion:

a) En patines de secciones en cajon hechas con cuatro placas, la distancia
entre lingas adyacentes de soldaduras. remaches o tonillos.

b} En patines de secciones laminadas en cajon, la distancia libre entre aimas,
menos los radios de las dos curvas de union.

c) En almas de secciones formadas por placas, H, f o en cajon, la distancia
entre lineas adyacentes de remaches o tornillos o, en secciones soldadas,
ta distancia libre entre patines.

d) En almas de secciones laminadas en caliente o dobladas en trio, fa dis-
lancia entre las iniciaciones de las curvas de unién con los elementos de
soporte.

2.3.‘4. Grueso

En elementos de grueso unitorme éste se loma igual al valor nominal. En pa-
tnes de espesor vaniable se toma el gruese nominal medido a la mitad de la dis-
tancia entre el borde y la cara def alma.

2.3.5. Secciones circulares huecas

En secciones circulares huecas la relacidn ancho/grueso se sustituye por el
cociente del diametro exterior entre el grueso de ta pared.

2.3.6. Secciones tipo 4 (esbeltas)
2.3.6.1. Elementos planos no atiesados

En la determinacién de la resistencia de disefio de elementos planos no atie-
sados comprimidos de relacibn ancho/grueso mayor que el limite correspondien-
te a secciones lipo 3, y en la de miembros estructurales que contienen elementos
planos de este tipo, debe ncluirse un factor de reduccion Q,, que se calcula con las

ecuaciones 23.1a 2 3.4.
a) Para angulos aislados:

51 640/\(F, < b/t < 1300/ F,

Q, = 1.340 — 000053(b/0)y F, (2.3.1)
si b/t > 1300/F,
Q, = 1090 0CO/[F, (b/tY] (23.2)
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b) Para angulos o placas que sobresalen de columnas u otros miembrog
compnimidos y para patines comprnmidos de vigas y trabes armadas:

si 830/ F, < bjt < 1470/ [F,
Q, = 1.415 — 0 00052(b/t) F, (23.3)
si bit> 1470/ F,

Q, = 1400 000/[F, ( b/t)] (2.3.4)

2.3.6.2. Elementos planos atiesados

En la determinacion de las propiedades geométricas necesarias para calcular
la resistencia de disefio de miembros estructurales que contienen elementos pla-
nos atesados comprmidos de refacion ancho/grueso mayor que el limite corres-
pondienie a secciones tipo 3, debe ulilizarse un ancho efectivo reducido b,

a} Para patnes de secciones cuadradas o rectangulares huecas, con pa-
redes de grueso uniforme:

27301t 540
b, = ——— X |1 — ——-=| £ 235
Jr [ (b/t) ¥ ] { )
b) Para cualquier otro elemento plano atiesado compnmido uniformemente:
2730t 480
b= ——|1————= <b 3.
Ji [ (b/r)ﬁ] @39

En las ecuaciones anteriores

ancho del elementc comprimido (inciso 2.3.3)

ancho efectivo reducido

grueso del elemento comprimido

esfuerzo de compresion existente en el elemento atiesado, producido
por las solictaciones de disefio, basado en las propiedades geo-
métricas gue se emplean para calcular la resistencia de disefio del
elemento estructural del que forma parte,

-;.-.Fc-
a0

Enlas ecuaciones 2.3.1 a2.3.6 los esfuerzos £, y f deben tomarse en kg fcny’,
¥y las dimensiones de las placas, b y t, en cm; Q, es un nimero abstracto y b, se
obtiene en cm.

El factor de 4rea Q, es el cociente del area etectiva de ia seccidn dividida en-
Ire su area total, y el area efectiva es igual a la total menos la suma de los produc-
los b — h,t de todos los elementos planos atiesados que haya en la seccién.

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

En la determinacion de la resistencia de disefo de miembros cuya seccion
wansversal contiene elemenlos planos no atiesados y elementos plands atiesados
nterviene el factor @ = Q,Q,. El esfuerzo f que se utiliza en las ecuaciones 2.3 50
2 3.6 para calcular el ancho electivo b, de los elementos planos atiesados no lie-
ne gue ser mayor que el producte Q,F, donde Q;, que se calcula con las
ecuaciones 2 3.3 o 2 3 4, corresponde al elemento aliesado que tiene la mayor
rglacion b/t.

3. RESISTENCIA

En este capitulo se proporcionan férmulas y recomendaciones para deter-
minar la resistencia de disefio de miembros de acero estructural y de miembros
compuestos, formados por perfiles de acero que trabajan en conjunto con ele-
mentos de concreto reforzado o con recubnmientos ¢ rellenos de este material,
sometidos a las solicitaciones mas comunes en estrucluras reticulares.

3.1. MIEMBROS EN TENSION

Esta seccidn es aplicable a miembros prisméticos sujetos a tensidn axial pro-
ducida por fuerzas que actian a lo largo de su eje centroidal. Cuando haya excen-
rricidades importantes en las conexiones, sus efectos deben tenerse en cuenta en
al disefic del miembro.

Cuando se espere que el elemento estructural en estudio vaya a quedar
sometido durante su vida Util a un numero muy elevado de cictos de carga, en &l
calculo de su resistencia se tendrd en cuenta la posibilidad de una falla por fatiga.

3.1.1. Estados limite

P ara el disefio de miembros en tensibn se consideraran los estados fimite de
flujo plastico en la seccién total y de fractura en el &rea neta

3.1.2. Resistencia de disefio

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural en tensién es la menor
de las calculadas con alguna de las ecuaciones 3.1.1 y 3.1.2. Tomando A, y A.
encm?y F_y F, en kg/cm?, Fp se obtiene en kg.
a) Estado limite de flujo plastico en 1a seccion total:
F.q = 090

R, = AF,Fq 31.1)
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b) Estado limite de fractura en la seccion neta:
Fn= 075
R = AfFn @3.12)

A, es el area total de la seccion transversal del miembro, A, el area nela
efectiva, calculada de acuerdo con 2.1.3, F, el valor minimo. garantizado del es.
fuerzo correspondiente al fimite inferior de fluencia del matenal y £, el esfuerzg
minmmo especificado de ruptura en tension.

En miembros sin agujeros, conectados por medio de soldaduras colocadas en
todos los elementos que componen su seccion transversal, el drea neta efectiva de
la ecuacibn 3.2.1 es igual al area total. Si hay agujeros entre las conexiones
soldadas de los extremnos del elemento, o silas conexiones contienen soldaduras
de tapon o de ranura, en esa ecuacion se usa el area nela efectiva a través de los
agujeros.

3.2. MIEMBROS EN COMPRESION

Esta seccién es aplicable a rmiembros pnsmaticos sometidos a compresiaon
axial producida por fuerzas que actoan a lo largo de sus ejes centroidales.

3.2.1. Estados limite

Para el disefio de miembros comprmidos hechos con secciones tipo 1, 20 3
se considerara ei estado limite de inestabilidad por flexion; en secciones Hpo 4 se
considerara, ademas, el eslado limite de pandeo local. En columnas de seccion
transversal con uno o ningan eje de simetria, como angulos o tés, 0 con dos ejes de
simelria, pero baja rigidez torsional, como las secciones en forma de cruz o las
formadas por placas de pequeno espesor, se tendran en cuenta también los es-
tados limite de pandeo por flexotorsion y por torsion.

En columnas compuestas, del tipo delas formadas por cuatro éngulos Iigados
entre si por celcsias, se consideraran los estados limite del miembro completo y de
cada uno de fos elementos comprimidos que fo forman

3.2.2. Resistencia de disefno

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural de eje recto y de sec-
cion transversal constante sometido a compresion axial se determina con alguna
de las ecuaciones 3.2 1 a 3.2.6. En cada caso particular deben revisarse lodos los
estados limite perlinentes para identificar el ¢ritico, al que corresponde la resis-
tencia de disefio Sila seccidn transversal es tipo 1, 2 0 3, la resistencia de disefio
se determina como se indica en el inciso 3.2.2.1; s1 es tipo 4, se siguen las re-
comendaciones del inciso 3.2 2 2.

a3
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Tomando A, en cm? y £, en kg/cm?, las ecuaciones 3.2.1 a 3.2.6 proporcio-
nan R. en kg.
4.2.2.1. Estado limite de pandeo por flexion
a) Miembros de seccién transversal H, I, o rectangular hueca.
Fa = 090
F

¥

[T+ A2 — 015%}"

e = AFs < FyAiFe (3.2.1)

A, es el area total de la seccidn transversal de la columna.

ki [ F,
r n’E

donde KL/r es la relacion de esbeltez etectiva maxima de la columna,
n es un coeficiente adimensional, gue tiene alguno de los valores siguientes:

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 o hechas ¢on cuatro placas
soldadas, que cumplen con los requisitos de fas secciones tipo 1, 2 o 3 del inci-
5023.1. n =14

Columnas de seccitn transversal H o/, hechas con lres placas laminadas sol-
dadas entre si, gue cumplen con los requisitos de las secmones tipo 1, 2 0 3 del
inciso 2.3.1: n = 1.0

Cuando el limite de fluencia del acero sea de 3 500 kg/cm? o mas, pueden uti-
lizarse valores de i1 mayores, si se efectia un estudio que lo justifique.

" b) Miembros cuya seccién transversal tiene una forma cualquiera, no inclui-

daena
) 20120 000
SIKL/r > (KL/r), R = T AfFq (32.2)
SiKL/r < (KL{r)., R, = AF 1—M F
t r ( I")c- c thy Q(KL/I)E R
(KL/r). = 6340/F, (3.2.3)

KL /r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la columnay (KL /r), el valor
de la retacién de esbeltez que separa los intervalos de pandeo elastico e inelastico
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3.2.2.2. Estado limite de pandeo local

Cuando la seccion transversal de la columna es tipo 4, 1a resistencia de dise.
fio A, se determina, cualquiera que sea [a forma de la seccidon, como sigue:

20 120 000

(KLJr ¥ AFp (3.2.4

SiKLfr> (KL R =

. .  OAF 1__(Kt_/r)2 £
SIKL/I'<(KL/’)C,R.«: - O thy Q(KL,”):-P g

(KLfr)t = 6340/ OF,: Fn = 0.75 (3.2.5)

En miembros de seccibn transversal H o rectangular hueca, los valores de A,
obtenidos en las ecuaciones 3.2.4 y 3.2.5 no deben ser mayores que los abtenidos

con la ecuacion 3 2.1 multiphcados por el factor Q
Elarea A,y el radio de giro r de as ecuaciones 324y3.25sonlos delasec-

cion transversal total,
Q es un factor de pandeo local dado por

Q = QQ,

Q, y Q, se calculan como se indica en 2.3 6, Q, corresponde al elemento pla-
no no aliesado que tiene la mayor relacion v/t En secciones formadas exclusiva-
mente por elementos planos atiesados Q; se toma igual a la unidad, y en seccio-
nes formadas exclusivamente por eflementos planos no atiesados Q, se foma igual
a la umdad.

Columnas tubulares de seccién transversal circular

La resistencia de disefio de columna de seccion transversal circular hueca, de
paredes delgadas, somebdas a compresibn axial, que no satisfacen los requisitos
del nciso 2.3 2 pero cuya relacion diametro/grueso de paredes no excede de
944 000/F,, es igual at menor de los valores proporcionados por las ecuaciones
324y 325, con Q@ = 10, por la expresion:

2F
(7780 ’) AFn (3.26)
DIT 3

[

D es o diametro exterior del tubo y T el grueso de la pared, los dos en ia mis-
ma unidad de longitud, F; = 0.70.

3.2.2.3. Estados limite de pandeo por flexocompresion
0 por torsion

En miembros comprimidos de seccién transversal con uno o ningn eje de
smetria, tales como angulos y tes, o con dos ejes de simetria, pero muy baja rigi-
dez torsional, como las secciones en forma de cruz y las formadas por placas
muy delgadas, puede ser necesario revisar los estados limite de pandeo por flexo-
gompresi(')n 0 por torsion. Los procedimientos para hacer la revision no se incluyen
en estas normas

3.3. MIEMBROS EN FLEXION {VIGAS Y TRABES ARMADAS)

Esta seccion es aplicable a vigas laminadas y a trabes formadas por placas
soldadas, de seccion / o en cajén, con dos ejes de simetria, cargadas en uno de
los planos de simetria, y a canales con las cargas situadas en un plano paralelo al
alma que pasa por el centro de torsion, o restringidas contra la rotacion alrededor
del eje longitudinal en las secciones en las que estan aphcadas las cargas y en los
apoyos. También es aplicable a barras de seccion transversal maciza, circular,
cuadrada o rectangular, estas ultimas fiexionadas alrededor de su eje de menor
momento de inercia, y a barras de seccién transversal circular hueca. Todos los
elementos mencionados trabajan principalmente en flexion, producida por cargas
transversales o por momentos aplicados en sus extremos; la flexién se presenta,
casi siempre, acompanada por fuerzas cortantes,

3.3.1. Estados limite

En el disefio de miembros en flexién deben considerarse los estados limite de
falla siguientes:

Formacion de un mecanismo con articulaciones plasticas.

Agotamiento de la resistencia a la flexion en la seccitn critica, en miembros
que no admiten redistribucion de momentos.

Iniciacion del flujo plastico en la seccion critica.

Pandeo local del patin comprimido.

Pandeo local del alma, producido por flexion

Plastificacién del alma por cortante.

Tension diagonal en el alma.

Pandeo lateral por flexocompresién. .

Flexion y fuerza cortante combinados.

F(:)lras formas de pandeo del aima, producidas por fuerzas transversales.
atiga

 Ademas, deben considerarse también estados limite de sericio, de deforma-
¢iones y de vibraciones excesivas.,



3.3.2. Resistencia de disefio en flexion

Laresislencia de disefio en flexién, M,, de una viga o trabe de eje recto Yy sec.
cion transversal constante se deterrmina como se mdica en 10s Ncisos siguientes

3.3.2.1. Miembros soportados lateralmente (L<Ly)

Cuando ef sistema de piso proporciona soporte lateral al patin superior de lag
vigas, debe lenerse en cuenta gue en algunos tramos el patin comprmido es el
inferior Este punto puede ser de especial mportancia en disefio sismico

La restslencia de disefio de miembros en flexion cuyo patin comprimido esta
soportado lateralmente en forma contnua, o esta provisto de soportes lateraleg
con separaciones L no mayores que L. es igual a:

a) Para secciones tipo 1 0 2
Mo = FaZF, = FM, (33.1)

L es la distancia entre puntos del patin comprmido de una viga soportados
lateralmente,

t, es la longitud maxima no soportada lateralmente para la que el miembro
puede desarrollar todavia el momento plastico M,; no se exige capacidad de rota-
c1on. Se calcula con alguna de las ecuaciones 3313, 33150 33 17.

Puede utlizarse la teoria plastica cuando las secciones son tipo 1y la distan-
c1a entre punios del patin comprimidos soportados lateralmente no exceden de L,
en zonas de formacion de articulaciones plasticas asociadas con el mecanismo
de colapso

L, es la longitlud maxima no soportada lateralmente para la que el membro
puede desarrollar todavia el momento plastico M,. y conservarlo durante las rota-
ciones necesarias para formacion de mecamsmo de colapso

Se calcula como sigue

Secciones |.

253000 + 155 000 (M, /Mp)
[, = — ry (33.2)
¥

Secciones rectangulares, macizas o en cajon.

352 000 + 211 000 (M, /Mp) 2110007,
e F f,S F
Yy

(3.3.3)

¥

En la region adyacente a la Ultma articulacion pléstica, y en zonas que se
conserven en el intervalo elastico al formarse el mecanismo de colapso, 1a sepa-
racion entre puntos no soportados fateralmente debe ser tal que se cumplan los
requisitos de la clausula 3.3 2.2 en vigas y de la seccidn 3 4 en columnas.
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En las expresiones anteriores,

M, = momento plastico resistente del miembro en estudio

M, = el menor de los momentos en los extremos del tramo no soportacdo
lateralmente

radio de giro arededor de! eje de menor momento de inercia.

!

Ty

El cociente M,/M, es positivo cuando el segmento de viga entre puntos so-
portados lateralmente se flexiona en curvatura doble, y negativo cuando lo hace
en curvalura simple. '

El patin comprimido debe soportarse lateralmente en todas las secciones en
que aparezcan articulaciones plasticas asociadas con el mecanismo de colapso.

b) Para secciones tipo 3
Mn = FaSF, = FaM, (3.3.4)

S es el modulo de seccion elastico del miembro en flexion y M, = SF es el
momento correspondiente a fa iniciaciin de la fluencia en la seccidn en conside-
racton

En secciones ! o H flexionadas alrededor de cualquiera de sus ejes centroida-
tes y prncipales puede tomarse un valor de M, comprendido entre FeM, y FaMp
calculado por interpotacion hineal, teniendo en cuenta que esos valores correspon-
den, respectivamente, a relaciones ancho/grueso de los patines de

830 / JF, y 540 / |JF,

Si la flexion es akededor del eje de mayor momento de inercia se comprobara
que la relacidon ancho/grueso del alma no excede de la que corresponde al valor
calculada de My, para lo que se interpolara lingalmente entre las relaciones

8000 / JF, y 5000 / JF,

correspondientes & FpM, y FaMs, respectivamente,

No hay limites en la longitud sin soporte lateral, en secciones tipo 1, 2 0 3,
cuando la seccidn transversal es circular o cuadrada, hueca o maciza, o cuando
la viga, cualquiera que sea la forma de su seccién transversal, se flexiona alrede-
dor del eje de menor momento de inercia. Por consiguiente, en estos casos la re-
sistencia de disefo se determina con las ecuaciones 3.3.1 0 3.3.4,

c¢) Para secciones tipo 4:

Cuando tanto el alma como el patin comprimido corresponde af tipo 4, de
acuerdo con 2 3.1, el valor de M, se determina con los criterios para disefio de
pertiles de lamina delgada doblados en frio

Cuando los patines cumplan con los requisitos de las secciones tipo 1,203,y
las almas sean de tipo 4, el valor de M, se obtendra de acuerdo con el inciso 4.5.8°
de estas normas.
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Cuando las almas cumplen los requisitos de las secciones tipo 1, 2 o dylo
patnes son tipo 4, se distinguen dos casos' s

1. Siel patin comprimido est4 formado por elementos planos no aliesados,
M, = F,Q.SF, = FaQM, (3.3:5

Q, se define en 2 36.
2. Si el patin compnmido est4 formado por elementos planos atiesados,

MFI = FRSer- (336)

S.. mddulo de seccion efectivo del elemento, se calcula con el ancho efeclivg
del patin comprimido, determinado de acuerdo con 2.3 6, en vez del ancho total, )
mabdulo de seccion de perfiles simétricos respecto al eje de flexion puede calcular.
se, conservadoramente, utilizando el mismo ancho efeclivo en el patin en tensién,

Si e! valor de M, caiculado con alguna de las ecuaciones 3.35 o 336, es
mayor que €l dado por la ecuacidn 3.3.4, este sera el momento resislente dgl
elemento,

En las expresiones antenores,

Fﬂ = 0%

Z = mbdulo de seccibn plastico

S = mbdulo de seccibn elastico

S, = mbdulo de secciébn elastico efectivo
M,ZF, = momento plastico resistente de la seccidn

yof, = momento correspondiente a la aparicion det esfuerzo de fluencia
en la seccion (sin considerar esfuerzos residuales)
F, = esluerzo de fluencia

|

3.3.2.2. Miembros no soportados lateralmente

(L>L,)
!_a resistencia de disefio de miembros en flexibn cuyo patin comprirmido esta
provisto de soportes laterales con separaciones mayores que L, es igual a:

a) Parasecciones tipo 1 0 2 con dos ejes de simetria flexionadas alrededor de!
gje de mayor momento de inercia:

S M, > %M,,

0.28 M
M, = 1.15 F,,Mp(1 — f——")

M,
pero no mayor que FqaM, (3.3.7)

S M,< (2/)M, Ma= FaM, (3.38)
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£n vigas de seccién transversal / o H, laminadas o hechas con lres placas sol-
gJadas. M,, momento resistente nominal de la seccion, cuando el pandeo lateral se
nicia en el intervalo elastico, es igual a.

_n nEY
M= o E1,CJ+(L )fp,
.13 J LAY
- oL f,[zﬁ + (L) c.] (3.3.9)

En secciones [ o H laminadas o hechas con placas, de dimensiones semejan-
tes a las laminadas, puede tomarse:

M, = (1/C) y M§, + M% - (3.3.10)
donde
EAL
My = —— 3.3.11
1 (L/f,) ( )
47 EAd
Mo=——7—+— (3.3.12)
Cow/r)

/

En las ecuaciones anteriores Fp es el factor de resistencia, que vale 0.90, Ay d
son el &rea total y el peralte de la seccion considerada, /, y r, su momento de iner-
cia y radio de giro respecto al eje de simetria situado en el plano del alma, t el grue-
so de patin comprimido, L 1a separacién entre puntos de ese patin fijos lateralmen-
te, Jy C, las constantes de torsidn de Saint Venant y por alabeo de la seccidny C,
que puede tomarse conservadoramente igual a la unidad, esta dado por:

C = 0.60 + 0.40 M,/M, para tramos que se flexionan en curvatura simple.

C = 0.60 — 0.40 M,/M, pero no menor gue 0.4, para tramos que se flexio-
nan en curvatura doble. .

€ = 1.0 cuando el momento flexionante en cualquier seccibn dentro del tra-
mo na soportado lateralmente es mayor que M,, 0 cuando el patin no esta soporta-
do lateralmente de manera efectiva en uno de los extremos del tramo.

M, y M, son, respectivamente, el menor y el mayor de los momentos en los
extremos del lramo en estudio, tomados en valor absoluto.

c En miembros de seccion transversal en cajon (rectangular hueca) se toma
=0
(]

L, es la longitud méxima no soportada lateralmente para la que el miembro
puede desarrollar todavia el momento plastico M, {no se exige capacidad de rota-
cién), y L, la tongitud gue separa los intervalos de aplicacidn de las ecuaciones
3.3.7 y 3.3.8 (la ecuacion 3.3.7 es vélida para L <L,y 1a 3.3.8 para L > L).

L, ¥ L, se calculan con las expresiones siguientes:
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£f alma falta por cortante en el intervalo de endurecimiento por deformacion.

/ k h ( k 9.22 [F k
b) 511400 . — <1 —<1600 . f— V= ——— A, (3323
F, t F, hit

La falla es por plastificacidn del alma por cortante.

. | k h /k
c) Si 1600 F, <r <2000 F,

se consideran dos casos:
c 1) Estado limite de iniciacion del pandec del aima

922 [FK

En Vy =
n hit

. (3324)

c?) Estado imite de falla por tensién diagonal

v-=[922,/F,k (1_ 0870 )+ 050F, A (3325
N T J1 + (a/my J1 -+ @mhp - B529)

d)SiZOOOJFLy<r£

se consideran dos casos:

d1) Estado limite de iniciacién del pandeo del aima

_ 1845000k

e (3.3.26)

d2) Estado limite de falla por tensioén diagonal

B 1845000k( 3 0.870 )+ 050F, e
v (hiHY? J1 + (a/hy J1 ¥ @mg |7 (3:327)

Para poder tomar como estado [imite |a falla per tensidn diagonal (ecuaciones
3.3.25 y 3.3.27) 1a seccién debe tener una sola alma (seccicnes / laminadas o for-
madas por placas) y estar reforzada con atiesadores transversales, disenados de
acuerdo con el inciso 4.5.7.

En las expresiones anteriores A, es el area del alma, igual al producto de su
grueso, 1, por el peralte total de la seccion, d, h es el peralte del alma (distancia li-

bre entre patines); ala separacion entre atiesadores transversales, y k un coeficien-
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te sin dimensiones, que se calcula con la ecuacion 3.3.28d, hy t setomanencm, y
Vy se obliene en kg Cuando la seccion tiene dos o méas almas, A, es la suma de las
ireas de todas ellas. :

k =50+ —(f}—?])—zn. (3.3.28)

k se toma igual a 5.0 cuando la relacion a/h es mayor que 3.0 o que [260/(h/1, -
cuando no se emplean atiesadores. En almas no atiesadas h/t no debe exceder de
260.

3.3.4. Flexion y cortante combinados

Cuando se necesitan atiesadores transversales y ef caciente Vp/M,, esta com-
prendido entre los fimites

(1.33 Va/My) 2 Vi/Mp > (0.6 Vi/M,),

deben satisfacer las tres condiciones siguientes:

Vp < Va
Mo < My
0721 M0 4 guss 2 < 10
214 455 <1

Mg es la resistencia de disefio en flexidn, calculada de acuerdo can el inciso
33.2103.3.2.2, V4 laresistencia de disefio al cortante, inciso 3.3.3 y Mp y Vi, son
el momento flextonante y la fuerza cortante de disefio.

3.4. MIEMBROS FLEXOCOMPRIMIDOS

En esta seccidn se estudia el disefio de miembros de eje recto y seccion trans-
versal constante, con dos ejes de simetria, sujetos a compresion y a flexion pro-
ducida por momentos que obran alrededor de uno o de los dos ejes de simetria.
Se designan, indistintamente, con las palabras “columna” o "elemento flexocom:-
primido”,

Para los fines de esta seccion, las estructuras de las que forman parte los
miembros flexocomprimidos se clasifican en “regulares” e “imegulares”.

