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Capitulo 1

Introduccion

1.1 DISENO ESTRUCTURAL

Este texto tiene por objeto facilitar a los alumnos y a los profesionales de
Ingenieria Estructural, varios de los conocimientos que se tienen sobre el
comportamiento y disefo de las Estructuras de Acero.

Corresponde definir, entonces, lo que se conoce como Disefio Es-
tructural: " Una mezcla de Arte y Ciencia que combina los sentimientos
intuitivos del ingeniero con los principios de la Estatica, Dinamica, Mecanica
de