Una estructura “regular” se caracteriza porque esta formada por un conjunto
de marcos planos, provistos o no de contraventeo vertical, con o sin muros rigidos,
paralelos o casi paralelos. Ligados entre si, en todos los niveles, por sistemas de
Piso de resistencia y rigidez suficiente para obfigar a que todos los marcos y muros
trabajen en conjunto para soportar tas fuerzas laterales, producidas por viento o
sismo, y para proporcicnar a la estructurala rigidez lateral necesaria para evitar pro-
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blemas de pandeo de conjunto bajo cargas vericales. Ademas, todos los marcog
planos deben tener caractgristicas geometrnicas semejantes y todas las columnag
de cada entrepiso deben ser de la misma altura, aunque ésta varie de un enfrepisg
a otro

Una estructura se considera “regular” cuando los elementos gue la compo.
nen no constituyen marcos planos, cuando &stos no pueden considerarse parale.
los entre si, cuando los sistemas de piso no tienen resistencia o rigidez adecua-
das, cuando zonas importantes de los entrepisos carecen de diafragmas horizon.
tales, cuando la geomelria de los marcos planos difiere sustancialmente de unos a
otros, cuando las alturas de las columnas que forman parte de un miIsmo entrepisg
son apreciablemente diferentes, o cuando se presentan simultaneamente dos o
mas de estas condiciones,

Una construccibn puede ser regular en una direccién e irregular en la otra,

La mayor parte de los edificios urbanos, de departamentos y oficinas, tienen
estructuras regulares. Sonirregulares las estructuras de muchos salenes de espec-
taculos {cines, teatros, auditonos) y de buena parte de las consirucciones fabriles.

Enlos inctsos 3 4.3 y 3.4.4 se indica codmo dimensionar columnas que forman
parte, respectivamenta, de estructuras regulares y de estructuras imegulares.

3.4.1. Métodos de andlisis y disefio

Los elementos mecanicos de disefio pueden ohtenerse por medio de un ana-
lisis de primer orden, basado en la geometria inicial de la estructura, o con un anal-
sis de segundo orden, en el que se tomen en cuenta, como mirimo, los incremen-
tos de las fuerzas internas producidos por las cargas verticales al actuar sobre la
estructura deformada y, cuando sean significativos, la influencia de la fuerza axial
en las rigideces y factores de transporte de las columnas y en los momentos de
empotramiento, asi como los efectos de la plastficacion parcial de la estructura
Toda estructura puede analizarse utihizando cualquiera de los dos métodos indica-
dos. En elinciso 3 4.3 5 se da un procedimiento aproximado para efectuar el anali-
sis de segundo orden de estruciuras regulares.

Los factor2s que no se consideran en el andlisis se incluyen, de manera indi-
recta, en las térmulas de disefo, por fo que los métodos de diserio, de elementos
flexocomprimidos dependen del tipo de analsis que se haya efectuado. La dificul-
tad del disefic esta, en general, en razdon inversa a la precision del analisis

3.4.2. Estados limite

En el diseno de miembros flexocomprimidos deben considerarse los siguien-
tes estados limile de falla: )

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

« Pandeo individual de una o mas columnas, bajo carga vertical,

« inestabilidad de conjunto de un entrepiso, bajo cargas verticales y horizonta-
les combinadas. )

« Falla individual de una 0 méas columnas, bajo cargas verticales y horizontales
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i combinagas, por inestabiidad o porque se agole la resistencia de alguna de
SUs secciones extremas.

« Pandeo local

Debe considerarse también un estado limite de servicio, de deformaciones la-

terales de entrepiso, que dependen, en buena parte, de las caracteristicas de las
columnas

3.4.3. Dimensionamiento de columnas que forman
parte de estructuras regulares

Log miembros flexocomprimidos que forman parte de estructuras requlares se
dimeQSIonan de manera que se satisfagan los requisitos que se indican a conti-
nuacion.

En todos los casos debe revisarse la resistencia de las dos secciones extre-
mas y la de la columira completa, incluyendo efectos de segundo orden. Las sec-
ciones extremas se revisan con las ecuaciones 3.4.1, 3.4.4 0 3.4.5, segin &l tipo
de seccion de que se trate, y la revision de la columna completa se efectia con
tas ecuaciones 3.4.6, 3.4 9 0 3.4.10 Las dimensiones de las columnas se obtie-
nen de manera que se cumplan, simultaneamente, las condiciones de resistencia
de las secciones extremas y de la columna completa.

Como una alternativa, las colurnnas que forman parte de estructuras regula-

resl. pueden dimensionarse como se indica en el inciso 3.4.4 para eslructuras re-
Qulares,

3.4.3.1. Revision de las secciones extremas
a) Secciones tipos 1y 2

En cada uno de los extremos de la columna debe satisfacerse la condicion:

Mour ) ( M, )
— + ") <10 3.4.1
(Mm. Moy G40
M, ¥ M., son los momentos resistentes de disefio de la seccion flexionada al-
'ededor de cada uno de los ejes centroidales y principales, calculados teniendo

en cuenta la presencia de la fuerza de diseno de compresion y suponiendo, en

Cada €aso0, que el otfro momento es nulo; para secciones / o H se calculan con lag
eCuaciones

PU
Muo = 118 FaM,, (1 - )g FaM,, (34.2)
RPy '
P,
Moy = 167 FaM,,, [ 1 — < FaM,, (?* 7
FR ¥
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Cuando la seccién es en cajon, cuadrada, los dos momentos, Mo ¥ Mo, S8
determina con la ecuacion 3.4 2
El exponente a liene alguno de los valores siguientes.

Secctones H a= 160 — p/2l.,
Secciones en ¢ajon, cuadradas g =170 — p/2L,,
Cualquier otra seccion, o= 10

FR = 0%

P, Mo ¥ Mo, sON la fuerza axial de disefo que obra sobre |a columna y los
momentos de diseno en el extremo considerado, calculados de acuerdo con
3433a0b.

M,, = Z.F,y M,, = Z.F, son los momentos plasticos resistentes nominales
de la seccion, para flexibn alrededor de los gjes x y y, respectivamente.

F, = AF, eslafuerza axial nominal que, obrando por si sola, ocasionaria
la plastificacién de una columna corta Cuyas secciones transversales tienen un

area A,
P = P,[FaP,

L., indica logaritmo natural.
Sisetomaa = 10, la ecuacion 34.1 se transforma en

P, + 085 M... + 060 Moy

LI il <10 (3.4.4)
FaP, FaM,, FaM,,

Esta ecuacion debe utilizarse para revisar columnas paralas que rno se Conoce
a, y puede emplearse, conservadoramente, en vez de la ecuacion 3.4.1, aunque
se conozca el valor de a.

b) Secciones tipos 3y 4

En cada uno de los extremos de la columna debe satistacerse la condicion,

P

u

M ox + M.,
FRPy MRl Mﬁ'y

<10 (3.4 5)

Mg, ¥ Mg, s€ calculan como se indicaen 3.32.1byc.y tas ofras cantidades que
aparecen en la ecuacion se han definido arriba.
3.4.3.2. Revision de la columna compleia

a) Secciones tipos 1y 2

Debe satisfacerse la condicion:

- B ' M. i]
Moo N =) <10 (3 4.6)
Mucx Muc}'
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Mer ¥ M, SON los momentos resistentes de disefic de la columna flexionada
gn cada uno de sus plgnos de simetria, reducidos por la presencia de la fuerza de
compresion y por posible pandeo lateral; se calculan con fas ecuaciones:

P
Mu\':x = Mm 1 - _—u
( Rc) (3.4.?)

P,
Mocy =.FRMDV(1 R ) (34.8)

(4

El exponente B tiene alguno de los valores siguientes:
Secciones H
B=04+p+ 8/D2>10 paraB/D > 03
= 10, para B/D <03

Secciones en cajon, cuadradas

B =13+ 1000p/(L/rF> 14

Cualquier otra seccion § = 1.0

D es el peralte total de la seccion, y B el ancho de los patines.
F,q = 090

P Mio ¥ M3, son la fuerza axial de disefio que obra sobre la columna y los
momentos Q(e disefo, calculados de acuerdo con 3.4.3.3, a 0 b. En la ecuacion
346, lo mismo que en las ecuaciones 3.4.9 y 34.10, se utilizan siempre los
momentos de disefio maximos, alrededor de los ejes x y y, aunque los dos no se
presenten en el mismo extremo de la columna,

M, esel momento resistente de disefno, para flexion alrededor del eje x; se
calcula como se indica en 3 3.2, o, en forma aproximada, con ta ecuacion (véiida
para secciones / o H):

_ LR ]
M, = Fq [1.07 Ty My < FaM,,

" deSIs'a columna esta soportada Ial»ls‘ralmeme en forma continua, o esta provis-
s ecqupnes laterales con separacion L no mayor que £, dada por alguna de
s aciones 3.3.13, 3.3.15 ¢ 3.3.17, cuando no se requiere capacidad de ro-
gy’ ono mayor que L,, ecuaciones 3 3.2 0 3.3.3. cuando si se requiere capa-
de rotacion, M, puede tomarse igual a FaM,..

R., resistencia de diseno en compresion, se determina de acuerdo con el in-

50322
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Sisetoma i = 10, la ecuacion 3 4.6 se transforma en

Py Mo M
oy <10
A M.,

FaM,, @49

Esta ecuacion debe uttizarse para revisar columnas para las que no se cong-
ce [}, y puede emplearse conservadoramente, en vez de la ecuacion 3.4.6, aun.
que se conozca el valor de f

b} Seccicnes tipos 3 y 4
Debe cumplirse la condicidn,

P, | M.
+ +
Re M.,

M o
M,

L <10

(34.10)

Ma., ¥ Mg, se calcula de acuerdo con el ncisg 33.2
3.4.3.3. Determinacion de los momentos de diseno
MUOK! Muoyl M“O! y MUO!
a) Analisis de primer orden

Silas fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un analisis

convencional de pnimer arden, basado en la geometria inicial de 1a estructura, los

momentos de disefio se determinan comgo sigue.

Mo = M, + B:M, (3.4.11)

M., = B/M, + B,M, {3.4.12)

En la ecuacion 3 4.11, M, es el momento de disefio en el extremo en consi-
deracion de la columna en estudio, y en la ecuacion 3.4.12 es uno de los momen-
tos de disefio que actiran en los dos extremos, producidos, en ambos casos, por
cargas que ocasionan desplazamentos laterales apreciables de esos extremos.

En la ecuacion 3.4.11, M, es el momento de disefo en el exiremo en cons-
deracion de la columna en estudio, y en la 3.4.12 es uno de los momentos de
disefio que actian en los dos extremos, producidos, en ambos casos, por cargas
gue si ocasionan desplazamientos laterales apreciables de esos exiremos.

El segundo miembro de la ecuacion 3.4.12 se calcula en los dos extremos
de la columna, y M7, es el mayor de los dos valores

En general, los momentos M, son producidos por cargas verticales y los My,
por fuerzas horizontales, de viento 0 sismo, aunque las cargas verticales pueden
ocaslonar momentos M, significativos en estructuras muy asimétricas en geome-
tria o cargas.

Enma que forman parte de estructuras regulares provistas de contraven-
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tecs 0 muros de cortante de rigidez adecuada para que puedan despreciarse log
efeclos de esbeltez debidos a desplazamientos laterales de enirepiso (véase inci-
so 2.2.b, desaparece el término B:M,, de las ecuaciones 3.4.11 y 3.4.12, y los
momentos M, son la suma de los producidos por las cargas verlicales y las hori-
zontales.

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

B = e < 1 (3.4.13)

(3.4.14)
Fa(X Pe) v
0, alternativamente,

1
8, —
> SPACH (3.4.15)

L Fa@THL

C es un coeficiente que depende de la ley de variacién del momento flexionan-
te, se calcula como sigue:

1. Migmbros flexocomprimidos que forman parte de marcos contravenleados
0 sin contraventeo, sobre los que no obran cargas transversales aplicadas en pun-
tos ntermedios;

C = 0.6 + 0.4 M,/M,, para tramos que se fiexionan en curvatura simple.
C =06 + 0.4 M/M,, para tramos que se flexionan en curvatura doble,

M, y M son, respectivamente, el menor y el mayor de los momentos en los
exiremos del tramo de barra en consideracion (puede ser la columna completa
0 una parte de ella, entre puntos soportados lateraimente), tomados en valor
absoluto.

Il Miembros flexocomprimidos que forman parle de marcos contraventeados
0 sin contraventeo, sobre los que obran cargas transversales aplicadas en puntos
nlermedios, independientemente de que haya o no rnomemo_sJ en sus extremos:

tt

P, nZg, Fl
C=1+x—, donde X = ——— — 1
P M, 12

8, es la deflexion maxima y M, el momento maximo entre apoyos, debidos a
|‘as Cargas transversales y a los momentos en los extremos, cuando éstos <nn di-
erentes de cero.

LS
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Enlugar de calcular C como se acaba de describir, pueden usarse los valores
siguientes: si los extremos del miembro estan restringidos angularmente, 0.85; sj
no lo estan, 1.00.

Pr = ARPENKIIFY:

L es la longitud no soportada lateraimente en el plano de la flexidn, r es el radio
de giro correspondiente, y K es el factor de longitud efectiva en el plano de la flexion,

En la ecuacion 3 4.13 se calcula la carga P con un coeficiente K que corres-
ponde a columnas cuyos extremos no se desplazan lateralmente, mientras que en
la ecuacion 3.4 14 se usa un coeficiente K determinado teniendo en cuenta gque
la columna forma parte de un marco en el que los desplazamientos laterales de en-
trepiso son significativos.,

T P, = suma de cargas criticas de pandeo elastico de todas las colum-
nas def entrepiso en consideracion, en la direccton que se esta
utlizando

Z P, = suma de fuerzas axiales de disefo en todas las columnas del entre-
piso en consideracion

A OH = desplazamiento horizontal relativo de los niveles que timitan ¢l entre-
prso en consideracion, en la direccion que se esta analizando, pro-
ducido por las fuerzas de disefo

X H = suma de todas las fuerzas horizontales de disefic que obran encima
del entrepiso en consideracion (Fuerza cortante de disefio en el
entrepiso, en la direccion que se esta analizando )

t = altura del entrepiso

Entrepisos cuyo disefio queda regido por cargas verticales Unicamente. En
columnas gue forman parte de entrepisos cuyo disefio queda regido por cargas
verticales Unicamente, lo que es frecuente en edificios de poca altura y en los en-
trepisos supenores de edificios altos, los momentos M,, suelen ser nulas en la con-
dictdn de carga de disefio (la Gnica excepcidn la constituyen 1as estructuras muy
asimétricas, en geometria y/o carga, en las que las cargas verticales pueden oca-
sionar desplazamientos laterales de entrepiso significativos).

Si se demuestra que el pandeo de conunto de un entrepiso, con desplaza-
mientos laterales relatvos de los niveles que lo limitan, no es critico, B, vale cero
y P se calcula con un factor de longitud efectiva K igual o menor gue 1.0. Si no
se esludia el pandeo de conjunto, o si éste es critico, los momentos de disefio son

iguales a '
MW = Mr;

M;u = BZ Mfl

8; se calcula con la ecuacion 3.4.14,

Se considerara que el pandeo de conjunto de un entrepiso no es critico cuan-
do el cociente P,, /P, sea igual o mayor que 2.5; P,, es la carga critica de disefio
de pandeo con desplazamiento lateral del entrepiso y L P, es la suma de las fuer-
zas axiales de diserno de todas las columnas de dicho entrepiso.

0
1
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b) Anahsis de sequndo orden

" Sgr {?nsdfcl:erzdas normales y Ios_ momentos se obtienen por medio de un andiisis
do eg l orgen en el que se tienen en Cuenta, por lo menos, los efectos indica-
elinciso 3.4.1, o sise demuestra, de acuerdo con el inciso 2.2.2, que pue-

dEI deSD ECIaI se 'OS ef ‘ g 1 |de| ] '( )S Morner II( IS ¢ ,e { ’ noQ -
f ‘ : v el 15€) s5e detef

M =
o = M, + M, (3.4.16)

My = B (M, + M) {3.4.17)
Todas las canlidades Que aparecen en estas ecuaciones tienen los mismaos

significados que enias ecuaciones 3.4 11
de longitud efectiva K iguat o menor lqueyﬁg.ja Pero P se calcuta con un factor

Enelinciso 3.4 3.5 se da un procedimiento a

proximado para eval -
tos de segundo orden en estructuras regulares. i varlos efec

3.4.3.4. Determinacidn de cargas cnticas

La carga critica de estructur.
' as regulares puede determinarse utifiza -
::c;?:szﬁgggélgspitrjg ;:eggein entcuetnta. Cuando sean significativos, los efgc(:jt?)snlji
€ 1a estructura que suele preceder a Ja '
Puederi emplearse métodos o for G o 0l efoctio
(nciso 2.2.3) basados en el uso del factor de longitud efectiva
Sin embargo, cuando se desee conocer Ia carg

‘ : a critica de u i -
den utinzarse las formulas aproximadas siguientes: " entiepiso. pue

bof

S P,< =2 p ‘
> »Po = FaRLN.2 (3.4.18)
TP

S P,>Z2 p _f _03zp
P RZP,(1 ™ ‘ (3.4.19)

Pe €3 la carga critic
Entrepiso en estudio.

¥ ; ¥ S que, Ob ando r 51 solas

a de disefio de pandeo con desplazamiento lateral del

Fﬂ=09

r\n’dij :s Iat ngr?ez del entre_piso, defirjlda como la fuerza cortante en el entrepiso
entre el desplazamiento retativo de los niveles que lo limitan, producido

W
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por la fuerza cortante mencionada, determinada por medio de un anahsis elastico
de primer orden

L es la altura del entrepiso.

En el catculo de R deben inclurse todos los marcos, muros y contraventeos
que forman parte del entrepiso y contribuyen a su ngidez lateral en la direccidn
analizada, y P, corresponde a todas las columnas consideradas al calcular R,

3.4.3.5. Andlisis de segundo orden

El andlisis de segundo orden de estructuras regulares debe hacerse utlizandg
métodos racionales que tengan en cuenta, por io menos, los efectos indicados en
el inciso 3 4 1

Una manera aproximada de calcular los momentos de segundo orden en los
extremos de las columnas cuyo disefio quede regido por la combinacidn de car-
gas verticales y honzontales consiste en evaluar por separado los momentos pro-
ducidos por los dos tipos de cargas, utihizando métodos de andlisis convencional
de prnimer orden, y en multiplicar los momentes ccasionados por las cargas hon-
zontales por el factor de amplificacidon FA

w, /L
FA=14 Mt (3 4 20)
(RIQ) — 1.2 W,jL

Los momentos finales de segundo orden se gbtienen sumando los de carga
vertical de pnmer arden con los producidos por cargas horizontales amplficados.

W, es |a surna de |as cargas de disefio muertas y vivas (cargas nominales mul-
tiphcadas por los factores de carga correspondientes a la combinacion de accio-
nes en estudio), acumuladas desde el extremo supenor de la estructura hasta el
entrepiso considerado

@ es el factor de comportamiento sismico que se detine en el capitulo 5 de las
Normas técnicas complementarias para disefio por sismo. En disefio por viento se
tomara Q = 1.0.

R es la ngidez del entrepiso en estudio.

Todas las tuerzas internas y, en especial, los momentos en las trabes, deben
incrementarse de manera,que se satisfaga el equilibrio con los momentos amplifr-
cados en las columnas.

Cuando los elementos mecanicos de disefio se evallan con un andlisis de
segundo orden, las columnas deben revisarse de acuerdo con 3.4.3.3b, puesto
que ya se han inclurdo en el analisis los efectos de esbeltez debidos a desplaza-
mientos laterales de sus extremos.

3.4.4. Dimensionamiento de columnas que forman
parte de estructuras irregulares

tos miembros flexocormpnmidos que forrman parte de estructuras irregulares
se dimensionan de manera que se satisfagan los regussitos que se indican a contt-
nuacion. :

e
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En todos los casos debe revisarse la resistencia de las dos secciones extre-
mas y la de la columna completa, incluyendo efectos de segundo orden. Las di
mensicnes de las columnas se obtienen de manera que se cumplan sumﬁlténee::
mente, las condrciones de resistencia de las secciones extremas yde lzas columnas

completas.
3.4.4.1. Revision de las secciones extremnas

a) Secciones tipos 1y 2

24 4En cada uno de los extremos de I3 columna debe satisfacerse la ecuacién

b) Secciones tipos 3 y 4

£ .
24 5'n cada uno de 10s extremos de Ia columna debe satisfacerse la ecuacién
3.4.4.2. Revision de la columna completa

a) Secciones tipos 1y 2

Debe satisfacerse la ecuacion 3.4.9,

b) Secciones tipos 3y 4

Debe cumplirse la ecuacidn 3.4.10.
3.4.4.3. Determinacién de los momentos de disefo

Muon Muop M:Jo: Yy Mtloy
a) Andlisis de primer orden

0 Silas fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un analisis
“ nvencional dg primer orden, basado en la geometria inicial de fa estructura, los
omentos de diseno se determinan comgo sigue-

M, = 8, M, + Mlp) (3.4 21)
Ml = B, (M, + M,) (3.4.22)
Enlaecuacion 34.21, M, y My, tienen el mismo significado que en ta ecuacion

3411,y en la ecuacion 3.4 22 signifi i
. . significan Jo mismo que en | i
&sta dado por la ecuacion 3 413 (e on 3 ecuacin 3.4.12. 8

Los Iterales que aparecen en la ecuacién 3.4.13 conservan sus signil s

e E———— ]
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pero los valores indicados para C solo son aplicables a columnas gue formen
parte de marcos contravenleados adecuadamente; en caso cont.rano se lqmaré
C = 085. De manera andloga, en el célculo del faclor de longitud efectiva K,
necesario para evaluar B, y A, en las ecuaciones 3.4 9y 3.4.10, se tendra en
cuenta si la estructura esta, o no, contraventeada adecuadamente

b) Andlsis de segundo orden

Silas fuerzas normales y los momenlos se obtienen por medio de un analisis
de segundo orden en el que Se tienen en cuenta, porlo menos, los efectos mdrca-
dos en el inciso 3 4.1, los momentos de disefio’se determina con las ecuaciones
3.4 21 y 3.4 22, pero ahora C tiene el valor indicado en relacién con la _ecuacnbn
34.13 y P, se determina con un lactor de longitud efectiva K menor o igual que
1.0, lo mismo que R, en las ecuaciones 3.4.9 y 3.4.10.

3.5. MIEMBROS EN FLEXOTENSION

En esta seccion se dan recomendaciones para el diserjo dc? miembrqs de eje
recto y seccion transversal constante, con dos ejes de simelna, sometidos a la
accion simultanea de una fuerza de tension axial y flexidn producuda por momentos
que actuan alrededor de uno de los dos ejes de simelra.

3.5.1. Estados limite

Son los correspondientes a miembros en tension (ir?cisp 3.1.1), amiembros en
flexidn (inciso 3.3.1) 0 a la combinacion de las dos solicitaciones. Los gstados fimi-
te de pandeo, local olateral, no suelen ser crlicos, pero pggden serlo si Ios.elec!os
de la fuerza de tensidn axial son pequenos en comparacion ¢on los ocasionados
por la flexién o si la fuerza cortante es elevada y el alma esbelta.

3.5.2. Dimensionamiento

Los miembros que trabajan en flexotension y que cumplen_ros requisitos de
3 5. deben dimensionarse de manera que satisfagan |a condicion:

PU MU(JI' + Muoy
Rl MR: Mﬂy

<10 (35.1)

P, Mo, ¥ M., SO la fuerza axial de diseno que obra sobre la barra y los mo-
mentos de ‘disefio en la seccidn considerada. _
R, es la resistencia de disefio en tension, determinada de acuerdo con 1a sec

cién 3.1, ' .
M.,y Mp, s0n la resistencia de diseio en flexibn, calculadas como se indica en

la secciéon 3 3.
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En lugar de utilizar la formuta 3.5.1 el disefio puede basarse en un estudio mas
preciso de la interaccion de tension y flexion. '

3.6. CONSTRUCCION COMPUESTA

Esta seccidon se refiere al disefio de miembros estructurales formados por
perfiles de acero que trabajan en conjunto con elementos de concreto reforzado,
o con recubrimiento o rellenos de este material. Se tratan en ella columnas com-
puestas, formadas por perfiles de acero, laminados o hechos con seccicnes o pla-
cas remachadas, atorniltadas o soldadas, o por tubos de acero, ahogados en con-
creto reforzado o rellenos de este material, y vigas o trabes de acero, ahogadas en
concreto reforzado o que soportan una losa, interconectadas de manera que los
dos materiales trabajen en conjunto para resistir las solicitaciones.

Se incluyen vigas compuestas ibremente apoyadas o continuas, ligadas con
lalosa de concreto por medio de conectores de cortante, o ahogadas en concreto.

3.6.1. Miembros comprimidos

Son columnas compuestas las que estan hechas con un perfil de acero, lami-
nado 0 formado por placas, ahegado en concreto, o con un tubo de acero relleno
de concreto, que cumplen las condiciones que se indican a continuacion.

3.6.1.1. Limitaciones

Para que un miembro comprimido pueda considerarse una columna compues-
ta ha de cumplir las condiciones siguientes:

a) Elarea de ia seccién transversal del perfil o tubo de acero es, cuando me-
nos, el 4 % del area de la seccidn transversal compuesta total.

b) El concreto que recubre la seccion de acero esta reforzado con estribos
y barras longitudinales. Unos y otros deben colocarse con separaciones
no mayores de 2/3 de la dimensiébn menor de la seccidn transversal de fa
columna compuesta ni de 30 cm El area de la seccion transversal de
cada una de las barras que forman los refuerzos, longitudinal y transversal,
no es menor de 0.09 cm? por cada 5 cm de separacién entre barras El
recubrimiento del refuerzo es, cuando menos, de 4 cm, medidos al borde
exterior de las barras colocadas por fuera.

c} Siel conereto es de peso volumétrico normal, su resistencia especificada
en compresion, f ., no es menar de 200 kg/cm? ni mayor de 500 kg/cm?;
si es ligero tendra una resistencia no menor de 300 kg/cm?.

d) El limite de fluencia del acero, tanto estructural como de refuerzo, no ex-
cede de 4000 kg/cm?,

e} El grueso t de las paredes de las secciones tubulares de acero estructu-
ral reflenas de concreto no es menor que b f F,/3 E paracadacarade
ancho b, en secciones rectangulares o cuadradas, ni que D ‘/ F,/BE en
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secciones circulares de diametro exterior D, ni que 3 mm en CUa|quc|jer
caso. £ es el modulo de elasticidad del acero y F, corresponde al acero del

perfil tubular.

3.6.1.2. Resistencia de disefio

L a resistencia de disefio A, de las columnas compuestas gompnm:das axial-
mente se determina con las ecuaciones 3 2 1 a3.25delaseccidén 3.2, enlas que
se hacen las modificaciones siguientes

a) A = eatotaldela seccién ransversal del elemento de acero estructural,
Fg =085
P . cuando se trate d
r = radio de giro del elemento de acero estructural; cuando se trate de
una seccion ahogada en concreto, no se tomara menor que 0.3 ve-
ces la dimension total de la seccibn compuesta, en el plano en que
se estudie e pandeo. - ‘
b) F,y E se sustiuyen por los valores modificados Fny ¥ Em:

A A
F,.,,, = Fy + C1FWA_; + CE{CA_r 36.1)

A
E,=E + CjEcI’ : 362)
]

En las expresiones anteriores,

A, = &rea de concreto. o
A, = area de las barras de refuerzo longitudinales.
E = médulo de elasticidad del acero.
£. = modulo de elasticidad del concreto. Para concretos de. peso
‘ volumétrico normal (mayor o igual a2 ton/m?) se supondré iguat Z
: i determinar
10 000 Jf. . en kg/cm?. Para concretos ligeros se
de acue‘rftg con lo prescrito en las Normas técnicas complemen-
tarias para disefio y construccion de estructuras de concreto.
= esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero del perfil ©
seccion tubular. ‘
F. = esfuerzo de fluencia minimo especificado de las barras de refuer
’ zo longitudinal. 0B
f* = resistencia nominal del concreto en compresion = 0.8 7. de
C,.C,, C, = coeficientes numericos; para secciones tubulares rgllenas _
e concreto, Gy = 1.0,C, = 085, G = 0.4; para perfiles ahoga
dos en concreto, C, = 0.7, C, = 0.6, G = 0.2

F

¥

3.6.1.3. Columnas con varios perfiles de acero

Si la seccidn compuesta est4 formada por dos o mas perfiles de acero, éstos
deben unirse entre si por medio de diagonales o placas interrumpidas, que satis-
fagan los requisitos aplicables o la seccién 4.2

3.6.1.4. Trasmision de cargas

La parte de a resistencia de disefio de columnas compuestas cargadas axial-
mente que corresponde al concreto debe ser desarrollada por contacto directo en
las conexiones. Cuando el concreto de sopoerte es mas ancho que la zona que re-
cibe directamente la carga, en uno o mas de sus lados, y su expansién lateral esta
restringida en los restanles, [a resistencia maxima de disefo del concreto se toma
iquala 1.7 Faf ¢ Ag, donde Fr = 0.70 es el factor de resistencia para aplastamien-
to en el concreto y Ag es el area cargada

3.6.2. Miembros en fiexion -

3.6.2.1. Hipdtesis de diserio

Distribuciones de esfuerzos en zonas donde se alcanza la resistencia (itima
de la seccion (secciones completamente plastificadas).

a) Cuando la losa, que esta ligada a la viga de acero por medio de conecto-
res de cortante, forma parte del patin comprimido de la seccidon compuesta, se
supane que el esfuerzo de compresion en el concreto tiene un valor de

0.85 12, st f2 < 250 kgfcm?,

Iz
105 — —=—| 12
°( 1250)

Si f2 > 250 kg fem?

umforme en toda la zona comprimida, y se desprecia su resistencia a la tension.
Se considera, ademas, gue el perfit de acero completo esta sometido a un esfuerzo
uniforme, iqual a F,. en tension o en compresion.

La fuerza de tension neta en la seccion de acero debe ser igual a la fuerza
de compresion en la losa de concreto, £, resistencia nominal del concreto en com-
Presidn, es igual a 0.8 1., donde /. es la resistencia en compresidn especificada.

b) Cuando la losa, que 2sté ligada a la viga de acero por medio de conecto-
'es de cortante, se encuentra junto a patin en tension, se supone que las barras
de refuerzo paralelas a la viga contenidas en el ancho efectivo de la losa trabajan
aun esfuerzo de tension igual a F,, siempre que se satisfagan los requisitos de an-
“'aje contenidos en las Normas técnicas complementarias para disefio y cc ot

-
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cion de estructuras de concreto, y se desprecia la resistencia a la tensiéon de
concreto. Se considera que todo el perfil de acero estd sometido a un esfuerzo un)-
forme, igual a F,, ya sea en lension o en compresion. La fuerza neta de compresion
en la seccion de acero debe ser igual a la fuerza total de tension en las barras de

refuerzo.

Distribuciones de esluerzos en el intervalo elastico

Para determinar la distribucion de esfuerzos en el intervalo elastico se supone
que las deformaciones unitarias en el acero y el concreto varian inealmente con
la distancia al eje neutro. Los esfuerzos se obtienen multiplicando tas deformacio-
nes unitarias por el modulo de elasticidad £ del materiat que se esté considerando.

Los esfuerzos maximos en el acero, de tensién o compresion, y las compre-
siones en el concreto, comespondiente a solicitaciones de disefio, no deben ex-
ceder de F, y 0.85 1}, respectivamente Se desprecia fa resistencia a la tension
del concreto.

Construccion compuesta completa

Cuando los conectores de cortante se colocan en el nimero y con la resis-
tencia suficientes para desarrollar Ia resistencia méaxima a la flexion de 1a seccion
compuesta se dice que la viga trabaja en construccidn compuesta completa. En
este caso, al calcular distribuctones de esluerzos en ef intervalo elastico se supo-
ne que no hay deslizamiento entre la losa y el perfil de acero.

Construccion compuesta parcial

Si la resistencia de los conectores a fuerza corlante es menor gue la necesa-
ria para la construccion compuesta completa, son los conectores los que gobier-

- nan la resistencia a la flexion de la viga, que en esas condiciones trabaja en cons-

truccidbn compuesta parcial, En el calculo de deflexiones y vibraciones bajo cargas
de trabajo, en el estudio de fendmenos de fatiga, y en otros célculos que se hagan
en régimen elastico, debe inclurse el efecto del deslizamiento entre la losa y el pertil

de acero.
Vigas ahogadas en concreto

Puede suponerse que las vigas ahogadas por completo en concreto colado al
mismo tiempo que la losa estan interconectadas con él por adherencia natural, de
manera que trabajan en construccion compuesta sin necesidad de coneclores de
corlante; para que esta suposicidn sea correcla han de cumplirse lag condiciones

siguientes.

1. El recubnmiento de concreto en los lados y en la parte inferior de la viga
debe ser, como mirvmo, de 5 cm.

2. El borde superior de 1a viga esta, cuando menos, 4 cm debajo del borde
superior y 5 cm encima del borde inferior de la losa.

3. El concreto que rodea 1a viga esté provislo de una malla u otro acero de
refuerzo adecuado para evitar que se desconche.
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Aclj efectuar el ané!isis de estructuras que contengan vigas compuestas deben
considerarse. las propiedades efectivag de las secciones en el instante en que se

el ; . » €ntre ofros casos
al determinar las rigideces reiativas de miembros en estructuras continuas

Para realizar andlisis el4sticos de vigas compuestas continuas no acarteladas’

da correspond|en§e a la regién de momento positivo.

o é:uando se upllza andlisis pléstico, la resistencia de miembros compuestos en
exion se determina tornandp como base las distribuciones de esfuerzos en sec-

clones completamente plastificadas dadas en 36.2.1.

3.6.2.2. Ancho efectivo

El ancho efectivo de Ia losa de concreto. med
» medido a cada lado del e
viga, no debe exceder de la menor de las dislancias siguientes: e cle dofa

a) Un octavo del claro de la vi i
: ga, medido entre centros de
b} La mitad de la distancia af eje de la viga adyacente 9 apoyos.
¢) La distancia al borde de la losa. .
d) Ocho veces el grueso de la losa,

3.6.2.3. Resistencia de diseifio de vigas
con conectores de cortante

o dCu:;;ndo la Iosg forma parte Fiel patin comprimido de la seccion, la resistencia
Iseno en flexion de Ia seccién compuesta, FyM,, se determina como sigue:

a) Para

hit, < 5366/\F, , Fn = 0.85, y M,

Que es el momento resistente nominal de la seccioén compuesta, se determina

b) Para

hita> 5366/JF, Fa = 090, y M,

ze determina por superposiciép de esfuerzos elasticos, teniendo en cuenta, en su
450, el efecto del apuntalamiento durante la construccion
h es el peralte del alma del perfil de acero y t, su gruéso.
tenCiCuando Ia_ losa eslé_‘ligada al patin de [e_x viga que trabaja en tension, la resis-
a de diserio en fiexion es la de la seccion de acero, determinada de acuerdo
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con los requisitos de la seccion 3 3. Como una altemativg. esa resistencia puede
tomarse igual a FaM,, donde Fs = 085y M, se de!ermlna con la suposicidn d‘?
que la seccion compuesta esta canplelamente plastlfnce_ad_a Paralqu‘e pueda apli-
carse este segundo método deben cumplirse las condiciones siguientes’

a) La seccion de la viga de acero es po {02 (nciso 2.3 1‘).

b) Enla zona de momento negativo [a losa de concreto esta ligada a la viga
de acero por medic de conectores de cortalnte. _

¢) Elacero de refuerzo paralelo ala viga, conlemdo en el ancho efectivo Qe la
losa, satistace los requisitos de anclaje conlenidos en las Normas técnicas
complementanas para disefio Y construccién de estructuras de concreto,

3.6.2.4. Resistencia de diserio de vigas ahogadas
en concreto

La resistencia de disefia en flexion, FaM,, se eva_'lugré tomando Fr=09y
determinando M, por superpostcion de esfuerzos elasticos, Ier_n'endo en cuenta,
en su caso, el efecto del apuntalamiento durante la construccion _

Como una alternativa, la resistencia en flexion, FrMa, puede delefmlnarse to-
mando Fs = 090 y calculando M, con fa suposicion de que la seccion Qe acero
esta complelamente plastificada, sin considerar ninguna resistencia adicional por
el recubrimento de concreto.

3.8.2.5. Resistencia durante Ia construccion

Cuando no se emplea apuntalamiento provisional durante la construccion, la -

. . ol
accion de acero debe tener la resislencia necesana para soportar, por st s0la,
!sodas tas cargas aplicadas antes de que el concreto adquiera el 75 % de su resis-
ia especificada, f:. o
lencﬁaereggtcencia'm :Jiseﬂo an flexion de fa seccion de acero se determinara de

acuerdo con-les reguisitos de la seccion 33.
.“L':k! ::.4"',\": ' .
3.6.3. Resistencia de disefie on cortante
| La resl.;:téncia‘de disaho en cortante de las vigas compuestas es la del alma
de la viga de acero, determinada de acuerdo con los requisitos del inciso 333
Por consiguiente, e aima y las conexianes de los extremos de la viga de acero

daben disefiaise para soportar fa.reaccidn total.

3.6.4. Flexocompresion

E) disefio de miembros compueslos llexocomprmdos‘se efectuar_é con Iai
ecuaciones 3.4 4, 3.49y 34 11 a3 415, en las que se haran las modiicacione

siguientes’
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M, = resistencia nominal en flexidn delerminada suponiendo que la seccibn
transversal compuesta esta completamente plastificada, excepto en el
caso que se indica abajo.

Pr = A mPE /KL /r)’-, carga critica nominal de pandeo elastico.

R. = resistencia nominal bajo fuerza axial, calculada como se indicaen 3.2.2.

Fa = factor de resistencia; en flexion se tomaran los valores dados en 3.6.2.3;
en compresion, F, = 0.85.

A = parametro de esbeltez de la columna definido en el inciso 3.2.2, calcula-
do teniendo en cuenta los incisos 3.6.1.1y 3.6.2.2.

Los valores de log coeficientes B, y B, dados por las ecuacicnes 3.4.13 a
3.4 15 no se tomaran menores que ia unidad.

Cuando el primer {érmino de la ecuacion 3.4.9, que corresponde a la fuerza
axial, es menor que 0.3, 1a resistencia nominal en flexiébn M, se determina por in-
ternolacién lineal entre la que corresponde a la plastificacion completa de fa sec-
cion transversal compuesta, con P,/FzR,. = 0.3, y la calculada de acuerdo con
el inciso 36.3 para P, = Q.

En caso de requerirse, los conectores de cortante se colocarén cuando P,/
fa R, sea menor que 0.3.

3.6.5. Conectores de cortante

Esta seccion se refiere al disefio de conectores de cortante consistentes en
segmentos de canal o barras de acero con cabeza (headed steel studs) soldados

al patin de la viga de acero Para utilizar conectores de otros tipos, véase el in-
ciso 36 7.

1. Materiales

Los conectores de cortante seran canales de acero A36 laminadas en calien-
le, 0 barras de acero con cabeza, cuya fongitud, después de su colocacion, no
sera menor de cuatro didmetros del vastago. Los conectores de cortante dabsran
estar zhogados en losas hechas con un concrsto de peso volumeétrico ne menor
que 1800 kg/m®.

2. Fuerza cortanta harlmnta!

Excepto-an ef caso de vighs ahogadas en concreto, que se trata en 3.6.2.1,
toda la fuerza cortante horizontat que se desarrolla en la superficie de contacto
entre la viga de acero ¥ la losa de concreto debe ser trasmitida por conectores
de cortante. Cauando e concreto frabaja en compresion producida por fiexidn, la
fuerza cortante horizontal que debe ser resistida entre el punto cfe momento posi-
tivo maximo y el punto donde el momento es nulo se tomard igual ai menor de los
valores siguientes:

!

085 114, .
AF,
30,
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El 4ltimo valor es aplicable a vigas que trabajen en construccién compuesta
parcial

/% es la resistencia nominal del concreto en compresion, A. el area efecliva
de la losa de concreto, A; el area de la seccion transversal del perfil de acero, F,
el estuerzo de fluencia especificado del acero del perfil, y X Q, la suma de las re.
sistencias nominales de los conectores de corlante colocados entre los puntos
de momento maxiro positivo y de momento nulo .

En vigas conlinuas compuestas en las que el acero de refuerzo longiludinal de
las zonas de momento negativo trabaja junto con el perfil de acero, la fuerza cortan-
te horizontal que debe ser resistida entre los puntos de momento negative maximo
y de momento nulo se tomard igual al menor de fos valores:

AF,,
Q.
El segundo valor es aplicable a vigas que trabajan en construccibn compues-
ta parcial.

A, es el &rea de las barras de refuerzo longitudinal, colocadas en el ancho efec-
tivo de la losa, que satisfagan los requisitos de anclaje contenidos en las Normas

técnicas complementarias para disedo y construccion de estructuras de concreto, -

F,. su esfuerzo de fluencia minimo especificado, y X Q, la suma de las resistencias
nominales de los conectores de cortante colocados entre los puntos de momenio
maximo negativo y de momento nulo

3. Resistencia de conectores de barra con cabeza

La resistencia nominal de un conector de barra con cabeza, ahogado en una
losa maciza de concreto, conforme a 3 6.5, es.

0.= 05A,JITE. < A.F,

A_ es el drea de la seccion transversal del vastago del conector, 73 lg resis-
tencia nominal del concreto en compresion, F, el esfuerzo minmo especificado
de ruptura en tension del acero del conector, y E, el modulo de elasticidad del con-
crelo, gue puede cafcularse como se indica en 36.1.2. .

Si A, se toma enem® y 7, F, y E. en kgfcm?, G, se obliene en kg

4 Resistencia de conectores Je cortante de canal

La-resistencia nominal de una canal embebida en una losa maciza de concre-
to, utiizada como conector de cortante, es:

Q.= 03(, + 051,) L. JILE

t.. t, ¥ L. son, respectivamente, el grueso del patin, el grueso del a.lma y la
jongitud de la canal. Si las dimensiones de la canal setomanencmy fiy £ en
kg/cm?, Q, se obtiene en kg
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La resistencia de la soldadura que une los conectores con el patin de la viga
sera, cuando menos, igual a la resistencia del conector.

5 Numero de conectores de cortante

El nimero de conectores de cortante que se colocaran entre la seccion de
momento maximo, positivo o negativo, y la seccion adyacente de momenta nulo,
serd igual a la fuerza cortante horizontal calculada de acuerdo con la subseccién
2 de esta seccion dividida entre [a resistencia nominal de cada conector, determi-
nada como se indica en la subseccion 3 o 4 de esta seccion.

6. Colocacion y espaciamiento de los conectores de cortante

Los conectores de cortante que se necesitan a cada lado del punto de mo-
mento flexionante méximo, positivo o negativo, pueden distribuirse uniformemen-
te entre ese punto y el punto adyacente de momento nulo, con la salvedad de que
el numero de coneclores requeridos entre cualquier carga concentrada aplicada
en esa zona y el punto mas cercano de momento nulo No seri menor que el calcu-
lado con la expresitn M /M,,, en la que M es el momento llexionante en el punto de
aplicacion de la carga concentrada y n ef niimero de conectores necesarios entre
la seccibn de momento maximo y la de mamento nulo.

Los conectores deben tener, como minimo, 2.5 cm de recubrimiento lateral de
concreto. Exceplo en los casos en que se cologuen exactamente sobre e alma
de la viga, el didmetro de! vastago de los conectores de barra con cabeza no ex-
cedera de 2 5 veces el grueso del patin al que se suelden.

L.a separacibn minima centro a centro de los conectores de barra sera de seis
diametros a lo largo del eje longitudinal de la viga de apoyo y de cualro diame-
tros en la direccion perpendicular a ese eje. LLa separacién maxima entre centros
de conectores de cortante no excedera de ocho veces el grueso total de la losa.

3.6.6. Casos especiales

Si la construccibn compuesta no cumple alguno de los requisitos de los inci- |
s0s 3.6.1 a 3.6 5, la resistencia de los conectores de cortante y los detalles cons-
tructivos se determinaran por medio de un programa adecuado de ensayes, apro-
bado por el Departamento.,

37 ALMAS Y PATINES CON CARGAS CONCENTRADAS

3.7.1. Bases para el disefio

Las aimas de los miembros de seccién transversal H o / sobre los que actian
Cargas concentradas aplicadas en un solo patin que producen compresiones en el
aima, deben tener caracteristicas tales que satistagan los requisitos de 3.7.3,3.7 4
¥ 3.7 5 que corresponden, respectivamente, a resistencia a la iniciacion del fiujo
Plastico y al aplastamiento, y a pandeo con desplazamiento lateral. Cuando las
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cargas estén aplicadas en los dos patines de una misma seccion transversal,
las almas cumpliran los requisitos de 3.7.3, 3.7 4 y 3.7 6, relerentes a resistencia
y pandeo.

Para e! disefio de almas sujetas a fuerzas cortantes elevadas véase 3.7.7, y
para el de atesadores de apoyo, 3.7.8

Cuando actien cargas concentradas aplicadas en uno o en los dos patines,
que traten de hacer que éstos se deformen flexionandose localmente hacia alue-
ra, deberan cumplirse tos requisitos de 3.7 .2.

3.7.2. Flexion local de los patines

Este inciso se refiere a la flexion local de los patines producida por una carga
hneat, normal al eje del alma, que trata de deformarlos flexionandolos hacia alue-
ra. Un ejemplo de este tipo de carga es la producida, en el patin de una columna,
por e patin en tension de una viga conectada rigidamente a ella

L.a resistencia de disefio en flexién de un patin sometido a una carga lineal de
tension de! tipo de la indicada en el parrafo anterior, es FyRy, donde Fa = 090y
R, esta dada por.

Ry = 6.25 t2F, (3.7.1)

' t, es el grueso del patin en el que esta aplhicada la carga y £, el esfuerzo de
fluencia del acero con el que esta hecho.

Si1a fuerza exterior de disefio no excede del valor FzRy, donde Ry, esta dada
por la ecuacion antenor, los patines no requieren ningln refuerzo. En caso contra-
fio, debe utiizarse un par de atiesadores, colocados en los dos lados del alma y
ligados a efla y a los patines, que coinciden con el elemento que aplica la fuer-
za exterior, - ’

Cuando la longitud de la carga lineal, medida normalmente al alma de la sec-
cion que la recibe, no excede de (.15 b, donde b es el ancho del palin, no es ne-
cesano revisar la ecuacion 3 7.1,

3.7.3. Flujo plastico local del aima

La regién critica det alma es la que corresponde, en secciones laminadas, a la
iniciacidn de las curvas de unidn con los patines, y en secciones soldadas, a los
bordes de las soldaduras de union entre alma y patines. )

La resistencia de diseno en la regién critica del alma de miembros de seccion
transversal H o ! en los que actian cargas concentradas que producen lensiones
o compresiones en el alma es FgRy, donde Fy = 1.0 y Ry se determina como
sigue:

a) Cuando la fuerza qué debe ser resistida es una carga concentrada gue pro-
duce tension o compresion en el alma del elemento que la recibe, aplicada en un
punto 0 a lo largo de una recta normal al alma de ese elemento, situada a una dis-
tancia del extremo del elemento no menor que su peralte,

Ry = (5k + N Ft, (3.72)
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F, es el esfuezo de fluencia especificado del acero del alma, N la longitud del
apoyo o el grueso dela _placa que aplica la fuerza lineal, k la distancia de la cara
extenor del palin a la region critica del alma definida arriba, y I, &l grueso del alma.

b} Cuando_ia fuerza que debe ser resistida cumple las condiciones del inciso
a, pero esla aplicada en el extremo del elermento que la recibe, 0 a una distancia
del extremo del elemento menor gque su peralte, :

Av= 25k + N) F t, (3.7.3)

Las formulas 3.7.2 y 3 7.3 se aplican, entre otros casos, a los apoyos de vi-
gas o trabes, siendo la fuerza exterior la reaccion en el apoyo, a conexiones rigi-
das entre vigas y columnas, en las que la fuerza exterior es la aplicada en la co-
lumna por el patin, en tension, o compresion, de la viga, y a las zonas de vigas en
que haya cargas concentradas producidas por otras vigas o columnas que se apo-
yan en ellas.

Si la fuerza exterior factorizada excede el valor dado por la ecuacion 3.7 2
0 3.7.3 ha de aumentarse la longitud del apoyo, repartirse la carga en una zona
mas amphia, reforzar el alma por medio de placas adosadas a ella o colocar atiesa-
dores en pares, en los dos lados del aima.

3.7.4. Estabilidad de almas delgadas

La suma de lodas las compresiones que obran en el borde comprimido de
una p'laca del alma, producidas por cargas concentradas y/o distribuidas, aplica-
das directamente en el alma a través de un patin, que no estén soportadas por atie-
sadores, no debe exceder la que sea aplicable a las dos resistencias siguientes:

a} Cuando la rotacion del patin est4 impedida,

1100 000 £, 50
50 + —— | A, kg

(h/ey? (a/hy

b) Cuando la rotacién del paltin no ests impechda,

‘

1100000 F, 20 + 50 A K
iy iy |79

Para cargas distribuidas A es igual a la longitud def tablero multiplicada por el
9rueso del alma, y para cargas concentradas o distribuidas sobre parte de la lon-

;;IitUd_ del tablero, A se obtiene multipicando el grueso del alma por la menor de
as dimensiones del tabtero, a o h. o

Fa es igual a 0.90.



3.7.5. Pandeo del alma con desplazamiento lateral

Cuando los patines no estan restnngidos contra un movimiento lateral relativo
por medio de atiesadores o de contraventeo lateral, la reystef}ma de diseio del
alma de miembros sujetos a cargas concentradas de compresion es FaRy, donde
F, = 085y la resistencia nominal Ay se determina como sigue

a) Stla rotacion del patin cargado esta restringida, y 1a relacion (d./t,) /{L/b)
es menar que 2.3,

84370013 d./t, )3]
- 4 (3.7.4)
A, . [1 +0 ( b

i Imente en la zona donde esta

L es la mayor longitud no contraventeada latera '
aplicada la carga, medida a lo largo de cualguiera de los patines, bel 'ancho dgl
patin, t, el grueso del aima, d_ el peralte del alma entre las regiones qntlcas defi-
nrdas. e"n 3.7.3(d. = d — 2k), y h superalte total, entre bordes interiores de los

r ¥
P mt?)s Si ef patin cargado no esta restringido conlra la rotacion, y (d./t)/ (L/b) es

menor gue 1.7,
3 3
q, _ 843700 4 0, d_/'_) (375)
" h Lib

No es necesario revisar las formulas 3.7.4 y 3.7 5 cuando (d./t.)/(L/D) exceé—l
de de 2 3 0 1 7, respeclivamente, o cuando la carga que obra sobre el aima est

distribuida unitormemente.
Si las fuerzas concentradas actiian en puntos en los que los esfuerzos en el

i€ disefio, estan por debajo del li-
alma, producidos por flexidn debida a cargas Qe _ el I
mite dg fluencia, el coeficiente 843 700 de las férmulas anteriores puede sustituir
se por 1687 000,

3.7.6. Pandeo del alma como columna

La resistencia de disefio en compresion de porciones no atiesadas del .;:ﬂmaS 22
miembros en los que actian cargas concentradas aplicadas en los dos pating

FRRN, donde Fﬂ = 085 Y

M (3.7.6)
d.

N

£l valor de R, puede incrementarse por medio dga un atiesgdor. o un par de
atiesadores, hgados al alma, que satisfagan los requisitos del inciso 3.7.8.
d, se define en 3.7.5.

3.7.7. Almas sujetas a fuerza axial y
a fuerza cortante elevada

En miembros con cargas concentradas que producen esfuerzos cortantes
elevados en el alma, en los que Ia resistencia requerida bajo fuerzas axiales no
excede de 0.75 R, la resistencia de disefio en cortante del alma es FrRy. donde
Fa= 080y

Ry = 07 F,d.t, (3.77)

Si la resistencia requerida ante fuerzas axiales es mayor que 0.75 R, la resis-
tencia al cortante se reduce a

P,
R, = 0.75 F,d.1, (1.9 — 12 —) (37.8)

[

F, es la luerza axial de disefio que aclua sobre el miembro y A, su resistencia
norminal en compresion axial,

3.7.8. Atiesadores

Se colocaran atiesadores en pares, en los dos lados del alma, en todos los
extremos libremente apoyados de vigas y trabes, y en los apoyos intermedios de
vigas continuas. También se colocaran pares de atiesadores en puntos interme-
dios de vigas, trabes o columnas, en los que actlen cargas conceniradas cuyo
valor de disefio sea mayor que Ia resistencia de diseo FqR,, dada en el que sea
aphcable de los incisos 3.7.2 a 3.7 6.

En uno u otro caso, los atiesadores se disefiaran como se indica en 4.55.

Ademas, se cumpliran los requisitos siguientes:

1. Los aliesadores que trabajan en compresién se dimensionaran de manera
que no fallen por pandeo local. Para ello deben satisfacer los requisitos de
la seccion 2.3

2 La suma del ancho de cada atiesador més la mitad de! grueso del aima del
miembro sobre el que actia la carga concentrada no serd menor que un
tercio del ancho del patin o de la placa de conexién a través de los que
se aplca esa carga.

3 El grueso de los atiesadores no ser4 menor que la mitad del grueso del
patin del elemento atiesado.

4 Cuando la carga concentrada acliia en un solo patin def elemento que la
recibe, basta con que los atiesadores lleguen a la mitad del peralte del alma,

5 La soldadura que une los atiesadores con el alma del elemento sobre el
que actuan cargas concentradas deben dimensionarse para que trasmita
ia fuerza en los atiesadores ocasionada por lo momentos diferentes que
obran en los lados opuestas del elemenio atiesado.

6. Cuando la carga normal del patin es de tension, los atiesadores deben sol-
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darse al patin cargado, cuando la carga es de compresitn, pueden soldar.
se o ajustarse al pajin cargado, en el segundo caso la carga se trasmite
por contacto directo entre el patin y los atissadores. Cuando se utllice sol.
dadura, debe dimensionarse para que trasmita al atiesador la lotalidad de Ia
fuerza aplicada en et patin.

4. REQUISITOS ADICIONALES PARA DISENO

En este capituio se incluyen requisitos que deben salisfacerse al diseftar diver-
sos tipos de elementos estructurales.

4.1. MIEMBROS EN FLEXION FORMADOS |
POR DOS O MAS VIGAS

Cuando un miembro en flexibn esta formado por dos 0 més vigas o canales
colocadas lado a lado, éstas deben conectarse entre si a intervaios no mavoies
de 1 50 m. Los separadores utilizados para unir vigas de 30 cm o méas de peralte
tendran, como minimo, dos remaches o tornillos en cada extremo. Cuando haya
cargas concentradas que deban trasmitirse de una viga a otra, o distribuirse entre
varias, se colocaran entre ellas diafragmas de rigidez suficiente; cuando la torsion
sea significativa, se tendra en cuenta en el disefio. Cuando las vigas estan expues-
tas al intempernsmo, se sellaran para evitar la corrosion de las superlicies interiores
o se espaciaran lo suficiente para poderlas limpiar y pintar

4.2. MIEMBROS EN COMPRESION COMPUESTOS POR VARIOS
PERFILES {MIEMBROS ARMADOS EN COMPRESION)

Los miembros comprimidos completos, y todas las partes que los constituyen,
deben satisfacer Ios requisitos de 1as secciones 2.2 y 2.3.
Los elementos componentes de miembros deben estar unidos entre si, en sus

extremos, de una manera que asegure el trabajo de conjunto.

4.2.1. Separacion entre remaches,
tomnillos o soldaduras

Exceptuando los casos en que se requiera una separacion menor para trasmitir
las cargas o para sellar superficies inaccesibles, la separacion longitudinal, medida
alo largo de la finea en que estan colocados, entre remaches o torniflos intermedios,
o la separacion longitudinal, libre entre soldaduras intermitentes, en miembros ar-
mados en compresion, no excedera al que sea aplicable de los valores siguientes:

a) Enmiembros comprimidos compuestos por dos o mas perfiles, en contac-
to o separados uno del otro por medio de elementos intermitentes, la rela-
cion de esbettez de cualquiera de los perfiles, determinada entre puntos
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irterconectados, no sera mayor que la relacidn de esbeltez del miembro
armado completo. La relacién de esbeltez de cada una de las partes com-
ponentes_se determinara utlizando su radio de giro minimo.
1050 f‘/\[F_, . ¥ sin exceder de 30 cm, para placas que constituyen e! ele-
mento componente exterior de la seccibn, en los casos en que estan co-
nectadas por medio de remaches o tomillos colocados en todas las lineas
de gramil, o de soldadura intermitentes depositadas a lo largo de los bor-
des; t y F, son el grueso de la placa exterior y su esfuerzo de fluencia mini-
mo garantizado. ‘

c) 1650¢ JF_  Sin exceder de 45 cm, para placas que constituyen el elemento
componente exterior de ta seccion, en los casos en que los remaches, tor-
nillos o s'oldaduras intermitenles que los conectan estan colocados altérna-
dos en lineas paralelas; t y F, son el grueso de la placa exterior y su esfuer-
z0 de fluencia minimo garantizado.

b

"

Los requisitas anteriores no siempre proporcionan un ajuste continuo entre los
elementos en contacto. Cuando el ambiente sea tal que la corrosion pueda consti-
tuir un problema serio, puede ser necesario disminuir ta separacion entre rema-
ches, tornillos o soldaduras, o colocar soldaduras a todo lo largo de los bordes.

i

4.2.2. Celosias y diafragmas e

Los lados abiertas de miembros comprimidos formados por placas o perfiles
se conectaran entre si por medio de celosias o placas interrumpidas.

La celosta constituira un sistemna triangulado completo. Puede estar formada
por soleras, varillas o perfiles. La separacion de los puntos en los gue los elemen-
tos de la celosia se conectan con los componentes principales sera tat que la rela-
citn d.e esbeltez de cada elemento principal, determinada entre esos puntos de
conexién, no sea mayor que la relacion de esbellez que gobiema el disefio del
miembro completo. La celosia debe disefarse para resistir una fuerza cortante
normal al eje longitudinal del miembro completo, no menor de 2.5 % de la fuerza de
compresion total en el miembro, mas la fuerza cortante producida por fuerzas
transversales, cuando las haya.

La relacién de esbeltez de los elementos que forman la celosia no excedera
de 140, Quando se emplee celosia sencilla, la longitud efectiva sera la distancia en-
re conexiones con Ios elementos principales. Sila celosia es doble y los elemen-
tos que la forman estan unidos entre si en sus intersecciones, la longitud efectiva
serd el 70 % de la distancia anterior. .

~ El'dngulo que formen los elementos de la celosia con ef eje longitudinal de!
Miembro completo sera, de preferencia, no menor de 45 grados.

En los extremos de las cefosfas y en punios intermedios en que éstas se in-
terrumpan se colocaran diafragmas en et plano de la celosia, formados por pla-
;g:lglperﬁles. Los diafragmas se colocaran tan cerca de los extremos como sea

e.

Las placas utiizadas como diafragmas en los extremos de las columnas ten-
dran una longitud no menor que [a distancia enlre las lineas de remaches, tornillos
0 soldaduras, que las conectan a los elementos principales del miembro. La longi-
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tud de las placas intermedias serd, como minimo, la mitad de la prescrita para lag
extremas. El grueso de las placas no ser4 menar que 1/60 de la distancia entre lag
lineas de remaches, tornillos o soldaduras que ias conectan a los elementos pring.
pales, y la separacién longitudinal entre remaches o tornillos, o la distancia libre
entre soldaduras, no excedera de 15 cm, Se colocaran, cuando menos, tres rema.
ches o lornillos en cada extremo de la placa, o soldadura con una longitud total ng
menor de un tercio de la longitud de la placa.

La longitud v el grueso de las placas extremas ¢ intermedias pueden ser me-
nores que los especificados en el parrafo anterior, o pueden utilizarse perfiles en
vez de placas, si se efectua un estudio gue justifique estas modificaciones.

Los perfiles utilizados como diafragmas deben dimensionarse y conectarse
para trasmitir, de un componente principal a! otro, una fuerza cortante igual a 5 %
de la compresién axal total en el miembro

4.2.3. Montantes

En las caras abiertas de miembros ammados comprimidos que no soportan fle-
xion prnmana, ademas de la carga axial, pueden utilizarse montantes perpendiculares
al eje longitudinal de la columna, constitudos por pfacas o perfiles, en vez de la ce-
losia Deben colocarse montantes en los extremos del miembro, en puntos interme-
dios donde la columna esté soportada lateralmente, y en todas las posiciones adi-
cionales que sean necesanas para que se satisfagan los requisitos siguientes:

a) Cuando la relacién de la esbeltez de la columna armada completa, con
respeclo a eje perpendicular a los montantes, es igual © menor que el 80 %
de la relacion de esbellez con respecto al eje paralelo a ellos, la separa-
cidn entre montantes seré tal que la relacién de esbeltez de cada elemen-
to componente principal, calctidada entre extremos de montantes adya-
centes, no excedade 50 ni del 70 % de la relacion de esbeltez de la colum-
na completa respecto al eje paralelo a los montantes.

b) Cuando la refacion de esheltez de la columna armada complela, con res-
pecto al eje perpendicular a los montantes, es mayor que el 80 % de la re-
lacién de esbeltez con respecto al eje paralelo a ellos, ta separacion entre
montantes sera tal que la relacion de esbeltez de cada elemento compo-
nente principal, calculada entre extremos de montantes adyacentes, no
exceda de 40 ni del 60 % de la relacion de esbeltez de la columna com-
pleta respecto al eje perpendicular a los montanies.

Cuando los montantes estan formados por placas-planas, su longitud, med:-
da a lo largo del eje de la columna, no debe ser menor que la distancia entre las
lineas de tornillos, remaches o soldaduras, que los conectan a los componentes
principales del miembro, ni su grueso menor que 1/60 de esa distancia. Los mon-
tantes y sus conexiones deben dimensionarse de manera que resistan, simultanea-
mente, una fuerza cortante V y un momento M dados por:

vV = 0.025 P,d/na

M = 0025 P,dfen

‘v"
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¢ es la distancia entre centros de montantes, medida a lo largo del eje de la colum-
na, a la separacion entre lineas de remaches, tornillos o soldaduras que conectan
tos montantes con los componenles principales del miembro, 7 el nimero de pla-
nos paralelos en los que estan colocados los montantes y P, la fuerza axial de di-
sefio que actia en el miembro.

4.3. MIEMBROS EN TENSION COMPUESTOS POR VARIOS
PERFILES (MIEMBROS ARMADOS EN TENSION)

4.3.1.‘$eparacién entre elementos de unién

Los elementos intermitentes que unen entre si los dos o mas perfiles, placas
o barras Qque forman un miembro armado en tensién deben colocarse con separa-
ciones tales que ia relacién de esbeltez de cada elemento componente, determi-
nada entre puntos de interconexidn, no exceda de 300.

Los elementos que constituyen los miembros en tensién formados por dos
placas en contacto, o por un perfil y una placa, deben estar conectados entre side
manera que la separacion entre remaches o tornillos, o la distancia fibre entre sol-
dadurgs, no exceda de 36 veces el grueso de la placa mas delgada ni de 45 cm.

Si los miembros estén formados por dos o mas perfiles Ia separacion entre
remaches o tornillos, o la distancia libre entre soldaduras, no debe exceder de
60 cm, exceplo cuando se demuestre que una separacién mayor no afecta el com-
portamiento satisfactorio del miembro,

En cualquiera de los dos casos anteriores pueden requerirse separaciones
menores que las indicadas, ya que sea por exigencias de la trasmision de carga o
para sellar superficies inaccesibles.

4.3.2. Montantes

Cuando los miembros en tensitn estan formados por dos componentes princi-
pales separados, éstos deben unirse entre si por medio de montantes colocados
enlas caras abiertas de la seccién completa. Los mantantes, incluyendo los colo-
cadgs en los extremos del miembro, deben tener una longitud no menor que dos
tercios de la distancia transversal entre los remaches, tornillos o soldaduras que
los unen a ios componentes principales del miembro, y la separacién entre ellos
serd tal que la refacidn de esbeltez de los componentes principales, calculada en-
tre montantes, no exceda de 300 EI grueso de los montantes, cuando éstos sean
placas, no ser4 menor que 1/60 de la distancia transversal entre remaches, torni-
los o soldaduras, y la separacion longitudinal entre los elementos de unién no ex-
ceders de 15 cm.

4.4. Bases oE COLUMNAS

el Se tomaran todas las medidas necesarias para lograr una trasmision correcla
elas fuerzas y momentos que soporta una columna a los elementos sobre fos que

[T
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se apoya, mediante el empleo de placas de base perfeclamente asentadas sobre
ellos y de anclas disefiadas para resistir todas las tensiones y fuerzas cortante_:s que
puedan presentarse, tanto durante el montaje coma en la estructura terminada,
Pueden utilizarse también anclas combinadas con llaves de cortante.

4.5. TRABES ARMADAS Y VIGAS LAMINADAS

4.5.1. Dimensionamiento

Las dimensiones de trabes armadas remachadas, atornilladas o soldadas, de
vigas con cubreplacas y de vigas taminadas o soldadas, se qetennlnan, en gene-
ral, tomando como base el momento de inercia de su seccidn transversal total,

Cuando alguno de los patines tiene agujeros para remaches o tornillos, no se
hace reduccidn en su Area si la reduccion, calculada de acuerdo con 2:1 , NG exce-
de de 15 % del area total de! patin; en caso contrario, se deduce unicamerite el
area de agujeros que pase def 15 % mencionado.

4.5.2. Patines

Los patines de las trabes armadas soldadas estaran constituidos, de preferen-
cia, por una sola placa, y no por dos o mas placas supemue;la;.

La ptaca Unica puede estar formada por varos tramos de distintos gruesos o
anchos. unidos entre si por medio de soldaduras a tope El Area total de I;a sec-
cibn transversal de las cubreplacas de trabes armadas remachadas o atornilladas
no excedera de 70 % del area total de! patin.

4.5.3. Union de alma y patines

Los remaches, tornillos o soldaduras que conectan los patines al ama, las
cubreplacas a los patines o tas cubreplacas entre si, deben propqrcuona_rse para
resistir fa fuerza cortante horizontal de disefio en el plano en consideracion, oca:
sionada por la flexion de fa trabe. La distribucion longitudinal de los remagches, tor-
nillos o soldaduras intermitentes debe hacerse en proporcion ala 1n|en3|dgd dela
fuerza cortante, pero su separacion longitudinal no debe exceder Fie ta maxima per-
mitida en 5.2.8 0 5.3.10, para miembros en compresion o tensién. Ademas, los
remaches, tornillos o soldaduras que conecten los patines al alma depen ser ca-
paces de trasmitir todas las cargas aplicadas directamente 2 los pgltmes, a me-_
nos que el disefo se haga de manera gue esas cargas puedan trasmitirse pof apo

octo. |
¥ d'Sr?;:eoutinan cubrepiacas de longitud parcial, deben extende'rse mas alla de{
punto tedrico de corte, en una longitud que permita colocar ef nimero de rerr:;3
ches o tomillos, o fa longitud de soldadura, necesarios para desarrollar la parte o
la fuerza normal, debida a la flexion, que corresponde a la cubreplaca en gl pu(‘da
tedrico de corte. Esa fuerza normal se calcula con la seccidn completa, inclui :
la cubreplaca. Ademas, las soldaduras que conectan los extremos de cubreplaca
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soldadas con la viga o trabe en la longitud a° que se define mas adelante, deben
ser adecuadas para resistir ia parte de la fuerza ocasionada por fa flexion que
comesponde a la cubreplaca, a la distancia a* de su extremao. Esto puede obligar a
terminar {a cubreplaca en un punto de la viga o trabe en el que el momento fiexio-
nante sea menor que el punto teodrico de corte.

La longitud &', medida desde el extremo de la cubreplaca, es:

1. Una distancia igual al ancho de la cubrepiaca cuando hay una soldadura
continua de tamafo igual o mayor que tres cuartos del grueso de la cubre-
placa en el extremmo de ésta, continuada con soldaduras del mismo tamafio
a o largo de los dos bordes, en la longitud &°. A

2. Una distancia igual a una y media veces el ancho de la cubreplaca cuan-
do hay la misma soldadura que en 1, pero de tamafio menor que tres cuar-
tos del grueso de la cubreplaca.

3. Una distancia igual a dos veces el ancho de la cubreplaca cuando no hay

soldadura en el extremo, pero si cordones continuos en ambos bordes, en
la longitud a°.

45.4. Alma

Laretencion h /t de la distancia ibre entre patines al grueso del aima no debe ser
mayor que 985 000/F, (F, + 1150) . pero puede aumentarse hasta 16 800/,F,
cuando hay atiesadores transversales con separaciones no mayores de unay media
veces el peralte del alma de Ia trabe.

4.5.5. Atiesadores bajo cargas concentradas

Se colocaran pares de afiesadores en el alma de las trabes armadas en to-
dos los puntos en que haya fuerzas concentradas, ya sean cargas o reacciones,
excepto en los extrernos de las trabes que estén conectados a otros elementos de
la estructura de manera que se evite la deformacion de su seccibn transversal, y
bajo cargas concentradas o reacciones si la fuerza de compresion en el alma no
excede la resistencia de disefio dada por 3.7.3, 3.7.4, 3.7.5 0 3.7.6.

Los atiesadores deben ser simétricos respecto al alma, y dar apoyo a los pati-
Nes de la trabe hasla sus bordes exteriores o 1o mas cerca de ellos que sea posible.
Se disefian como columnas de seccion transversal formada por el par de atiesado-
fes y una faja de alma de ancho no mayor que 25 veces su grueso, simétricamen-
te colocada respecto al atiesador, cuando éste es intermedlio, y de ancho no mayor
Que 12 veces su grueso cuando ef atiesador esta colocado en el extremo del aima.

Al obtener ia refacion L /r para disefiar los atiesadores, el radio de gire se toma
drededor del eje del alma de Ia trabe, y la longitud L se considera igual a tres
Cuartos de la longitud del atiesador.

_Los bordes horizontales de cada par de atiesadores en los que se apoya el
Eg!rn de la trabe arrnagfa se Idirnensionan ‘de manera que en el area de contacto
. Se sobrepase la resustenct_a al aplastamiento, calculada multiplicando el 4rea de

ontacto por 1.5 F,Fa. Fq esigual a 0.75. Ademds, debe colocarse el nimero -a.
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cuado de remaches o la cantidad necesaria de soldadura para trasmitir al alma de
la trabe fa totalidad de la reaccion o de la carga concentrada St se usan acergg
dilerentes en patin y atiesadores, la resistencia al aplastamiento se calculara con

el esfuerzo de fluencia menor de los dos Los atiesadores deben estar en contace.

to directo con el patin o patines de los gue reciben la carga y ajustados a ellos, 3
menos que la trasmision se haga por medio de soldadura, no deben hacerse sol-
daduras perpendiculares a la direccion de los esfuerzos normales en los patines
de tension cuando la trabe armada esté sujeta a cargas dinamicas, excepto en zo-
nas en que el momento actuante de diseno sea menor que la mitad del momento
resistente de disefio. :

En Irabes remachadas o atornilladas 'se colocaran fas placas de rellenc que
sean necesanas para lograr un ajuste correcto con los angulos de los patines, y
por ningun motivo se doblaran los atiesadores.

4.5.6. Refuerzo del almsa

Si h/t no es mayor de SGOOIE y la fuerza cortante que obra sobre la tra-
be no es mayor que su resistencia dada por la ecuacion 33 21, caso a o b, inci-
so 3.3.3, no se necesita reforzar el alma, excepto en las secciones en que reciba
fuerzas exteriores concentradas y se requieran atiesadores de acuerdo con 4.5 5,

Si h/t no es mayor de 3600/ JF_ , pero la fuerza cortante que obra sobre la tra-
be es mayor que su resistencia dada por la ecuacion 3.3 21, caso a 0 b, el exce-
s0 debe tomarse mediante placas adosadas al aima o atiesadores verticales y en
diagonal que trabajen en forma semejante a los montantes y diagonales de una
armadura.

.4.5.7. Atiesadores transversales intermedios

Cuando h/t es mayor que 3600/,/F, debe revisarse si es necesario reforzar el
alma por medio de atiesadores transversales, perpendiculares al eje de la trabe.

No se necesitan aliesadores trangversales en los tramos de las trabes en los
que la fuerza cortante de diseno, V,, es menor o igual que la resistencia de dise-
fio al cortante, Vi, calculada con la ecuacion 3.3.21 y la que sea aplicable de las
ecuaciones 3.3.22 a 3.3.24 0 3.3.26 del inciso 3.3.3, haciendo en ellas k = 5.0

Cuando se necesiten atiesadores intermedios, la separacién entre ellos sera
tal que la fuerza corante de disefio en el alma no sobrepase su resistencia de di-
sefo, calculada con alguna de las ecuaciones 3.3.24 a 3.3.27. Si la relacion a/h
es mayor que 3 0 0 que {260/(h/t))? no se permite que se forme campo de tension
diagonal, y la resistencia nominal se calcula con la ecuacion 3.3.24 o con la ecua-
cion 3.3.26; ademas, k se toma igual a 5.0.

En trabes disefiadas con la ecuacion 3.3.24 0 3.3.27, la separacidn entre los
atiesadores que limitan los tableros extremos, o lableros contiguos a agujeros de
grandes dimensiones, debe ser tal que la resistencia de disefio al contante de 13
trabe, calculada con la ecuacion 3.3 24 0 3.3.26 y la ecuactén 3.3.21, no sea me-
nor que la fuerza cortante de disefio existente en el tablero. Este requisito no es
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necesano cuando las secciones extremas del alma estan ligadas directamente a
una columna u otro elemento de rigidez adecuada.

Los atiesadores intermedios pueden colocarse por pares, a uno y otro lado del
alma, 0 pueden alternarse en lados opuestos de la misma. Las dimensiones de la

seccion trgnsversal de los atiesadores intermedios deben ser tales que se cumplan
las condiciones que se indican a continuacitn:

a) Cuando el disefio del alma se hace con alguna de las ecuaciones 3 3.25 o

3,3‘ 27, tomando como base el eslado limite de falla por tensidn diagonal, deben
satistacerse las condiciones siguientes:

1. El area total de cada atiesador o par de atiesadores sera igual o mayor que:
Yo

Ay = Y| 015C,ht{1 ~ C’)T — 18| >0 (4.5.1)
R

C\', es igual a [1600/(h/t)]‘/k/F, cuando el disefic del alma se hace con la
ecuacion 3.3 25 e igual a 3 200 000 /1F,(h/1¥] cuando se utliza la ecuacion
33.27. En ambos casos, F, comresponde al acero del alma.

F, del acero del alma
F, del acero del atiesador o atiesadores

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

I Voy t(;n sonlla luerza cortante de disefio y la resistencia de disefo al cortante en
&l punto de colocacion del atiesador, V, se calcula con las ecuaciones 3 3.21
332503327, Ty

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

at:! _2,'.5__2 >05 f3
a (a/h)z _— M aﬂ!

donde t, es el grueso del alma.

b) Cuando el disefio del alma se hace con alguna de las ecuaciones 3.3.24 o
3.3 26, tomando como base el estado limite de iniciacién del pandeo, basta con
Que se salisfaga la segunda de las condiciones del caso a,

. No es necesario que los atiesadores intermedios lleguen hasta el patin de ten.
Sion, excepto cuando se necesite un apoyo directo para trasmision de una carga
Concentrada o reaccion. De no ser asi, pueden cortarse a una distancia de! patin
de tension no mayor de cuatro veces el grueso del aima.

_Cuando se emplean atiesadores de un solo lado del alma, deben higarse al
Patin de compresion.
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Si se conecta contraventeo lateral en un atesador o par de aliesadores, lag
uniones entre ellos y el patin de compresién deben ser capaces de trasmitir 1 %
de la fuerza total en el patin.

iLos atiesadores intermedios disenados de acuerdo con el caso a deben co.
nectarse al aima de manera que sean capaces de trasmitir una fuerza, en kilogramos
por centimetro ineal de cada atiesador o par de atiesadores, no menor que

F_h.J(F,/1400¥

F, curresponde al acero del alma, h es el peralte de la misma, encm,y F. esel
factor de carga que se utilice en el diserto Esta fuerza puede reducirse enla misma
proporcitn que el area de los atiesadores cuando 1a fuerza cortante de di§eﬁo
mayor de ias existenles de los dos tableros situados a uno y otro lado del atiesa.
dor en estudio es menor que la resistencia de disefio calculada con las ecuacio-
nes 3321y 332503327

Esta condicién no liene que revisarse en el caso b.

Los eternentos de iga de atiesadores intermedios que trasmiten al alma una
carga concentrada ¢ reaccion deben tener como capacidad minima la correspon-
diente a esa carga o reaccion

4.5.8, Reduccfén del momento resistente
por esbeltez del aima

Sila relacion h/t del peralte al grueso del aima de secciones / o H excede de

8000//M»/0.9 S

y el patin comprimido cumple |as relaciones ancho/grueso de las secciones fipo 1,
203 delinciso 2.3.2, la resistencia de disefo en flexion, reducida por esbeltez del
alma, M, se calcula con la ecuacion:

8OO0
Mg = MR[1 - O.OOOSﬁ(i - ——-——)] (4.5.2)

A\t  JM/08S

donde A, y A, son el area del aima y del patin compnimido, hy ¢ elperalte y gr grue-
so del aima, S el mddulo de seccidn de la seccion completa, respecto al patin com-
primido, y Mg la resistencia de disefio en flexion, calculada de acuerdo con 3.3.2,

pero sin exceder de FaM,. . ' _
Al calcutar el momento reducido de secciones en cajon debe tenerse en cuen

ta la existencia de dos o inas almas.

4.5.9. Uniones

Las uniones en los patines y en el alma deben desarvollar la resrs@encia total
de cada 110 de ellos o |a requerida para trasmitir 1.25 veces las fuerzas internas de
disefio,
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En trabes armadas soldadas sometidas a cargas repetidas que pueden produ-
cir faltas por fatiga, 1as uniones en los patines y en el alma seran de preferencia sol-
daduras de penetracién completa, y se tendra en cuenta en el disefo la posible
disminucion de la resistencia debida a fendmenos de fatiga. -

5. CONEXIONES
5.1. (GENERALIDADES

Las conexiones deben ser capaces de trasmitir ios elementos mecéanicos calcu-
lados en los miembros que liguen, satisfaciendo, al mismo tiempo, las condiciones
de restriccion y continuidad supuestas en el andlisis de la estructura.

Las coneriones estan formadas por elementos de union (atiesadores, placas,
angulos, ménsulas), y conectores (soldaduras, tomillos y remaches). Los elementos
componentes se dimensionan de manera que su resistencia de disefio sea igual o
mayor que |1a solicitacidn de disefio correspondiente, determinada, a) por medic de
un andlisis de la estructura bajo cargas de disefio, b) como un porcentaje especifi-
cado de la resistencia de disefio de los miembros conectados.

Cuando una conexidn se constdere flexible se disefiard, en general, para tras-

. mitr Unicamente fuerza cortante. En ese caso se utilizaran elementos de unién

que puedan aceptar las rotaciones que se presentaran en el extremo del miem-
bro conectado, para lo que se permiten deformaciones inelasticas en los elemen-
tos de union, y se dejaran holguras en los bordes, con la misma finalidad. Cuando
sea el caso, se tendran en cuenta las flexiones ocasionadas por excentricidades
en los apoyos.

Las conexiones en los extremos de vigas, trabes o armaduras que forman par-
te de estructuras continuas se disefiaran para ef efecto combinado de las fuerzas
y momentos originados por la rigidez de las uniones. .

En las estructuras del tipo 1 (véase seccidn 1.3) las conexiones se disenaran
para la resistencia de disefio integra del miembro al que correspondan, o para tras-
mitir 1.25 veces las fuerzas imtarnas de disefio.

5.1.1. Conexiones minimas

Las conexiones de estructuras del tipo 2 (véase seccién 1.3) o de barras so-
metidas 2 fuerzas axiales, disenadas para trasmitir fuerzas calculadas, deben ser
Capaces de resistir una fuerza de disefno ne menor de 5000 kg.

El nimero minimo de remaches o tornillos en una conexidn serd de dos.

Los tarnarios y longitudes minimos de soldaduras serén los permitidosen 5.2.7
¥ 5.2.8.

Los limites de los tres parrafos anteriores pueden disminuirse en conexiones
de diagonales de celosias de secciones compuestas, tirantes para soporte lateral
de largueros, apoyos de largueras, y otros casos en que las fuerzas que deban
rasmitirse no se calculan o son de magnitud muy payuefia.



5.1.2, Excentricidades

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

El centro de gravedad del grupo de remaches, tornillos o soldaduras coloca-
dos en el extremo de un miembro sometido a ta accion de una fuerza axial debe
coincidir con €l eje de gravedad del miembro; cuando esto no suceda, debe to.
marse en cuenta el eleclo de las excentnicidades resultantes, excepto en conexio-
nes de angulos sencilos, angulos dobles y otros elementos similares cargados
estaticamente, en lo que no es necesarno balancear las soldaduras para lograr la
coincidencia indicada armba, ni tener en cuenta la excentricidad entre el eje del
miembro y las lineas de gramil de remaches o tornillos.

5.1.3. Rellenos

Cuando se utiizan placas de relleno de 6 mm de grueso 0 mas en juntas re-
machadas o atornilladas, deben prolongarse fuera del material que se esta conec-
tando en una longitud suficiente para colocar los remaches o tornillos necesarios
para distribur la fuerza total existente en el miernbro de una manera um!ormt_alen la
seccibn combinada formada por el miembro y ef relleno, o incluir en |a conexion un
numero equivalente de remaches o tornillos. Stia junta es por friccién, con tornillos
de alta resistencia, no es necesano cumplir esa condicion.

Los rellenos que se cologuen bajo los atesadores de trabes armadas rema-
chadas estaran provistos de suficientes remaches para evitar esfuerzos excesivos
de flexion y aplastamento.

Cuando se utificen placas de rellenc de 6 mm de grueso o mas en juntas s_olda’
das, deberan prolongarse fuera de los bordes de la placa de congxtén, y unirse a
la parte en la que se colocan con soldadura suhiciente para trasmitir la fuerza de 1a
placa de conexion, aplicada en 1a superficie de la de relleno como una fuerza
excéntrica. Las soldaduras que unen la placa de conexion con la de relleno deben
ser capaces de trasmitir fa fuerza de la placa de conexion, y su longitud sera sufi-
ciente para evitar esfuerzos excesivos enla placa de rellenc a lo largo def borde de
la soldadura.

Cuando se utilicen placas de relleno de menos de 6 mm de grueso, sus bor-
des se recortaran de manera gue coincidan conlos de los elementos que sopor-
tan las cargas, y el tamario de las soldaduras de filete colocagas en esos bordes
se aumentara sobre el requenda por el calculo de una cantidad igual al grueso
del relleno

5.1.4. Juntas cepilladas

Se permite el uso de juntas cepilladas en miembros en compresion, qué
trasmitan la fuerza de campresidn por contaclto directo, siempre que se colo-
quen los elementos de union necesarios para trasmitir cualquier otro tipo de sofi-
citacion que pueda aparecer durante ef montaje de la estructura o durante sV
operacion posterior.
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Ademas, se colocaran los elémentos de union necesarios para aseg&rar que
las distintas partes que forman la junta se conservaran en posicibén correcta; esos
elementos seran capaces de trasmitir, como minimo, 50 % de Ia fuerza de compre-
sion de diseno que obre en el miembro.

5.1.5. Remaches o tomillos
en combinacion con soldadura

a) En obras nuevas. Cuando en una obra nueva se especifique el usc de re-
maches o tornillos, ordinarios ¢ de alta resistencia disefados para trasmitir las car-
gas por aplastamiento, en combinacion con soldadura, ésta se dimensionara para
resistir lag fuerzas completas a que estén sujetos los miembros conectados, no
dandoles mas cargas a los remaches o tornillos que las que tomen durante el pro-
ceso de montaje.

Cuando se emplean tornillos de alta resistencia disefiados para trasmitir las
fuerzas por friccion si puede considerarse que las solicitaciones se reparten entre
glios y las soldaduras

b) En obras ya construidas. Cuando se utilice la soldadura para hacer modifi-
caciones o refuerzos de estructuras, los remaches y los tomillos de aila resisten-
cla, adecuadamente apretados, de la estructura original, pueden utilizarse para
resistir los efectos de las cargas muertas existentes antes de la modificacion, y la
soldadura para proporcionar 1a resistencia adicional requerida.

5.1.6. Tormillos de alta resistencia
en combinacidon con remaches

Tanto en obras nuevas como en modificaciones de estrucluras existentes
puede suponerse que los tornillos de alta resistencia, disefados para trabajar por
friccion, trabajan en conjunto con los remaches, y que las cargas se reparten entre
los dos tipos de conectores.

5.1.7. Planos y dibujos

Se elaboraran planos de anclas, de fabricacidn y de montaje.

En los planos de anclas se indicaran todos los elementos que deben quedar
ahogados en la cimentacion o en la estructura de concreto en la Que se apoye la
estructura metalica, y que son necesanos para trasmitrr las acciones que cada una
de ellas ejerce sobre la otra. .

Enlos planos de fabricacion (también conocidos como planos de detalle) se
proporcionard toda ia informaciéon necesaria para la ejecucion de la estructura en
el taller, y en los de montaje se indicar la posicidn de los diversos elementos que
componen la estructura y se sefalaran las juntas de campo entre ellos, con indi-
caciones precisas para su elaboracion.

Tanto en los planos de fabncacion y de montaje como enlos dibujos y esque-
mas de las memorias de calculo deben indicarse las soldaduras por medio de sim-
bolos que representen claramente, y sin ambigiiedades, su posicion, dimensiones,

i
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caracteristicas, preparaciones an el metal base, etc. Cuando sea necesario, espg
simbolos se complementarin con notas en el plano. En todos los casos deben in.
dicarse, con toda clandad, los remaches, tornllos o soldaduras que se coloca.
ran en el taller y aquellos que deben instalarse en la obra

5.2. SoLDbADURAS

5.2.1. Generalidades

El tipo de soldaduras aplicable en la construccidn metalica es el de arco eléctri.
co con electrodo metélico, aplicado manual, sermautomalica o automaticamente,

5.2.2. Metal de aportacién’

Se usari el electrodo, o la combinacidn de electrodo y fundente, adecuados
al material base que se esté soldando, teniendo especial cuidado en aceros con al-
tos contenidos de carbon u otros elementos aleados, y de acuerdo con fa posicién
en que se deposite la soldadura. Se sequirdn las instrucciones del fabricante res.
pecto a los pardmetros que contralan el proceso de scldadura, come son voltaje,
amperaje, polaridad y tipo de corriente. La resistencia del material depositado con
el electrodo serd compatible con la del metal base (véase inciso 52 2.1)

5.2.2.1. Soldadura compatible
con el metal base

Para que una soldadura sea compatible con el metal base, tanto el esfuerzo
de fluencia mintmo como el esfuerzo minmo de ruptura en tension del metal de
aportacion depositado, sin mezclar con el melal base, deben ser iguales o ligera-
mente mayores qQue los comrespondientes del metal base. Las soldaduras manua-
les obtenidas con elactrodos £60XX o E70XX, que producen metal de aportacion
con esfuerzos minimos especificados de fiuencia de 3500 y 4000 kg/cm?, y de rup-
tura en tensidn de 4200 y 4900 kg/cm?, son compalibles con el acero A36, cuyos
esfuerzos minimos especificados de fluencia y ruptura en tension son 2500 y 4100
kg/cm?.

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

a) Soldaduras de filete. Se obtienen depositando un cordén de metal de apor-
tacion en el angulo diedro formado por los bordes de dos piezas. Su sec
cidn transversal es aproximadamente tnangular.

b) Soldadura de penetracidn. Se obtienen depositando metal de aportacién
entre los bordes de dos placas que pueden estar alineadas en un mismo
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planc. Pueden ser de penetracion completa o incompleta, sequn que la
fus16n de la soldadura y ef metal base abarque todo o parte del espesor
de las placas, o de la mas delgada de ellas,

¢) v d)} Soldaduras de tapén y de ranura Sehacen en placas traslapadas,
rellenando por completo, con metal de aportacion, un agujero, circular o
alargado, hecho en una de ellas, cuyo fondo esta constituido por la ofra.

5.2.4. Dimensiones efectivas de Ia§ soldaduras

a) El area efectiva de una soldadura de penetracion o de filete es el producto de
su longitud efectiva por el tamafo efective de su garganta,
b) El érea efectiva de soldadura de tapon o de ranura es ef area de la seccién
ganfs;ersal nominal del tapon o ia ranura, medida en el plano de la superficie
o falia, '
¢} Lalongitud efectiva de una soldadura a tope entre dos piezas es igual al ancho
de la pieza méas angosta, aun en el caso de soldaduras inclinadas respecto al
eje de la pieza. C
Laiongitud efectiva de una soldadura de filete es igual a 1a longitud total de fi-
lete de tamario completo, incluyendo retornos, cuando log haya. Sita soldadu-
ra de filete esta depositada en un agujero circular o en una ranura, la longitud
serd igual 4 la del eje del cordon, trazado por el centro de! plano que pasa por
la garganta. pero el 4rea efectiva no sera mayor que el rea nominal de la sec-
gi()r; i{ansversa! del agujero o la ranura, medida en el plano de la superficie
e taila.
El tamaflo efectivo de la garganta de una soldadura de filete es la distancia
mas corta de la raiz a la cara de la soldadura diagramatica, sin inclur el refuerzo
de lamisma. En soldaduras de filete depositadas por el proceso de arco sumer-
gido, el tamano efectiva de la garganta puede tomarse igual a la pierna del cor-
don cuando ésta no excede de 10 mm (3/8™"), eigual ala garganta tedrica mas
25 mm para filetes mayores de 10 mm.
El tamafio efectivo de la garganta de una soldadura de penetracién completa
{efectuada con placa de respaldo o con cordon de raiz} es igual al grueso de la
mas delgada de las placas unidas. '
El tamafio efectivo de la garganta de una soldadura de penetracién parcial es el
indicado en la labla 5.2.1. '
h} Ettamano efectivo de la garganta de una soldadura acampanada, depositada
entre dos barras de seccion transversal circular, o entre una barra y una placa,
Cuya cara exterior esté al nivel de la superficie de la barra, es el indicado en la
tabla 5.2.2. Para verificar que la garganta se obtiene de una manera consisten-
ttla se obtendran muestras de secciones transversales en puntos determinados
al azar.
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Tabla 5.2.1. Tamafo efeclivo de la garganta de soldaduras de penetracidn parcial

Tamario electivo de
la garganta

Angulo en Ia rafz
de la tanura

Proceso de

soldadura Posicion

Profundidad del
bisel menos
1.5 mm

Protundidad del

Soldadura manual Todas
con electrodo
recuberto o
automatica de

Entre 45° y 80°

Mayor o gual a 607

arco sumergido bisel
Soidadura protegida Todas Mayor o igual a 60° Profundidad del

con gases 0 con sel

electrodo con Honzontal o plana Entre 45° y 60° Profundidad del

corazdn de bisel

fundente Vertical o sobre Mayor 0 igual a 60" Profundidad de!

cabeza bisel menos
15 mm

Pueden utlizarse lamafos de fa garganta efectiva mayores que los de la ta-
bla5.2 2. si el fabricante demuestra que puede obtener esas gargantas efectivas.
Para ello se cortar4 la soldadura normaimente a su eje, en la seccion media y en los
extremos, y se medira la garganta. Se prepararé un nimero de muestras suficiente
para asegurarse de que Se obtiene el tamafio de la garganta deseado.

Tabla 5.2.2. Tamario efectivo de la gargania de soldaduras acampa-
nadas

Radio (R) de fa

barra o placa Tamanio efectivo

Tipo de soldadura doblada de la garganta
Ranura acampanada’ Cualquiera 03R
Ranura acampanada en V2 Cualquiera 0.5 AR?

'Ranura acampanada’ |f
?Ranura acampanada en V. “_
30 38 R para soldadura prolegida con gases cuando A z 25.4 mm (17)

5.2.5. Resistencia de diseiio

La resistencia de disefio de las soldaduras es igual al menor de los produc-
tos FaFue ¥ FaFs. donde Fya y Fs s0N, respeclivamente, las resistencias nominales
del metal base y del metal del electrodo.

En la tabla 5 2 3 se proporcionan los valares de Fg, Fus. Fsy demas informa-
cibn pertinente.

Las soldaduras utilizadas en estructuras que deban ser capaces de soporar
un numero grande de repeticiones de carga durante su vida util se disenaran te-
niendo en cuenta la posibihdad de falla por fatiga.

5.2.6. Combinacion de soldaduras

Sr enuna jgnta se combinan dos o més soldaduras de tipos diferentes, la resis-
tencia (_ie diseno de la combinacion se determina calculando por separado ia re-
sistencia de cada una de ellas, con respecto al eje del grupo.

5.2.7. Tamario minimo de soldaduras
de penetracion parcial

El tamafio efectivo minimo de la garganta de una soldadura de penetracién
parcial serd el que se indica en Ia tabla 5.2.4. El tamario de la soldadura queda
determinado por la mas gruesa de las partes unidas, pero no es necesaric que
exchg de;l grueso de la parte mas delgada, excepto cuando los calculos de resis-
tencia indiquen que se necesita un tamano mayor. En este caso debe tenerse es-

pecial cuidado para proporcionar un precalentamiento suficiente para obtener una
soldadura sana.

Tabta 5.2.3. Resistencias de disefio de soldaduras

Tipo d;e soldaduras Resistencia Nivel de resistencia®®
y forma sje Factor de romnal requerida en la
trabajo Material resistencra Fp Fua 0 Fg soldadura
Soldaduras de penetracién completa®

Tensibn normal al
area efectva Desgt;:ds;r:e
compatible con e
metal base
Compresn normal | Metal base 090 Fy Puede usarse
al drea efectiva sotdadura de

resistenca rgual o
menor que la de la

soldadura
compatible con el
metal base
Tension o
compresiin
paralela af eje de
la soldadura
|
Cortante en ef 4rea | Metal base 0.90 060 F,
efectiva Electrodo 080 060 Frux
Soldaduras de penelracion parcial®
[
Tensitn nomal al Metal base 090 F,
#rea efectiva Elecirodo G 80 060 Feax
Compresisn normal | Metal base 090 Fy Puede usarse
al &rea efectiva soldadura de

resistencia igual o
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Tabla 5.2.3. (Continuacion)

Tipo de soldaduras Resrstencia Nivel de resistencia??
y forma de Factor da normnal requenda en la
trabasa’ Matenal resistencia Fp, Fun 0 Fg soldadura

menor que la de I3
soldadura
compatible con el
metal base
Tensibn o
compresihn
paraleta al eje de
la soldadura
Cortanlo paralelo al | Metal base® 075 060 Frypy
eje de la Electrodo
soldadura
Soldadura de flete!
Cortante en el &rea | Metal base® 060 Frar Puede usarse
electiva Etectrodo 075 soldadura de
resistencia igual o
menor que la
soldadura
- compatible con el
metat base
Tension o Metal base 090 F,
compresidn
paralela al eje de
la soldadura®
Soldadura de tapdn o de ranwra®
Cortante paralelo a | Metal base® Puede usarse
las superficies de | Electrodo 075 060 Feyy soldadura de
falla (en el area resistencia igual o
efectva) menor que la
soldadura
compatible con el
metal base

F, Esluerzo de fluencia mirimo especficado del melal base
F, Esluerzo mimmo especificado de ruplura en tensidn def metal base

Fexe Clasticacion del electrodo (kg/em’)

! Para defimicdn de Areas y tamanos efectivos vdase 52 4

?para "soidadura compatible con el metal base” véase 522 1
*Puede ulilizarse soldadura cuya resistencia colresponda a una cla
la soldadura compatible con el metal base

‘Para los dos distnios bpos de soidadura vdase 523
5Las soldaduras de filete o de peneiracion parcial que unen entre sl elementos componentas de miembros com:

puestos, takes comao las que unen ef alma y Jos patines de las Irabes armadas, sa disefian sin lener en cuenta 0%
estuarzos de lension o compresion, paralelos al eje de las soldaduras, qua hay en los elemenlos conec:

tados
% El disefto del metal base queda regido por la parte de estas normas que sea aplicable 8 cada caso particular

sificacién un nrvel mas alto {700 kg/cm?® ) que

5.2.8. Soldaduras de filete

a T ini .
son Io)s qirgzzomeln'Tq Los lamarios minimos admisibles de soldaduras de filete
minado por Ia eslran en la tabla 5.2 5. Ei tamario de la soldadura queda deter-

p mas gruesa de las partes unidas, pero no es necesario que exceda

En los bordes de materi I .
material. rial de grueso menor de 6.3 mm (1/4 '}, el grueso del

Tabla 5.2.4. Tamanos efectivo
s de fa garganta -
dadwas de penetracién parcial garganta de sof

£spesor de la mds gruesa Tamahio efecti L

de las partes urndas (mmy} de ia gargan‘;oa E?n’r:lTo
Hasta 6 3, inclusive 32

Mas de 6 3 hasta 12 7 48

Mas de 12 7 hasta 19.1 6l3

Mas de 19.1 hasta 38 1 79

Mas de 38.1 hasta 57 95

Mas de 57 hasta 152 12.7

M4s de 152 159

Tabla 5.2.5. Tamafios minimos de soldaduras de filete

Espesor de famés gruesa T:
amarl
de las partes unidas (rmm) ﬁle?e‘:n(fgﬂ;) %!
Hasta 6 3, inclysive 32
Mas de 6 3 hasta 12.7 48
Més de 12.7 hasta 19,1 6.3
Ms de 19 1 7.9

' Dimensitn de la plemna del fiele

C . . . ' «
bara tza:mﬁnfﬂd' La longitud minima efectiva de una soldadura de filete utilizada
Contrarg, o coir;?jsé rs;;é no m?nor que cuatro veces su tamafio nominal. En caso
longitug o que el tamafio de la soldadura no excede de 1/4 de su

Cu i
ando se usan filetes de soldadura depositados tnicamente en los b B
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longitudinales de conexiones de placas en tension, la longitud de cada filete no
debe ser menor que la distancia entre ellos, medida perpendicularmente a su eje.
La separacion transversal de filetes longitudinales utlizados en conexiones en ex-
tremos de los miembros no debe exceder de 20 cm, a menos que se lomen me-
didas especiales para evitar una flexion transversal excesiva.

d) Soldaduras intermitentes. Pueden usarse soldaduras de filete intermiten-
tes enlos casos en que la resistencia requerida sea menor que la de una soldadura
de tilete continua del tamano permitido mas pequefo; también pueden utilizarse
para unir elementos componentes de miembros compuestos. La longitud efectiva
de un segmentc de una soldadura intermitente no serd nunca menor de cuatro
veces el tamafio de la soldadura, con un minimo de 40 mm. La separacion longitu-
dinal entre cordones interrumpidos de soldadura colocados en log bordes de pla-
cas o patines o alas de perfiles cumplird los requisitos indicados en 4.2.1y4.3.1.

e) Juntas traslapadas. El traslape no serd menor que cinco veces el grueso

" de la mas delgada de las partes que se estén uriendo, con un minimo de 25 mm.,

Las juntas traslapadas de placa ¢ barras sometidas a esfuerzos axiales deben sol-
darse con cordones colocados a lo largo del extremo de cada una de las partes,
exceplo en los casos en que 1a deflexion de las partes traslapadas esté adecuada-
mente restringida para evitar que la junta se abra.

f} Remates de los cordones de soldaduras de filete Siempre que sea factible,
los cordones de soldaduras de filete que llegan a un extremo de la pieza deben
rematarse dando vuelta a la esquina, en forma continua, en una longitud no me-
nor que dos veces el tamafo de! hlete, con un mimmo de 1 cm.

g) Soldaduras de filete en agujeros y ranuras. Pueden utilizarse soldaduras de
filete depositadas en la penferia de agujeros o ranuras, en juntas fraslapadas, para
trasmitir fuerzas cortantes o para evitar fa separacidn de las partes. Pueden utili-
zarse también para unir elementos componentes de miembros compuestos. Estas
soldaduras no deben confundirse con ias de tapdn o ranura

5.2.9. Soldaduras de tap6n y de ranura

Pueden utihzarse para trasmitir fuerzas cortantes en juntas traslapadas, para
evitar el pandeo de las partes conectadas y para unir elementos componentes de

' miembros compuestos.

El diametfo de los agujeros para soldaduras de tapon no sera menor que el
grueso de fa parte que los contiene mas 8 mm, pero no excedera de 2.25 veces
el espesor del metal de soldadura.

La distancia minima entre centros de soldaduras de tapfin sera de cuatro
veces el didmetro de ios agujeros. _

La longitud de la ranura para una soldadura de ranura no excederé de 10 ve-
ces el grueso de la soldadura. El ancho de la ranura no sera menor que el grueso

. de la parte que la contiene mas 8 mm, sin exceder de 2.25 veces el espesor del

melal de soldadura. Los extremos de la ranura seran semicirculares o tendran las
esquinas redondeadas con un radio no menor que el grueso de la parte que la con-
tiene, exceptuando el caso en Gue la ranura se extienda hasta el borde de esa parte.

La separacion minima de lineas de soldaduras de ranura en una direccion
transversal a su longitud serd de cuatro veces el ancho de la ranura. La distan-
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cia minima entre centros en una dir
dos veces la longitud de la ranura.

meng: :ﬁgaracién transbversaJ maxima entre tapones o ranuras sera de 20 cm, a
se compruebe i i i
momos due p Que las placas tienen capacidad adecuada para fiexién
5 rr?uar%?g' !os tapones o ranuras se hagan en material de grueso no mayor de
ruesm é | ) qeberén relienarse por completo con metal de soldadura. Si el
grueso del material es mayor de 16 mm (5/8"'), se rellenaran cuando menos has-

ta la mitad, pero el espe
tala m (5/8"')), pesor del metal de soldadura no serd nunca menor de

eccion longitudinal en cualquier linea sera de

5.3. TORNILLOS, BARRAS ROSCADAS Y REMACHES

Esta seccion se refiere al dis i
. eno de tornilios, barr. i
lizados como conectores. : s foscadas y remaches, uti-

5.3.1. Tomillos de alta resistencia

Los tornillos de alta resistencia i ui
L que se consideran aqui deben satisf
requisitos de alguna de las clasificaciones ASTM-A325 (? ASTM-A43?)US acerlos

Ta_bla 5.3.1. Tenstdn minima en tomnilios de alta
resistencia (ton)

Didmetro def tornifio Torniflas Tornilios
mm (pulg ) A325 A490
127 (1/2} 54 6.8
159 (5/8) 86 10.9
19.1 (3r4} 12.7 159
222 (78 17.7 222
25.4 (1) 231 29.0
28.6 (1 1/8) 254 36.3
318 (1 1/4) 322 463
349 (1 I/8) 386 549
38.1 (1 1/2) 467 67.1

Todos los tornllos A325 o A490 deb
: _ en apretarse hasta que haya en ell
una tensidn no menor que la indicada enla tabla 5.3.1. El aprie(']!e pueze haczrgz

con el método de a vuelta de fa tuerca i indi
0 . por medio de un indicador di -
Sion o utihzando llaves adecuadamente calbradas or drecto deten

5.3.2. Area resistente efectiva al aplastamiento

El drea resistente efectiva al i i
aplastamiento de tornillos, barras foscadas
. n ' r .
Maches se calcuta muttiplicando su diametro por ta longitud de aplaslarniento.{qu%



TN

MR A

NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS

es el grieso de la placa en la que estan colocados. Silos remaches o tornillos son
de cabeza embutida, para calcular la longitud de aplastamiento se resta la mitad de
la profundidad de la cabeza.

5.3.3; Resistencia de disefio
" en tension o cortante

La resistencia de disefic de torndlos y barras roscadas es igual al producto
del factor de resistencia Fp por el drea nominal de la seccién transversal de la par-
te del vastago no roscada y por la resistencia nominal que corresponde a esa parte
del vastago. Los factores de resistencia y las resistencias nominales se dan en la
tabla 5.3.2. Los tornillos de alta resistencia que trabajen en tension directa se di-
mensionaran de manera que su resistencia requenda media, calculada tomando
como base ol area nominal de! tomillo y sin considerar las tenstones producicfas al
apretarlo, nu exceda la resistencia de disefio La fuerza aplicada en el tormillo seré la
suma de la producida por las cargas externas factorizadas mas las tensiones que
puedan resultar de la accibn de palanca ocastonada por la deformacion de las par-

tes conectadas.

5.3.4. Resistencia de diseno en juntas
que trabajan por friccion

La resistencia de diseno de un tornillo de una junta que no deba deshzar bajo
cargas de trabajo es igual al producto del factor de resistencia F, = 1.0 por la
resistencia nominal al cortante dada en la tabla 5.3 3, en kg/cm?, y por el 4rea
nominal de la parte no roscada de! vastago del tornillo La resistencia de disefio
debe ser igual 0 mayor que el efecto maximo producido por las cargas de servicio.

Otros elementos componentes de estas juntas se dimensionaran bajo cargas
de disefio, siguiendo las recomendactones aphcables. Cuando se usen agujeros
sobredimensionados o alargados, la conexidn debe satisfacer también los requisi-
tos del inciso 5.3.7.

Cuando un tornillo de una conexidn que no debe deslizar bajo cargas de traba-
jo estd sometido a una fuerza de tension de disefio T, la resistencia nominal al cor-
tante de la tabla 5.3.3, se multiplica por un factor de reduccion igual a 1 — T,/T,,
donde T, es la fuerza de pretension especificada (véase tabla 5.3.1),

Tabla 5.3.2, Resistencias de d;seﬁo de rema

ches, tomillog ¥ barras roscadag

Resistencia al cortante
I::s:smr_lcla en conexiones por
ensién aplastamiento

Factor de Resistencia Factor de Resistencia

Elementos de unisn res:s;ﬂenc;a zgrz:? resis;_encia nominal,
Tomillos A307 R =
Ton:;lllors A325, cuando ia rosca no e 080 1900
€sta tuera de los plano
Tomilios A325, cuar?do Iasrggc(;ogseré 6330 d
I'ugra de los planos de corte 5060°
Tomitios A490, Cuando ia rosca no 5330
esta fuera de log planos de corle
Tomillos A490, Cuando la rosca esti 7900 i
Pfuera de 10s planos de core 0.75 7
arteg roscadas que satisfacen los ‘ 50 065 o
fequistos de, cuando Ia rosca no
Pesta tuera de los planos de corle 0.56 F,
artes roscadas que satisfacen lpg . ’ s

requisitos de, cuando 1a rosca ests
fuera de los planos de corte 0.56 F!
' u

Rernaches A502, grado 1, 0007,
colocados en caltente 5607
Remaches A502, grados 2 y 3 3160 2
colocados en cakente ‘ 4200
33807

; (S;:rga estalica Unicamente,
pemite que la rosca estd en los planos de corte

'Cuando i
para unir miembros en tengsd i
chos aprora u ! ‘ ’n 5@ empleen conexiones POr apla
hes ¢ en una longitud, medida paraletamente a Ia direc oap o g o tormlos o 5 e,
ores se reducirdn en 20 %, oo de a luerza YO e 125 am

La n
amenclatura utiizada para designat a los tomillos y remaches.es la de A.S.T.M

5.3.5. Tensién y cortante

combinados e i
por aplastamiento " conexiones

naréhoc;set?:]r:ggf y remaches suijetos a tension ¥ cortante com

prochcid cgrqgg (;f egfuezzo de tension f, en el 4reqa norminal A, del vasta

i ol a3 (! € disefio, no excede o valor calculado ¢ [} o
+ que sea aplicable en cada caso o procuonn oe

las cargas de diseri Bl estuerzo cortante '
0,1, producido por
%0 5.3 3 no debe exceder of valor calculado de acuerdo con eﬁg_

binados se dimensig-
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Tabla §.3.3. Resistencia nominal al cortante, en kg/cm?, de ) 5.3.6. Resistencia al aplastamiento
tomillos en conexiones en las que el deshzamiento es critico

La resistencia de disefio al aplastamiento entre un tornillo o remache y la pie-

Resistencia nominal al cortante Za €n que esta colocado el F,R,, donde Fp= 085y
Aguyeros . -
sobredimensionados Algu;:;os _ R, = 3 oiF, (5.3.1)
. . ] ) .
Tipo de  Agujeros Y ac’g;%asqos al‘;'rgos. o es el didmetro del remache o tornillo, t el grueso de la parte conectada y £, su
tormllos  estdndar esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension.
A325 1230 1050 680
A400 1550 1340 1120 .
5.3.7. Tamaiio de ios agujeros

! Para frmitacrones en ef uso de agujeros sobredimensionados y atar-

: 3 o8 | |
gados véase la seccidn 53 a) Enlatabla 5.3.5 se indican log tamarios méximos de los agujeros que pueden

; ra tornillos o remaches utilizarse en juntas remachadas o atornilladas. Los a ujeros de placas de base

Tabla 5.3.4. Esfuerzos de tension Téxrmos resistentes, f,, para de columnas‘ pueden ser mayores si se requiere poﬁaé tolerancias admisibles
en juntas por aplastamiento (kg/cm®) — en la colocacion de anclas en cimientos de concreto reforzado.

- - La rosca esls luera b) Siempre se utllizaran a ujeros estandar, excepto cuando el disefador especi-

Descripcitn de los :}2 gcafan:ossc;i ggerg de los planos de corte ) fique.pen conexiones ago]rnmadas. el uso de Egujeros sobredimensionadzz 0

elementos de union P alargados. En conexiones remachadas no se permite el uso de agujeros sobre-

Tomillos A307 2740 — 134, 5 2110 dimensionados o alargados.

t < 4780 5980 — 141 < 4780 ¢) Los agujeros sobredimensionados pueden usarse en cualquiera o en todas

Tornitlos A325 5980 — 181, < las partes unidas en una conexién por friccidn, pero su empleo esta prohibido

7450 — 181, < 4780 7450 — 1414, < 4780 €n conexiones por aplastamiento. Si lag partes exteriore_s tienen agujeros so-

Tomniltos A490 bredimensionados, deben colocarse rondanas endurecidas.

Partes roscadas d) Los agujeros alargados cortos puedep usarse en cualquigra o entodas lafs par-
tornillos A449 con 073F, — 181, < 056F, | 0.73F, — 141, < 056F, tes unidas en una conexién por friccion o por apiastamiento. En conexiones
diametro mayor que ¢ por friccién los agujeros pueden tener cualquier. direccién, pero en conexio-
38,1 mm (1 1/2°) nes por aplastamiento su dimensian mayor debe ser perpendicular a Ia direc.

3000 — 1.3f, < 2390 cion de la carga. Si lag partes exteriores tienen agujeros alargados corlos

Remaches AS02, grado 1 deben colocarse rondanas, las que seran endurecidas cuando los torniflog

4150 — 1.3, < 3160 sean de alta resistencia.

Remaches A502, grado 2

€) Los agujeros alargados largos pueden usarse sélo en una de las partes comu-
nes de cada superficie de falla individual, tanto en juntas de friccion como de

Tabla 5.3.5. Tamafos maximos de agujeros para remaches y tornillos' aplasl{srmento. En conexiones por friccion log agujeros pueden tener cualquier
- - direccion, pero en conexiones por aplastamiento su dimension mayor debe ser

e Dumetro del Dudrolro do a9, Ouronmones de aps  Dimansionss do ag3 perpendicular a Ia direccion de la carga. Cuando se usan agujeros alargados
torritio () aguero astdndar  sobredimens oo largos en una parte exterior, deben colocarse rondanas de placa o una solera

o g v pukg mm pukg mm pulg n P continua, con agujeros estandar: de ?amar“io suficiente para cubrir por comple

. @+ 15 @4 B (@415 @416 to los agujeros alargados. En cenexiones con tormilos de alta resistencta, las

<222 KM d+15 o+ M6 o+ 48 o+ V6 @163 104 m 250 254 rondanas de placa o las soleras continuas seran de acero de grado estructural,

i o (11116 de no menos de B8 mm de grueso, no es necesario gue estén endurecrdgs. Si
e Zoxma | x zoxes | x en alguin caso se requieren rondanas endurecidas con tornilios de alta resisten-

x4 ! 7o rwme e 11 516 @A Cia, se colocaran sobre la cara exterior de fa rondana de placa o de Ia solera.

@+ 15 {d + 1116) (¢ + 15) (¢ + tH6)
x X - x x

d+15 g+ W6 g+ 79 4+ 56

=8 21 (o + 95} (0 + 348 25d 26d

! s
Los ramafos 300 NOMenal
? Mo 38 peimuian en conexones remachadas




Tabla 5.3.8. Valores del incremento de separacidn C,

’

Agujeros alargados

Paralelos a la linea da fuerza

Agujeros Normales
Digmeiro noming sobredimen- a la finea \
del tormitio, d sionados de fuerza Cortos Largos

mm pulq mm pulg mm pulg mm pulg

- 15 154 - 116
718 iz 18 0 48 ¥i6  156d
ngi S1 48 16 0 64 1/4 365 1716
>286 2118 64 1/4 0 79 516 15d—15 15d— 118

' Cuando la longitud del aguiero es menor que J]a maxima permisibie (véasa 1abla 5 3 5. C puede disminuIrse en
la dierencia entre la longrud méuma permisitie y 1a longptud real del aguiero

5.3.8. Agarres largos

Cuando fa longitud de agarre de remaches, o tornillos de acero AOSTM-ASO?,
sea mayor que Cinco veces su diametro, su numero se aumentaraen 1 % por cada
15 mm de longitud adicional,

5.3.9. Separacién minima

La dislancia entre centros de agujeros para remaches o tornillos, sear}‘esté:n
dar, sobredimensionados o alargados, no serg menor que tres veces su d{an}e éﬂ
nominal {esla resistencia puede disminuirse a 2.7 veces el dlémetro gonjlr;aé 'sea
casos excepcionales), ni que la indicada en el parrato siguiente; cuando es

aplicable N .
g A lo largo de una linea de trasmision de fuerzas, la distancia entre centros de

agujeros no sera menor que:

a) Para agujeros eslandar:

_2r L9 (53.2)
FoF t 2

P es 1a fuerza de disefio trasmitida por un remache o.t,ornlllo ala parte con:t;-l
tada critica. F, la resistencia minima a la ruptura en tension espemhcgda ?z:)r e
material de |a parte conectada cf:__r‘ut'rca. Or Et,’alsgrueso de esa parte, d el diamelr

i ache o tomillg, y Fp = V.80 ' .
mlnalj))dga;grggu}eros sobredi’r(neﬂsionados o alargados, la distancia dad? pt(;rb::
formula 5.3.2 més el incremento C, que corresponda de acuerdo con aue .
5.3.6, sin que la distancia fibre entre los bordes de |0s agujeros sea menor g

diametro del tomiflo,

5.3.10. Separacion maxima

La separacidbn méxima entre remaches o tornillos intermedios colocados en
la direccion de las fuerzas en membros comprimidos formados por placas y otros

perfiles no sera mayor que 10501‘]!_:: veces el grueso de la placa o perfil mas delga-
do exterior, ni mayor que 30 cm, cuando Jos remaches o tomnitios tienen las mismas
posiciones en varas lineas paralelas, ni que 16501\/? o 45 cm cuando estan en
tresbolillo; estas separaciones pueden aumentarse en 25 % cuando la placa o per-
fil es interior. En los extremos, la separacién no debe exceder de cuatro veces el
diametro del remache o tornillo, en una longitud igual a 1.5 veces el ancho total del
miembro.

La separacién entre remaches o tornillos colocados normalmente a la direc-
cidn de las fuerzas de compresion no debe ser mayor de 32 veces el grueso de
la placa mas delgada.

En miembros en tension, la separacidbn maxima entre remaches o tornillos,
medida en la direccién de las fuerzas, no excederd de 60 cm, excepto cuando
se demuestre que una separacion mayor no afecta el comportamientn satisfactono
del miembro. -

F, es ¢l esluerzo de fluencia minimo garantizado del material de fa placa o-
perfil

5.3.11. Distancia minima al borde

La distancia del centro de un agujero estandar al borde de una parte conec-
tada no serd menor que el valor dado en la tabla 5.3.7, ni que en el indicado en
el pamafo siguiente, cuando éste sea aplicable.

Tabla 5.3.7. Distancia minima a! borde, del centro de un agujero estandar' al borde
de la parte conectada .

Bordes lfarminados de

Ordmatro nominal del Bordes cortados perfiles, placas o soleras, ¢
remache o torniflo con cizalia bordes cortacks con soplete?

mm pulg mm pug mm pulg

127 1/2 . 222 718 19.1 34

159 5/8 286 11/8 222 7/8

19.1 34 318 144 254 1

22 7/8 381 1 286 11/8

254 i - 445 1383 KIR:] t1/4

286 118 508 2 381 1172

ars 1 1/4 57 2 2174 41.3 15/8

Mis de 318 Mas de 1 1/4 175 X Diametro 1.25 X Diametro

'Para agujeros sobredimensionados o alargados los valores de esta tabla se incrementaran en las canb
dades C; dadas en la labla 538
*Todas las distancras al borde de esta columna pueden seducirse en 3 mm (1/8°') cuando ef agujero

esta en un punto en el que los esfuerzos no exceden del 25 % del esfuerzo maxmo permusible en el ele
Memo

*Pueden reducirse a 31 8 mm (1 1/4°'} en ios extremos de ahgulos de conexién de vigas
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Tabla 5.3.8. Valores del mcremento de distancia al borde C,

Agujeros alargados
_ Perpendiculares
Agujeros al borde

Digmetro nominal sobredimen- Paralelos

del tormiio, d sionados Cortos  |targos'| al borde

mm pulg mm pulg | mm | pulg
<222 < 7/8 1.5 1116 | 32 (1/8

25.4 1 3.2 1/8 32|18 |075¢ 0
<286 <11/8 3.2 1/8 48 316

* Cuando la longitud del agujero es menor que la maxima permisible (véase tabla5.3 5},
C; puede disminuirse en la mitad de la diferencia entre la longitud méaxima permisible y
la longstud real del agupero

A lo largo de una linea de trasmision de fuerzas, en el sentido en que éstas
actuan, la distancia del centro de un agujero estandar al borde de la parte conec-
tada no ser4 menor que 2P/FaF t. Las literales tienen el mismo significado que
en la tormula 5.3 2.

En conexiones extremas de vigas en las que los tornilos colocados en el alma
se disefnan para trasmitir solamente 1a fuerza cortante, sin tener en cuenta ios elec-
tos producidos por la excentricidad de los tornilios, la distancia del borde de la viga
al centro del agujero estandar mas cercano a él no debe ser menor que 2Py/FaF .t
donde Py es la fuerza cortante de disefio en el exiremo de la wiga dividida entre
el nimero de tornillos o remaches. Sila fuerza cortante en cada tornillo o remache
no excede de 1.8 d1Ff, no es necesario satisfacer el requisito antenor. -

La distancia del centro de un agujero sobredimensionado o alargado al borde
de una parte conectada no serd menor que fa requenda para un agujero estan-
dar, de acuerdo con la primera parte de este articulo, méas el incremento C indica-
do en la tabla 5.3 8.

5.3.12. Distancia maxima al borde

La distancia maxima del centro de cualquier remache o tornillo al borde mas
cercano de cualquiera de las parles en las que esta colocado sera 12 veces el
grueso de esa parte, sin exceder de 15 cm.

5.4. RESISTENCIA DE DISENO DE RUPTURA
POR CORTANTE

La resistencia de disefo correspondiente al estado limite de ruptura a lo lar-
go de una trayectonia de falla por cortante, en miembros pnncipales o en elemen-
tos de conexion, es igual a FyF,A,, con F, = 0.75y F, = 0.60 F,, donde A, es €l
4rea de corte a lo largo de la trayectoria de falla. En conexiones extremas de vigas

DISENO ¥ CONSTRUGCION Dt £5 TRUCTURAS METALICAS

en las que se haya cortado el patin Superior o en situaciones similares en lag que 1a
falla Pueda presentarse por cortante a lo largo de un ptano que pase por remgches
o‘tomrllos, © por una combinacién de fuerza contante y tension de un plano perpen-
dicular, y el &rea A, es la superficie minima de falla iimitada por log aguj?aroz

5.5. EMPALMES

Las uniones entre tramos de vigas y trabes armadas realizadas por medio de
soldaduras 'de penetracion deben desarrollar la resistencia completa de la menor
de las secciones empalimadas. Si se usan otros elementos de unidn, las conexio-
nes debercfm desarrollar, cuando menos, la resistencia requerida par'a trasmiti; las
fuerzas existentes en ta seccién donde se haga el empalme.

5.6. ResisTENCIA DE DISERQ POR APLASTAMIENTO

Laresistencia de disefio de superficiés que trasmitan fuerzas por aplastamien-

lc?a ggsuna en otra es FR,, donde F, = .75 y R, se define enseguida para varios

1. Superficies cepilladas o con un acabado semejante.

Para sqperﬁc‘res cepilladas, pasadores en agujeros escariados o barrenados y
extrernos ajustados de atiesadores de apoyo:- .

R, = 15F,A, (5.6.1)
2. Rodtllos o0 mecedoras en apoyos libres.
R, = 1.1 (F, — 900) /d/20 {5.6.2)
g En las ecuaqiones 561vy56.2 F, es el menor de los esfuerzos de flyencia
e los dos materiales en contacto, A, el area de aplastamiento, el didmetro del ro-

dilo o la mecedora y tia longitud de aplastamiento. £n la i
. ecuacion 5.6.2, F, deb
tomarse en kg/cm?, fy d en cm, y R, se obtiene en kg. reene

5.7. UNIONES CON ESTRUCTURAS DE CONCRETOQ

9.7.1. Bases de columnas y aplastamiento
en concreto

o Deben tomarse todas las medidas necesarias para asegurar una lrasmision
f recta de cargas y momentos de las columnas a los cimientos de concreto en
0S Que se apoyan.
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Los valores ;je disefic de las cargas de aplastamento son:
Cuando la carga esta aplicada sobre el area total del apoyo de concreto
P, = 050 1A,

Cuando la carga esta aplicada sobre un area menor que (a total del apoyo
de concreto

P, = 0.50 f.AJAz /A, <ILA

f. es el esfuerzo de ruptura en compresion del cqnc:el:l. ; é :Idiri?) ;}; cﬁgn;
€ -
: or tamano, semejante )
reto y A, el area de !a figura de mayor int /
goncéyntrizca con ella, que puede inscribirse en la superficie de concreto que rec

be la carga

5.7.2. Anclas e insertos

Se lomaran las medidas necesanas para gue fa 'e'structura de 'c%?gfr?jtg ;c;zi:?
ith las o insertos metaficos con un (a
las cargas trasmitidas por las anc : i ' olor dlo sequr
istencia de diseno de las anclas o ‘
dad adecuado para que {a resis ¢ s no s
isminui lizadas de la estruclura de soporte.
inuida por lallas locales o genera '
gggcg '321 ésta S(fﬁaréa de acuerdo con las Normas teécnicas complementarias para
i oncreto.
o y construccion de estructuras de“c .
dlse?.asyanclas ne disenaran para trasmitir las fuerzas cortantes que apa;j ;._ttr::sn
Kk SMOS -
nos gue se utificen otros mecani
en las bases de las columnas, a me vl
isi ié iti la estructura de soporte to >
misién; también deberan trasmitirse a .
de tension: incluyendo las que resulten de momentos debidos al empotramiento
leto o parcial de las columnas. . . .
comgl d;seﬁg de los elementos de acero estructural del inserto se hara de acuer
on estas normas. ' y i
do CLoS pernos y barras que se utiicen como anclas,ly qqle geb?g tratsem:;ro ';J:n-
it 3 en el concreto una longitud suficiente,
zas de lension, estaran ahogados L g S o,
i 0, para trasmitir la fuerza de dis
ran placas de anclaje en el extrem . erza : .
?o po?adherencia, cortante, aplastamiento, o una combinacion de varios de eso
lactores. _ . ‘ o
Las fuerzas cortantes se trasmitiran del inserto al concreto por medio de p
de cortante o por corlante-fnccsgn. ' '
nos Cuando se sue?den elementos a insertos ya mstalad_os. que es}en en contgﬁ_
to con el concreto, se tomaran las precauciones necesarias para evitar u;\a e;prie-
sidn térmica excesiva del inserto, que pueda ocasionar descasclaramlﬁn 00 ag
tarniento del concreto o esfuerzos excea‘,l\nt):‘c.i errl] las ancFI)aOsr rc::ee (;%S?jecglemenlos
j reto puede hacerse ento
El anclaje a estructuras de concreto . | io T
i uisitos de dis
de alta resistencia. El material y los req ! )
postensados de acero er ;  TeQuistos do oS
esistencia y de sus anclajes y
los elementos de acero de altar Si ! 3 o
ggmo los procedimientos de fabricacion e instalacion, estaran de acuerdo con
especificaciones de los codigos aplicables.

5.8. CONEXIONES RIGIDAS ENTRE VIGAS Y COLUMNAS

Las recomendaciones de esta seccién son aplicables al disefio de conexio-
nes entre vigas y columnas en estructuras del tipo 1, seccion 1.3

5.8.1. Definiciones

Se da el nombre de conexion al conjunto de elementos que unen of miembro
ala junta’ placas o angulos por patines o alma, soldaduras, remaches, tornillos.
Junta en la zona completa de interseccion de los miembros; en la mayoria de
los casos, esa zona es a parte de la columna, incluyendo atiesadores herizonta-
les o placas adosadas a su alma, que queda comprendida entre los planos horizon-
tales que pasan por los bordes superior e inferior |de la viga de mayor peralte.

5.8.2. Resistencia de la conexién

La resistencia de la conexion de cada viga debe ser suficiente para trasmitir
1.25 veces los elementos mecéanicos de disefig que haya en el extremno de la viga,
SN que sea necesario exceder la menor de las cantidades siguientes:

a) Laresistencia en flexién de la viga, teniendo en cuenta el efecto de la fuer-
za cortante. . )

b) Elmomento requerido para inducir en el tablero del alma de la columna una
fuerza cortante igual a 0 8 F,d_t,, donde F, es ol esfuerzo de fluencia del
acero de ia columna, d, su peralte total y ¢, el grueso del alma.

La resistencia de una conexién viga-columna se considera adecuada para des-
amollar la resistencia de la viga si satisface alguna de las condiciones siguientes:

a) Los patines de la viga estan saldados a tope, con soldaduras de penetra-
cibn completa, a los patines de la columna, y el alma de la viga esta co-
nectada a la columna, ¢ a una placa vertical soldada a ella, por medio de
soldaduras capaces de resistir, como minifo, el 50 % de la parte del
momento plastico de la viga que coresponde al alma. La fuerza cortante
en la viga se trasmite a la columna por medio de soldadurh adicional o con
tornillos de ata resistencia que trabajen por friccién, colocados en el aima
de la viga.

b) EI mbdulo de seccidn plastico de los patines de la viga es mayor que el
70 % del moddulo de seccién plastico de la seccion completa. Los patines
de la viga estan soldados a tope, con soldaduras de penetracitn comple-
ta, a los patines de la columna, y el alma est4 conectada a la columna
por medio de soldaduras o tornillos de alta resistencia que trasmiten ia
fuerza cortante total.

¢} La conexidn, hecha con soldadura o tomillos de alta resistencia, liene ca-
racteristicas diferentes de las indicadas en a o b pero se ha demostradn

por medios anditicos o experimentales, que posee la resistencia re



-y

NG 2 TICNICAS COMPLEMENTARIAS

nda. Cuando la demostracion se haga analiticamente, en los célculos no
debe suponerse que las soldaduras y los tornillos contrbuyen a trasmitir
la misma fuerza entre elementos conectados.

Cuando se empleen aceros cuyo esfuerzo minimo especificado de ruptura en
tensidn sea menor gque 1.5 veces el esfuerzo de fluencia minimo especificado, no
se permitira que se formen articulaciones plasticas en zonas en las que se haya
reducido el area de los patines de la viga, como sucede, por ejemplo, cuando hay
en ellos agujeros para tornillos. Las conexiones atornilladas de placas de patin de
juntas vigas-columna deben tener relaciones area neta/area tolal iguales o mayo-
res que 1.2 F/F,

Cuando las vigas se conectan al alma de las columnas serd necesario que
éstas reciban también vigas en los dos o, al menos, en uno de sus patines. La
viga o vigas que llegan al alma de las columnas se conectaran, en sus dos patines,
por medio de placas horizontales que sirvan, al rmsmo tiempo, como atiesadores
de la columna, y que estén al mismo nivel Que los patines o las placas horizonlales
de conexibn de la viga o vigas que se apoyan en los patines de.la columna. Cuan-
do la colurnna reciba una sola viga por alma, el otro lado de ésta debera rigidizar-
se adecuadamente.

5.8.3. Disefo de atiesadores

Cuando los patines de Ja viga, o las placas horizontales ligadas a ellos para
trasmitir el momento, estan soldados a tope al patin de una columna de seccion /,
H, o rectangular hueca (en cajon), debe colocarse irente a ellos un par de atiesa-
dores, a uno y otro lado del alma de Ia columna en secciones / 0 H o entre las dos
o Més almas en secciones en cajdn, Cuya seccion transversal total debe tener un
area; A,. no menor que la determinada con la formula 5.8.1.

Py, — Fetolt, + 5K)
Aaf Fynl' (5 8 )

A, es la suma de las areas de los dos atiesadores, F,. y F,, son los esfuer-
z0s de fluencia de los aceros de la columna y de los atiesadores, respectivamente,
k es la distancia de la cara exterior del patin de la columna a la terminacion de la
curva entre ella y el aima, cuando 1a columna es un perfit taminado, o la distancia
equivalente s1 esta hecha con placas soldadas, !, es e! grueso del alma de la co-
lumna, ncluyendo fas placas adosadas a ella, cuando las haya, t, el del patin de la
viga o de la placa que aplica la fuerza a la columna y P,,. que es la fuerza que tras-
mite el patin dea viga o la placa horizontal a la columna, tiene alguno de los valores
siguientes:

a) Cuando el disefio queda regido por cargas muertas y vivas Unicamente,
o por cargas muertas, vivas y de viento, P,,, esgual a la fuerza trasrmitida
por el patin o la placa de conexidén correspondiente a cargas de disefio
multiphcadas por 1 25.
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b) Cuandoenla combinacidn de

. cargas de disefio i i i
igual al menor de los valores, meviens o siamo, P es

12M,10.95d, = 1.25M,, 1,
1.254,F,

M., es el momento plastico resistente de la vi

’ . ati a

En ning( i
QUN Caso es necesario que P, exceda el valor obtenido al multiplicar e

Cuando la column
3 _ a cuenta con dos o mas al
racion al apficar la ecuacion 5.8.1. sama

Los atiesadores tienen por objeto evitar ef flujo Plastico del acero del alma

uno de los patines de I3 vi
5.8.1 i a viga, por lo que Ia e
-8.1 debe aplicarse en cada uno de ellos, tanto en tensin como (in coms::aas?gn

ecuacion 5.8.1 resulta negativo, no se necesitan atie-

ga, d, su peralte y A,y F,, son

S, esto se tendra en conside-

. ; ' » 5€ colocara un atie
par de atiesadores, frente al patin de compresién de Ia viga sfempr:ag:;'g

eralte
cF:)ian lasdce:x ?\.Irr:sa 0 .'-:;rrnas de la columna, h.. medido entre log puntos donde se ini.
(o las soldaduras) que la unen con los patines. sea mayor que:

34400 12 \fF
5 Fa {5.8.2)

pv

donde Fp = 0.85, y se colocara un par de aties.

tension cuando el grueso del patin de la coly o b oo pali de vgaen

mna, t,., sea menor que:

0.4 JPIF Fn) (5.8.3)

donde F, = 0.90.

Estetnl expresion es aplicable sojo a secciones f o H.
m liene el valor dado arrba con reterencia a la ecuacion 5.8.1



-mE -

5.8.4. Tablero del alma de la columna

" Las aimas de las vigas conectadas a los patines de columnas de seccion /o H
deben eslar en el mismo plano gue el alma de la columna

a} Laresistencia al cortante de la junta, calculada con la ecuacion 5.2 _4. ?ebe
ser suficiente para resistir las fuerzas cortantes hqnzontales corresporlx ientes a
los momentos flexionantes en los extremos de Iqs vigas producidos porfas carggs
verticales de disefio mas 1.7 veces las fuerzas sismicas o 1.3 veceslas UQFZBSI e
vienlo, ambas de disefo. Cuando la columna reciba vigas en Fos.dos patines, Os
momentos en los extremos de las vigas se tomgran con los sentidos que ocasio-
nen la fuerza cortante horizontal maxima en la junta,

3b 12
- < ee (5.8.4)
v = 0.55F,,0'cf|:? + d,dcr]

Cuando el disefio se haga por carga vertical exclusivamente, los momentos de
disefio se multiphicaran por 1.25 t es el grueso lotal del alma o almas de la |urlwita,
incluyendo las placas adosadas a efla, cuando las haya, d. y d, son los pera desl
totales de la columna y viga, respectivamente, y b, y t,,. son el ancho y el grueso de

atin de la columna. ‘ '
P Las tuerzas que implican los patines de las vigas no se tomaran nunca nl"layol
res que el producto del area del patin por 1.25 veces el esfuerzo de fluencia de
matenal con el que esta hecho.

b) El cociente de la suma del peralte mas el ancho def tablero de alm; en
la junta dividida entre el grueso del tablero no debe exceder de 90. En este ¢ c::g
lo, el grueso no debe incluir las placas adosadas al alma de la columna, excep
erll el caso en que estén adecuadamente ligadas a ella por medio de soldaduras
de tapbn. ) .

© c?éLas placas adosadas al alma para reducir los esfuerzos cortantes honzqn
tales en la junta, o la relacion peralte/grueso del alma, no deberan separarse rgaz
de 1.5 mm del aima de la columna, y se soldaran en todao sz :ncl’;o, esg ?;gaor:’a nea

i inferi 5 mm o mas. Ademas,
superior € inferior, con soldadura de filete de '
to:)): a los patines de fa columna con penetracion completa, o con soldaduras de
liete capaces de desarrollar la resistencia al cortante de las placas.

5.8.5. Requisitos adicionales

a) Cuando el disefio quede regido por combinacione_s de carga que lncluya:‘li rs‘g
mo, los patines de las vigas deben llenar las condiciones sefialadas en & et
S0 2 3.2 para secciones tipo 1, mientras que las almas basta con que cump
las comrespondientes a seccione;s tipo 2 o .

b} En todas las juntas de marcos rigkdos disefiados para qomblnacuones de ca
ga que incluyan sismo debe cumplirse la relacion siguiente:

LZAF— fy 2> LZ,F,.. paraf, 20 (5.8.5)
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ZZ.y L 7Z,s0n las sumas de los modulos de seccign plasticos de las colum-
nas y vigas que concurren en la junta en el plano del marco en estudio, y f, es
el esfuerzo normal en cada una de las columnas, producido por la fuerza axial
de disefo.

Si las columnas cumplen también log requisitos geométricos indicados para
las vigas en 5 8.5a, en los casos Que se mencionan a continuacitn no es necesa-
fo cumplr con la condicidn dada por la ecuacion 5.8.5.

1. Cuando e! esfuerzo fy en la columna no excede de 0.4 F,.

2. Cuando la columna ferma parte de un entrepiso que tiene una resistencia
ante fuerzas corlantes horizontales 50 % mayor que la del entrepiso situa-
do encima de él.

3. Cuando a capacidad de la columna para resistir fuerzas cortantes laterales
no se inciuye en el disefio sismico, aunque si se considere en él sy capa-
cidad para resistir las fuerzas nommales producidas por el temblor.

6. ESTADOS LIMITE DE SERVICIO

Se proporcionan aqui guias para el disefio que tienen en cuenta consideracio-
nes de servicio que no aparecen en olras partes de esta especificacion.

Los requisitos generales de disefio correspondientes a estados limite de ser-
vicio se incluyen en el Titulo Sexto del Reglamento. Los valores de log parame-

vicio, como pueden ser flechas maximas o periodos de vibracién, deben escoger-
se teniendo en cuenta el uso que se dara a la estructura,

Los estados limite de servicio se revisan utilizando las cargas de servicio, o
de frabajo, que corresponden a cada uno de ellos.

" 6.1. CONTRAFLECHAS

Cuando haya requisitos relativos a las contraflechas de los elementos estruc-
turales, que sean necesarios para lograr un ajuste adecuado con ofros elementos
de la construccion, como pueden ser canceles, muros de relleno, parapetos o
recubrimientos de fachada, esos requisitos deberan indicarse en los documentos
referentes al diseio y construccibn,

Cuando no se especifique ninguna contraflecha en los dibujos de detalle de
vigas ¢ armaduras, &stas se fabricaran y montaran de manera que las pequeias

Contraflechas debidas a laminado o a armado en el taller queden hacia arriba, en
la estructura montada, .

6.2. ExpansioNes v CONTRACCIONES

Los cambios de dimensiones de las estructuras y de los elementos que las
tomponen, producidos por variaciones de temperatyra y otros efectos, seran ta-
les que no perjudiquen el comportamiento de ia estructura, en condiciones de ser-
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vicio. Cuando sea necesario, se dispondran juntas constructivas y se disefaran los
elementos no estructurales de manera que puedan absorber, sin danos, esos cam.

bios de dimensicnes.

6.3. DEFLEXIONES, VIBRACIONES Y
DESPLAZAMIENTOS LATERALES

Las deformaciones de los elementos estructurales y sus combinaciones, pro-
ducidas por cargas de trabajo, seran lales que no perjudiquen el comportamiento
de la estructura, en condiciones de servicio.

a) Deflexiones

Las deflexiones lransversales de elementos estructurales y sus combinacio-
nes, Incluyendo pisos, techos, muros dnisorios y fachadas, producidas por car-
gas de lrabajo, no deben exceder los valores maximos pemisibles.

En el articulo 184 del Tituto Sexto del Reglamento se proporcionan algunos de

esos valores maximos.
b) Vibraciones

Las wigas y trabes que soportan grandes 4reas abiertas, sin muros dwvisorios ni
otras fuentes de amortiguamiento, en las que las vibraciones ocasionadas por el
transito de personas u otras actividades de éstas pueden resultar inaceptables,
deben disefarse tomando las medidas necesaras para reducr las vibraciones a
{imites lolerables.

Los equipos mecanicos gue pueden producir vibraciones objetables deben
aislarse de la estructura de una manera adecuada, para que la trasmision de las
vibracicnes a elementos criticos de la estructura se efimine o se reduzca a limi-

tes aceptables.
¢) Desplazamientos laterales

Los desplazamientos laterales de los pisos de las construcciones, producidos
por fuerzas sismicas o de viento, no deben ocasionar colisiones con estructuras
adyacentes ni afeclar el correcto funcionamiento de la construccién. Para ello,
deben satisfacerse los requisitos estipulados en los articulos 184, 209 y 210 de!

Titulo Sexto del Reglamento

'6.4. CORROSION

Los elementos de acero estructural se protegeran contra ta corrosion, para
evitar que ésta ocasione disminuciones de resistencia o perjudique su comporta-
miento en condiciones de servicio. Cuando sea imposible protegerlos después t_ie
la fabricacibn de la estructura, en su disefio se tendréd en cuenta los efectos perjy

diciales de la cormosion.
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_ Antes del montaje, todos los elementos se protegeran adecuadamente con
pinturas u otros productps que retrasen el proceso de corrosion.

) Se :;)marén precauciones eg,peciales cuando las estructuras estén expuestas
a humedades, humos, vapores industriales u otros agentes altamente comrosivos

6.5. FUEGO Y EXPLOSIONES

_ Las gstructqras deberan protegerse contra el fuego, para evitar pérdidas de
resusten_r,:ia oqgsronadas por las altas temperaturas, El tipo y las propiedades de la
proteccion utifizada dependeran de las caracteristicas de la estructura, de su uso
y del contenido de material combustible, '

£n casos especiales se lomaran precauciones contra los efectos dé explosio-

es, bUSCB IdO leStl I 'g" 0S5 a zonas que no [)()l an en pe i ro ’ | il

7. EFECTOS DE CARGAS VARIABLES
REPETIDAS (FATIGA)

Pocos son los miembros o conexiones de edificios convencionales que re-
quieren un disefio por faliga, puesto que las variaciones de cargas en esas es-
lmct_utas ocurren, en general, un numero pequefio de veces, o producen solo pe-
quenas ﬂuctu_acnones en los valores de los estuerzos. Las cargas de disefio gor
viento o por sismo son poco frecuentes, por lo que no se justifica tener en cuen-
ta consideraciones de fatiga. Sin embargo, hay algunos casos, de los que son tipi-
cos lag trabeslque soportan gruas viajeras y algunos elemenlo's que soporten mpa-
quinaria y equipo, en los que las estructuras estan sujetas a condiciones de car
que pueden ocasionar fallas por fatiga. o

Er_l general, el disefio de elementos estructurales y conexiones que quedaran
sometidos a la accion de cargas variables, repetidas un nimero elevado de ve-
ces durante su vida Ulil, debe hacerse de manera que se tenga un factor de segu
ridad adecuado contra la posibilidad de falla por fatiga. o

8. FALLA FRAGIL

menlt.:ss g;zce?rmrlentos de disefio de estas normas son vahdos para aceros y ele-
vt o uctura eﬁ que ter?gan un comportamiento ductil; por tanto, deberan
s ema?eg%ue as condiciones gue pugdan ccasionar una falla fragil, tales
il P t e aceros con altog contenidos de carbono, la operacién de las
oA o anerr;pelraturas mity bajas, la aplicacidn de cargas que produzcan
i es?? Elxn e, :;1 presencia excesiva de disconinuidades en forma de mues-
ot enlg ura 5'r as con_ducnones de carga que produzcan un estado tnaxial de
peuona s sobf:euso 3 Jﬂzgoq ent;e el corte maxlmo y la tensibn méxima sea muy
COndicioﬁes, ara evilarse la presencia simultanea de varias de esas

Enlos casos, poco frecuentes, en que las condiciones de trabajo puedan pro-
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vocar fallas de tipo fragil, se emplearan mgl'eriares de alta ductllladac:r:?:;ntr-il gugg?j?
flur amphamente én puntos de concentracion de esfuerzos, 0 13 €s uclura se o
sefiard de manera que los esfuerzos que se p{esenten en [as; zonas orilcas ean
suficientemente bajos para evitar |a propagacion de las grietas que

las fallas fragiles.

9. OTROS METALES

En el disedio de estructuras formadas por metales que no sean acero ?e r?]re?:(?-
dera de manera que la estructura terminada presente caractg?sll%zs é)sc:; sonormaz
i ue cumpla los requisitos of
tan satistactofias como una de acero q | " ey
Idad deformaciones permisibies y lad.
técnicas en lo que respecta a establ g .
Para ello e tomaran en cuentalas caracteristicas propias del material en cuestion,

relativas a:

Curva esfuerzo-deformacion .
Fiectos de cargas de larga duracion,

Electos de repeticion de cargas _
Ductilidad y sensibilidad a concentraciones de esfuerzos.

Efectos de soldadura en caso de emplearia.
Posibiidad de corrosion

10. EJECUCION DE LAS OBRAS

10.1. DipuioS

La fabricacidn y €l montaje de las estructuras se basaran en dibujos clle lt;ll:;
y de montaje preparados de antemanao, &n los que se proporcionara toda la t

i inclu-
macion necesaria para la {abricacion de los elementos que 1as componen, incl

yenda la posicién, tipo y tamario de todas las soldaduras, tornillos y remaches. Se

i elos
distinguiran claramente los elementos de conexidn que se colocaran entaller d

ndran en obra . ‘
e Egspcci?tbujos de taller se haran siguiendo la practica mas moderna, y en su ela

: ; o AciON
boracion se tendran en cuenta los factores de rapidez y economia en fabricacio
y montaje que sean significalivos en cada caso.

10.2. FABRICACION

10.2.1. Enderezado

Todo el material que se vaya a utilizar en estructuras debg e{andgrt—:‘;zc.';:rosu*lae;r)‘rg;ea-l
r las condiciones detf proy
iamente, excepto en los casos en que po _ . ' onge
\I,clwma curva. El enderezado se hara de pretferencia en frio, por medios mecanic

pero puede aplicarse tam
nas calentadas, medida por me
pasar 650 °C.

bién calor, en zonas focales. La temperatura de las Z(é:
dio de procedimientos adecuados, no debe sobr

10.2.2. Cortes

Los cortes pueden hacerse con cizalla, sierra o soplete; estos Oltimos se
haran, de preferencia, a maquina. LLos cortes con soplete 1equieren un acabado
correcto, libre de rebabas. Se admiten muescas o depresiones ocasionales de
nomas de 5 mm de profundidad, pero todas las que tengan profundidades mayo-
res deben eliminarse con esmeril o repararse con soldadura. Los cortes en angu-
lo deben hacerse con el mayor radio posible, nunca menor de 15 mm, para pro-
porcionar una transicién continua y suave. Si se requiere un contorno especifico,
se indicara en los planos de fabricacion.

Las preparaciones de los bordes de piezas en los que se vaya a depositar sol-
dadura pueden efectuarse con soplete,

Los extremos de piezas que trasmiten compresion por contacto directo tienen
que prepararse adecuadamente por medio de cortes muy cuidadosos, cepillado
u otros medios que proporcionen un acabado sermejante.

10.2.3. Estructuras soldadas

10.2.3.1. Preparacion del material

Las superficies que vayan a soldarse estaran libres de costras, escoria, oxi-
do, grasa, pintura o cualquier otro matenral extrafio, debiendo quedar tersas, uni-
tormes y libres de rebabas, y no presentar desgarraduras, grietas u otros defectos
que puedan disminuir la eficiencia de la junta scldada; se permite que haya cos-
tras de laminado que resistan un cepiflado vigoroso con cepilio de alambre. Siem-
pre que sea posible, la preparacion de bordes por medio de soplete oxiacetilénico
se efectuara con sopletes guiados mecanicamente.

10.2.3.2. Armado

Las piezas entre las que se van a colocar soldaduras de filete deben ponerse
en contacto; cuando esto no sea posible, su separacién no excedera de 5§ mm, Si
fa separacitén es de 1.5 mm, ¢ mayor, €l tamario de [a scldadura de filete se aumen-
tara en una cantidad igual a Ia separacion. La separacion entre las superficies en
contacto de juntas traslapadas, asi como entre las placas de juntas o tope y la
placa de respaldo, no excedera de 1.5 mm.

En zonas de la estructura expuestas a la intemperie, que no puedan pintarse
por el interior, el ajuste de 1as juntas que no estén selladas por soldaduras en toda
su Jongitud sera tal que, una vez pintadas, no pueda introducirse el agua.

Las partes que Se vayan a soldar a tope deben alinearse cuidadosamente,
corrigiendo faltas en el alineamiento mayores que 1/10 del grueso de la parte mas
delgada o que 3 mm.

Siempre que sea posible, las piezas por soldar se colocaran de manera que la
soldadura se deposite en posiciébn plana.

Las partes por soldar se mantendran en su posicion correcta hasta terminar el
proceso de soldadura, mediante el empleo de pernos, prensas, cuias, tire
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puntales u otros dispositivos adecuados, o por medio de puntos provisionales de
soldadura. En todos los casos se tendran en cuenta las deformaciones produci-
das por la soldadura durante su colocacion,

Los puntos provisionales de scldadura deberan impiarse y fundirse comple-
tamente con la soldadura defintiva o, de no ser asi, deberan removerse con es-
merl hasta emparejar la superficie original del metal base.

Al armar y unr partes de una estructura o de miembros compuestos se se-
guirén procedimientos y secuencias en la colocacion de las soldaduras que eli-
minen distorsiones innecesarias y minimicen los esfuerzos de contraccidn. Cuan-
do sea posible evitar esfuerzos residuales altos al cerrar soldaduras en conjuntos
rigidos, el clerre se hara en elementos que trabajen en compresidn,

Al fabricar vigas con cubreplacas y miembros compuestos, deben hacerse lag
uniones de taller en cada una de las partes que las componen antes de unir las di-
ferentes partes entre si.

10.2.3.3. Soldaduras de penetracién completa

En placas a tope de gruesa no mayor de B mm puede lograrse penetracion
completa depositando la soldadura por ambos lados, en posicibn plana, dejan-
do entre las dos placas una holgura no menor que la mitad del grueso de la placa
mas delgada, y sin preparar sus bordes.

En todos los demas casos deben biselarse los extremos de las placas entre
las que va a colocarse la soldadura para permilir el acceso del electrodo, y utili-
zarse placa de respaldo o, de no ser asi, debe quitarse con un cincel o con otro
medio adecuado la capa inicial de la raiz de la soldadura, hasta descubrir material
sano y antes de colocar la soldadura por el segundo lado, para lograr fusion com-
pleta en toda la seccibn transversal.

Cuando se use placa de respaldo de malerial igual al metal base, debe que-
dar fundida con la pnmera capa de metal de aportacidn. No es necesario quitar fa
placa de respaldo, pero puede hacerse si se desea, tomando las precauciones
necesarias para no danar ni el metal base ni el depositado.

Los extremos de las soldaduras de penetracion completa deben terminarse de
una manera que asegure su sanidad, para ello se usaran, siempre que sea posi-
ble, placas de extension, las que se quitaran después de terminar la soldadura,
dejando lus extremos de ésta hsos y alineados con las partes unidas.

En soldaduras depositadas en varios pasos debe quitarse la escoria de cada
uno de ellos antes de colocar el siguiente.

10.2.3.4. Precalentamiento

~ Antes 'ae ‘depositar la soldadura, el metal base debe precalentarse a la tem-

peratura indicada en la tabla 10.2.1-
_ Se exceptiian los puntos de soldadura colocados durante el armado de 1a
estructura que se volveran a fundir y quedaran incorporados en soldaduras con-

tinuas realizadas por el proceso de arco sumergido.

Tabla 10.2.1. Temperatura minima de precalentamiento, en °C

Proceso de soldadura

Arco eféetrico con
electrodo recubi
I Arco elécrr{co con bajo conteg?or'gndoede
ese;crrgd%a recubierto que no  hidrdgens, arco sumergido
Grueso miximo del 2 Ge bajo contenido de 0 arco eléctrico protegido
0 mix eo Ie hidrégeno, Con gases inertesg
n e Aceros DGN B254-1968, A '
punto de colocacion DGN B38-1968 Y DNG Dcéﬁssggﬁs%%sfggiv&

de la soldadura (mmy} B99-1972 B899-1972
Hasta 19, inclusive Ni
Mas de 19 a 38, inclusive . lﬂggﬂa Nngura
Mas de 38 a B4, inclusive 110 0
Mas de B4 - 150 0
Ho

!arsecéj%%cioc 6: (;qu;arlrllingse esté a una temperatpra inferior a 0 °C debe precalen-
5 mayer, oo m nimo, o a la tgmperatura indicada en la tabla 10.2 1 si ésta
o5 may Base o % efectuar cualquier soldadura, aun puntos para armado. Todo
e ase 400 a no mas de 7.5 cm de distancia de la soldadura, a amb

Y Gelante de elia, debe calentarse ala temperatura especificada, Ia'que det?eS

f t |a””“"“adua |lee roce: de ClO on m l

10.2.3.5. Inspeccidn

nt i i
on Io?; qise (;Z ggl;;%sgtzr la soldadura deben revisarse los bordes de las piezas
¢ - Para cerciorarse de que los bis
corr%ctos Y estan de acuerds con los planog eles. holguras, ee., son
! : .
Jse re;a) ;{:férsatléz:adsa}sé ;as uniones soldadas deben inspeccionarse ocularmente
Que presenten defectos i :
; toc as aparentes de importan .
es como tamano insuficiente, crateres @ socavacion del metal bas pg ivadhy
dura agrielada debe rechazarse. ® Toda solda.
uan j i
wsiég - ggr:alya dudasé, yen juntas Importantes de penetracign completa, la re.
do otron o pE ﬁrgzggaé por mhedlo de radiografias y/0 ensayes no destru‘ctivos
. as0 se hara un nimero de b )
dacura do g e pruebas no destructivas de sol-
Ciente para abarcar los dif tes ti
tra y podea Sl ) iferentes tipos que haya en la estruc.
ar una idea general de su calidad. £
S€ aumnentara el numero de arin en o e lling
pruebas, y éstas se efectuars
ras de penetracion en materi : oy o1 s e Soldadu
erial de mas de 2 cm de grues i
0yen
vado de las soldaduras efectuadas sobre cabeza.g Y htn poreentaio efe-



10.2.4. Estructuras remachadas o atorniltadas
10.2.4.1. Armado

. Todas las partes de miembros que eslén en proceso de colocacion de ;fma.
ches o tornillos sé mantendran en contacto entre st rigidamente,, por medio ¢l tor-
nillos provisionales. Durante la cg_locaqién dé las partes que se uniran entre s:bno
debe distorsionarse el métal ni agfandqrse los agujeros Una concordancia pobre

| motivo de rechazo. ) _
entrigg :}L?;;zf!igises de partes unidas con tornillos de afta resistencia que estén en
contaclo con 1a cabeza del tornilfo o con la tuerca tendran una pend:eqte no mayor
que 1.20 con respecto a un plano normal al eje del tomillo. Sf la pendierte es ma-
yor se utilizaran rondanas para compensar la falta de paralelismo. Las paﬂeshum-
das con torniios de alta resistencia deberan ajustarse perf_e:;lamente. sin que| a?;a
ningtin material compresible entre ellas Todas las superficies de las |un'tas,l |n<éj -
yendo las adyacentes a las rondanas, es;arén Iibres de costras ]de(aj arlnlnab g,
exceptuando las que resistan un cepillado vigoroso hecho ¢on cepilio de al ?'tm re,
asi como de basura, escoria, o cualquier otro defecto que impida que las paf tes Cs)e
asienlen perfectamente. Las superficies de cqntacto en conexicnes por friccion
estaran libres de aceite, pintura y otros recubnmuer;los. exceplo en los casos en
que se cuente con informacién sobre &l compolnamuento de conexiones entre par-
ici caracteristicas especiales. )

o8 (f?ozgg?géctlgfnﬂgs A325 y A490 se les dard una tension 'de apriete no rnen(;)r
que la indicada en la labla 5.3.1. Esa tension se dara por el método de la vuega e
|a tuerca o se revisara por medio ¢ un indicador drrecta de lension. Cuarclj o ie
emplea el método de la vuelta de la fuerca no se reguieren ronc_:lanas ?n ureu:]
das, exceplo cuando §e usan tornillos A490 para congctar material que elnga n
himite de fluencia especificado menor que 2800 kg/cm*; en ese caso se colocar
rondanas endurecidas bajo a tuerca y la cabeza del tomiflo.

10.2.4.2. Colocacion de remaches y
tornillos ordinarios A307

L os rermaches deben colocarse pof r.ned'lo. de remaphgdoras de comprc:sban_
u operadas manuamente, neumaticas, hidraulicas o eléctricas. Una ve; C(zi Ocen
dos, deben llenar totalmente el zgq]ero y quedar apretados, con sus cabezas
con fa superficie.
contﬁggorg;r;lgg: se corocag en caliente; sus cabe;as terminadas debgu :gne;
-una forma aproximadamente semiestérica, enterasz bien a_cabadas y concgn ggﬁ) i
"eon los agujeros, de tamafo uniforme para un mismo didmetro. Anle;saogoc .
carlos se calientan uriformemente a una temperaltra no mayor F:'!e '
que debe mantenerse a no Menos de 540 °C duranle ia colog:gmon_. o
Antes de colocar los remaches o tomillos se revisard la posicion, alanearrtl,le .
y didmetro de los agujeros, ¥ posteriormente se com.probar'é que sus ca| ezso
estén formadas commectamente y se revisarép por medios acuslicos y, en el C >
de tornillos, se verificara que las tuercas estén conec!a.rnenle apretadas y quedel
hayan colocado las rondanas, cuando se haya especificado su uso. La rosca
tornillo debe sobresalir de la tuerca no Menos de 3 mm.
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10.2.4.3. Agujeros para construccion atomillada
o0 remachada

Los tipos de agujeros reconocidos por estas normas son los estandar, los
sobredimensionados, los alargados cortos y los alargados largos. Las dimensio-
nes nominales de los agujeros de cada tipo no excederan las indicadas en la tabla
10.2.2. L.a dmensién nominal se define como e! agujerc producido por un punzon,
taladro o escariador del tamafo indicado para el agujero.

Los agujeros seran estandar, excepto en los casos en que el disefiador aprue-
be, en conexiones atomnilladas, el uso de agujeros de algun otro tipo.

Los agujeros sobredimensionados y ios alargados estan prohibidos en cone-
xiones remachadas.

Los agujeros pueden punzonarse en material de grueso no mayor que el dia-
metro nominal de los remaches o tomillos méas 3 mm (1/8°"), pero deben taladrarse
o punzonarse a un didmetré menor, y después limarse; cuando el material es mas
grueso. Ei o para todos los agujeros subpunzonados, y e taladro para los sub-
taladrados, rtabe ser cuando menos 1.5 mm (1/16°') menor que el didmetro nomi-
na! del remacte o lornillo.

No se permete & iz de botador para agrandar agujeros, ni el empleo de sople-
te para hacerlos -

105 agujeros sobredimensionados pueden usarse en cualquiera o en tadas las
ptacas de conexiones disefadas para trabajar por friccion, pero no deben usarse
en conexiones por aplastamiento. Se colocaran rondanas endurecidas cuando
haya agujeros sobredimensionados en las placas exteriores.

l_os aguijeros alargados cortos pueden usarse en cualquiera o en todas las pla-
cas de conexiones disefiadas para trabajar por friccién o por aplastamiento. En
conexiones por friccion ios agujeros pueden lener cualquier crientacibn, pero
en conexiones por aplastamiento su dimensidn mayor debe ser normal a la direc-
cién de la carga. Se colocaran rondanas, gue seran endurecidas cuando se usen
tornillos de alta resistencia, cuando los agujeros alargados cortos estén en una pla-
ca exlerior. ‘

Los agujergs alargados largos sdlo pueden usarse en una'de las dos partes
que estan en contacto en cada superficie de falla individual, tanto en conexiones
por friccion como por aplastamiento. Los agujeros pueden tener cualquier orienta-
cién en conexiones por friccion, pero en conexiones por aplastamiento su dimen-
st6n mayor debe ser normal a la direccitn de la carga. Cuando se usen agujeros
alargados largos en una placa exterior, deben colocarse rondanas de placa, o una
bara continua con agujeros estandar, gue tenga un tamano suficiente para cubrir
por compfelo los agujeros alargados. En conexiones con tomillos de afta resis-

tencia, esas rondanas de placa o barras continuas tendran un grueso no menor de
8 mm, y seran de material de grado estructural, no endurecide. Si, de acuerdo con
fas normas, se requiere usar rondanas endurecidas coh ios tomillos de alta resis-
tencia, se colocaran sobre la rondana de placa o la barra.



Tabla 10.2.2. Dimensiones nominales de los agujeros i
o 10.2.7. Pintura

\:

——

idmntrn f stanclar S‘;‘i’(’:]::;:’]’:" Afargaios cartos Alargactos largos pleZ;ezziezggégsgiﬁgggag:i Y aPrgbadaSt”){ antes de. salir del ta"er, todas las
daf tornidln (Drdm {De) fAneno X Long } (Ancho X Long ) Impiaran cepillandolas vigorosamente

— con cepilio de alambre. o con chorro de arena, para e!iming.lar escamas criea rzmﬂzg-'
mm puig mm pulg mm pulg pulg mm mm pulg do, (?X!d(), eSCO”a- de Soldadura. basura Y, en general, toda materia extrana. Los
o1 s em e o R s aeme oi depositos de aceite y grasa se quitaran por medio de solventes;
we  sm s s 06 1316 ey s ek rex7 8% 1 g1t Las piezas que no requieran pintura de taller se deben limpiar también, siguien-
90 a4 206 136 238 1506, VIE X 1 06X 254 206%476 1316 % 1 1 do pgocedlmlentos analogos a los indicados en el parrafo anterior
2z rm T 2380 116 270 11h6 151651 18 238X 286 238%556 15716 X2 4p menos que se especifique ofra cosa, las piezas d .

;o N ' e acer -

240 WO TWIS 38 FM TGl 506 270333 r0x&s 1 wEx2in dar cubiertas por acabados interiores del ediﬁcig no necesilanop%ligrzzy?]aasc::!uuz

2286 >11M D15 D+ 16 D47S D456 (D+ IFIE)V({J--FSFE) O+ 152D+ 95 (D4 15}x(250) (D+1I16)X(250l

10.2.5. Tolerancias en las dimensiones

' Las piezas terminadas en taller deben estar Iibres de torceduras y dobleces
locales, y sus juntas deben quedar acabadas correctamente. En miembros que
trabajaran en compresién en la estructura terminada no se permiten desviacio-
nes, con respecto a la linea recta que une sus extremos, mayores de un milésimo
de la distancia entre puntos que estaran soportados lateralmente en la estructura
terminada.

La discrepancia maxima, con respecto a la longitud tedrica, que se permite
en miembros que tengan sus dos extremos ceplllados para trabajar por contac-
to drecto, es -1 mm. En pieZas no cepiladas, de longitud no mayor de 10 m, se
permite una discrepancia de 1.5 mm, la que aumenta a 3 mm cuando la longitud
de la pieza es mayor que la indicada.

10.2.6. Acabado de bases de columnas
Las bases de columnas y las placas de base cumpliran los requisitos siguientes.

a) No es necesario cepillar las placas de base de grueso no mayor de 51 mm
(2'"), siempre que se obtenga un contacto satisfactorio. Las placas de
grueso comprendido entre mas de 51 mm (2'") y 102 mm (4") pueden
enderezarse por medio de prensas, o, si no se cuenta con las prensas ade-
cuadas, pueden cepillarse todas las superficies necesarias para obtenerun
contacto satisfactorio (con las excepciones indicadas en los parrafos by €
de esta seccidn). Si el grueso de'las placas es mayor que 102 mm (477) se
cepillaran todas 1as superficies en contacto, excepto en los casos que se

- indican, en los parrafos’b y c. ,

b) No es necesario cepillar las superficies inferiores de las placas de base
cuando se inyecte bajo ellas un mortero de resistencia adecuada que ase-

»¢ gure un contacto completo con la cimentacion. ‘

¢) No es necesario cepillar las superficies supenores de fas placas de base Nl

-i; tas infenores de las colurmnas cuando la unidn entre ambas se haga por

medio de soldaduras de penetracidn completa.

E Ve atn s

vayan a‘quedar ahogadas en concreto no deben pintarse. Todo ef material restan-
te ;ecublra ent el tiller una mano de pintura anticorrosiva, aplicada cuidadosa y
unrormemente sobre superficies secas y limpias, por medio de brocha
arre, rodlito o por inmersion. P e prstola de
Elobjeto de la pintpra de taller es proteger el acero durante un periodo de tiem-
po cEno, y purefqu servir como base para la pintura final, que se efectuara en obra
as superficies gue sean inaccesibles después del armad j .
ben pintarse antes. o delas piezas de
Todas las superficrgs que se encuentren a no mas de 5 cm de distancia de las
zonas en que se dep_osrtaran soldaduras de taller ¢ de campo deben estar libres
de matenal_es que dificulten la obtencion de soldaduras sanas o que produzcan
humos perjudiciales para ellas.
Cuando un elemento estructural esté expuesto a ios agentes atmostéricos

todas las partes que lo componen deb i
! . en ser accesibles de manera
fimpiarse y pintarse ~ 1u puedan

10.3. MonTage

10.3.1. Condiciones generales

El mortaje debe efectuarse con equipo apropiado, que ofrezca ia mayor se-.

guridad posible. Durante la carga, transporte y descarga del matenal y durante
€l montaje, se adoptaran las precauciones necesarias para no produc;f deforma-
ciones ni esfuerzas excesivos. Si a pesar de ellos algunas de las piezas se maltra-
tan y deforman, deben ser enderezadas o repuestas, segun el caso, antes de mon-
tartas, permitiendose tas mismas tolerancias que en trabajos de {aIIer.

10.3.2. Anclajes :

I Antes de iniciar el montaje de la estructura se revisara la posicidn de las an-
Clas, que habran sido colocadas previamente, Y en caso de que haya discrepan-
Cias, en planta o en gfevamon, con respecto a las posiciones mostradas en planos,
Se tomaran las providencias necesarias para corregirlas o compensarlas.
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10.3.3. Conexiones provisionales .. »

* Durante el fﬁoniéje, los diversos elementos que conslituyen la estructura de-

*bén sostenerse individuaimente o figarse entre si por medio de 1prn'1|lo's, pemos o
‘soldaduras provisionales que proporcionen la.resistencia requerida en‘estas nor-

mas, bajo la accién de cargas muertas y estuerzos de montaje, vienlo 0 sismo. Asi-
mismo. deben tenerse en cuenta los efectos de cargas producidas por materiales,

" equipo de montaje, etc. Cuando sea necesano, se colocara en la estructura el con-

traventeg provisional requerido para resistir los efectos mencionados.

“

10.3.4. Tolerancias

Se considerara que cada una de las piezas que cormponen una estructura esta
correctamente plomeada, nivelada y alineada, si 1a tangente del anguto que for-
ma la recta que une los extremos de la pieza con ‘ei.e;e de p_royecto no excede
de 1/500. En vigas lericamente honzontales es suhclenlle revisar qu'e las proyec-
ciones vertical y horizontal de su eje satisfacen lz? condicién amenor

Deben cumplirse, ademas, las condictones siguicntes: )
1. El desplazamiento del eje de columnas adyacentes a cubos de eleyadores.

medide con respecto al eje tedrco, no es mayor de25mmen ningun punto
en los pnmeros 20 pisos. Amba de este nivel, el despla;amlento puede
aumentar 1 mm por cada piso adicional, hasta un maximo de 50 mm.
9. El desplazamiento del eje de columnas ex'tenores. medudp con r_especto
al eje tedrico, no es mayor de 25 mm hacia aluera det ec}ufucno. ni 50 _rnr?
hacia dentro, en nngun punto en los primeros 20 pisos. Arriba de_este nivel,
ios fimites anteriores pueden aumentarse en 1.5 mm por cac?a piso adicio-
nal, pero no debe exceder, en total, de 50 mm hacia fuera ni 75 mm hacia
dentro del edificio. .

Los dé'splazamientos hacia el exter’rgr se tendran en quenta al dete{'mulnaé 1&15

separaciones entre edificios adyacentes indicadas en el articulo 211 del Titulo Se

to ‘del Reglamento. .. .

10.3.5. Alineado y plomeado

No se colocaran remaches, pernos ni soldaduras permapentes hasta que la
parte de la estructura que quede rigidizada por ellos esté alineada y plomeada

10.3.6. Ajuste de juntas de compresion
en columnas

Se aceptaran fallas de contacto por apoyo directo,lindependientementg del
tipo de union empleado (soldadura de penetracion parcial, remaches o lornlllos):
siempre que la separacion entre las partes no exceda de 1.5 mm. Si la separa

t
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cién es mayor de 1.5 mm, pero:menor de 6 mm, y una invesligacién ingenieril

muestra que no hay suficiente area de contacto, el espacio entre las dos partes

debe relienarse con lAminas de acero de grueso constante. Las !Aminas de relleno

pueden ser de acero duice, cualquiera que sea e tipo_del material principal.

L.

11. ESTRUCTURAS DUCTILES
11.1. ALCANCE .

En este capitulo se indican los requisitos que deben cumplirse para que pue-
dan adoptarse valores del factor de comportamiento sismico (} iguales a 4.0 o

3.0, de acuerdo con ¢! capitulo 5 de las Normas técnicas complementarias para
disefio por sismo.

s

11.2. MARCOS DUCTILES

11.2.1. Requisitos generales

Se indican aqui los requisitos que debe satistacer un marco rigido de acero
estructural para ser considerado un marco ductil Estos requisitos se aplican a mar-
cos rigidos disefiados con un factor de comportamiento sismico Qiguala4.00a
30, que formen parte de sistemas estructurales que cumplan las condiciones
enunciadas en el capitulo 5, partes | y I, de las Normas técnicas complementa-
rias para diseno por sismo, necesarias para utilizar ese valor del factor de compor-

- tarmiento sismico,

Tanto en los casos en que fa estructura esta formada séto por marcos como en
aquellos en que esti compuesta por marcos y muros o contravientos, cada uno de
los marcos se drsehara para resistir, como minimo, fuerzas horizontales iguales al
25 % de las que le corresponderian si trabajase aislado del resto de la estructura.

La grafica esfuerzo de tension-deformacion del acero empleado debe tener
una’ zona ‘de cedencta,.de deformacidn creciente bajo estuerzo practicamente
constante, comrespondiente a un alargamiente maximo no menor de 1 %, seguida
de'una zona de endurecimiento por deformacion: e alargamiento correspondien-
te a la ruptura no debe ser menor de 20 %. ' co e

11.2.2. Miembros en flexion

Los requisitos de esta seccién se aplican a miembros principales que trabajan
esencialmente en flexién. Se ncluyen vigas y columnas con cargas axiales peque-
nas, tales que P, no exceda de P,/10.
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11.2.2.1. Requisitos geométricos

Todas las vigas deben ser de secciGntransversal f o rectangular hueca, excep-
to en los casos cubiertos en el inciso 11 2.5.

El claro libre de las vigas no serd menor que cinco veces el peralte de su sec-
cion transversal, ni el ancho de sus patines mayor que el ancho del patin o el pe-
ralte del alma de la columna ¢on la que se conectern. .

El eje de las vigas no debe separarse horizontalmente del eje de las columnas
mas de un décimo de la dimension transversal de la columna normal a la viga.

Las secciones transversales de las vigas deben ser de tipu 1, de manera que
han de sablisfacer los requisitos geométricos que se indican en los incisos 2.3.1 y
2.3.2 de estas normas técnicas para las secciones de ese tpo. Sin embargo, se
permite que la refacién ancho/grueso del atma llegue hasta 5300,/F, si en las zo-
nas de formactdn de aricutaciones plasticas se toman las medidas necesarias
(refuerzo_del alma mediante atiesadores transversales.o. placas adosadas a ella,
soldadas adecuadarnente) para impedir que el pandeo local se presente antes de
la formacion det mecanismo de colapso.

Ademas, las secciones transversales deben tener dos ejes de simetria, uno
vertical, en el plano en que acluan las cargas gravitacionales, y otro horizontal
Cuando se utilicen cubrepiacas en los patines para aumentar {a resislencia del
perfil, deben conservarse los dos ejes de simetria.

Si las vigas estan formadas por placas soldadas, la soldadura entre almas y
patines debe ser continua en toda la longitud de la viga, y en las zonas de forma-
cién de ariculaciones plasticas debe ser capaz de desarrollar la resistencia total
en cortanle de fas almas” o

Cuando se empleen vigas de resistencia variable, ya sea por adicion de cu-
breplacas en algunas zonas 0 porque su parte varie a lo largo del claro, el mo-
mento resistente no sera nunca menor, en nmguna seccidn, que la cuarta parte
del momento resistente méximo, que se tendra en los extremnos.

En eslrucluras soldadas deben evitarse los agujeros, siempre que sea posi-
ble, en las zonas de formacion de articulaciones ptasticas. En estructuras atornilia-
das o remachadas, los agujeros que sean necesarios en la parte del perfil que
trabaje en tension se punzonaran a un didmetro menor y se agrandaran despues,
hasta darles el didmetro completo, con un taladro y un escanficador Este mismo
procedimiento se seguira en estructuras soldadas, si se requieren agujeros para
montaje o con algun otro objelo. Para los fines de fos dos péarralos anteriores,
las zonas de formacion de articulaciones plasticas se consideraran de longitud
igual a un peralte, en los extremos de la viga, y a dos peraltes, medidos uno a
cada lado de la seccitn en la que aparecera, en teoria, la articulacion plastica,
en zonas intermedras C e : R

En aceros cuyo esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension, F,, es
menor que 1.5 veces el estuerzo de fluencia minimo garantizado,.f,, no se per-
rmilira la formacion de articulaciones plasticas en zonas en que se haya reducido

el rea de'los patines, ya sea por agujeros para tornillos o por cualquier otra causa

No ‘s€ haran empalmes de ningUn tipo, en la viga propiamente dicha o en sus
cubreplacag, .en, zonas de:formacidn: de.articulaciones plasticas.

LI
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: 11.2.3.. Miembros en fiexocompresion

11.2.2.2. Requisitos para fuerza cortante

man!é;sqtﬂgr:gr;tgs que ttrab?jﬁn principalmente en flexion se dimensionaran de
presenten fallas por cortantes antes o

| e N . . @ que se formen fas articy-
laciones plasticas asociadas con | mecanismo de colapso. Para ello, ia fuerza c?)L:-

sale% que obran S?P'e el miembro. multiplicadas por el factor de carga
o fue?;gz Lér;art ggtcuonc,‘ sed perrrinrte hacer el dimensionamiento tomando corﬁo base
‘ €S de disefio obtenidas’en el analisis, pero utii
de resistencia F igual a o il o o oy actor
de esis 'R le] 0?0 en lugar del valor de 0.90 especificado en af articy-
Las articulaciones plasticas se for (

man, enla mayoria de los casos, en los extre-

mos de los elementos que trabajan en flexion, Sin embargo, hay oc'asiongs f[:g-

11.2.2.3, Contraventeo laters!

o la[g)eqttlin psl?g);;a;s:e !ateralrr:'gnte todas las secciones transversales de las vigas
ormarse articulaciones plasticas asociada i
i $ con el mecanismo
:e co!apso. Ademas, la distancia entre cada una de estas secciones y la siguiente
eguon soportada lateralmente no ser4 mayor que L, = 1250 £ /‘/F Este re
. + . y y ) )
Srt]u:::?r :n?n :;c:;lclz a un solo Iacti)o de la articulacién plastica cuando ésta se forma en
viga, ¥ a ambos lados cuando apa loni }
L o 12 v . : parece en una seccion intermedia,
or s valida para vigas de seccion I, i
i ansversall g H, f
a!redEedor de su eje de mayor momento de inercia. flexionadas
d co?a;zazrc;a; q;;e se cq;serv?n en el intervalo elastico al formarse el mecanismo
paracion entre puntos no soportados lat

o | S ' eralmente puede ser

i ellyor Que la indicada en el parrafo anterior, pero no debe exceder e \’?alor del
alculado de acuerdo con el inciso 3.3.2.2. ’
rect(I)_(:;-:[ géeg;in;gzndes téonllravgnteo proporcionaran soporte lateral, directo o indi.

s €5 Ge las vigas. Cuando el sistema de pi j

o : : : € pISO proporcione sopor-

ateral al patin superior, g desplazamiento lateral del patin inferior puede evitz?rse

Por medio de atiesadores verticales de rigi |
es y ol A de s rigidez adecuada, soldados a los dos p_an-

fa

Los requisitos de estas secciones seaplican a'miérﬁbFos qdé lrabajaﬁ en fle-

X ;
Ocompresion, en los que la carga axial de disefio, P,, es mayor que P,/10. La

:

W atEN



NORMAS TECNICAS COMPEEMENTARIAS

“nllayoria de estos miembros spn columnas, pero pueden ser de algin otro tipo; por

ejemplo, las vigas que forman parte de crujias contraventqz\a‘d.as de marcos rigidos
han de disenarse, en general, como elementos {lexocomprimdos.

11.2.3.1. Réquisitos geométricos

Sila seccibn transversal es rectangular hueca, 1 relacion de la mayor a la me-
nor de sus dmensiones extenores no debe de exceder de 2.0, y la dimension
menor sera de 20 ¢rm o mas cen

Si 1a seccidn transversal es H, el ancho de los patines na sera mayor (?}uedel
peralle total, la refacion peralte-ancho del patin no excedera de 1.5, y el ancho de
los patnes sera de 20 cm o més

La relacion de esbeltez maxima de fas columnas no excedera de 60.

11.2.3.2. F'ésisrencia minima en flexion

La resistencia en flexion de las columnas que concurren en un nudo debe
satisfacer la condicion dada por la ecuacion 5.5.5, del inciso 5.8.5, de estas nor-
mas tecnicas, con las excepciones que se indican en ese inciso. .

Como una opcidn, se permite hacer el d}m&nSlonamlgr?tp tomando como daseI
los elementos mecanicos de disefio oblenidos en F."l. analisis, pero reduciendo e
tactor de resistencia Fgp utiizando en flexocompresién de 09ad07

11.2.3.3. Requisitos para fuerza cortante

Los elementos flexocomprimidos se dimensionaran de manera que no falleg\
prematuramente por fuerza cortante. Para ello, la fuerza .cortzlinte de dlsl?ﬁo s‘:g r?s -
tendra de! equilibrio del migmbro, considerando su longm_Jd iguat allg a urz:l Init'ué
suponiendo que en sus gidremos obran momentos dgl mismo sentido y m gumo
igual a los momentos méximos resistentes de las columnas en el plano e; z . re:
que valen Z.(F,. — fa. El sigpificado de !as literales que apargcaeg ene p
sion se aplica con referencia a.1a ecqamép 5.8.5 del inciso 5.8.5. | roced:

.Cuando las columnas -se dimensionen por ﬂggpcompresmn cc:ln r?l pse ot
miento optativo incluido en e inciso 1 1232,1a revision por Iue_a!'za co an ? ogd
zara con la fuerza de disefio obtenida en el anafisis, pero ulilizando un fa
resistencia de 0.70.

11.2.4. Uniones viga-columna

Las uniones viga-columna deben satisfacer las recomendaciones deéclza i'.ée;g-
cion 5.8, "Conexiones rigidas entre vigas y columnas”, de estas normas tt nsver:
con las modificaciones pertinentes cuando las columnas sean de seccion fran
sal rectangular hueca

11.2.4.1. Contraventeo

Si en alguna junta de un marco dictit no llegan vigas al aima de fa columna, por
ningun fado de ésta, o si el peralte de la viga o vigas que llegan por alma es aprecia-
blemente menor que el de las que se apoyan en los patines de la columna, éstos
deberan ser soportados lateraimente al nivel de los patines inferiores de las vigas.

11.2.5. Vigaﬁ de alma abierta (armaduras)

En esta seccion se indican los requisitos especiales que deben satisfacerse
cuando se desea emplear vigas de alma abierta (armaduras) en marcos duictiles.
Deben cumplirse, ademas, todas las condiciones aplicables de este capitulo.

Las amaduras pueden usarse como miembros horizontales en marcos dicti-
les, si se disefian de manera que la suma de las resistencias en flexion ante fuerzas
sismicas de las dos amnaduras que concurren en cada nudo intermedio sea igual o
mayor que 1.25 veces la suma de las resistencias en flexion ante fuerzas sismicas
de las columnas que llegan al nudo. En'nudos extremos, ef requisito anterior debe
ser satisfecho por la Unica armadura que forma parte de eflos.

Ademas, deben cumplirse las condiciones siguientes:

a) Los elementos de las armaduras que trabajan en compresion o en flexo-
compresion, sean cuerdas, diagonales o montantes, se disefiarda con un
factor de resistencia, Fp, igual a 0.70. Al determinar cuéales elementos traba-
jan en compresion o en fiexocompresion habran de tenerse en cuenta los

. dos sentidos en que puede actuar el sismo.

b) La conexiones entre las cuerdas de las armaduras y fas columnas deben
ser capaces de desarrollar la resistencia correspondiente al flujo plasticode
las cuerdas. )

c¢) En edificios de mas de un piso, el esfuerze en las columnas producido por
ias fuerzas axiales de disedo no sera mayor de 0.30 F,, y la relacion de
esbeltez maxima de las columnas no excedera de 60.



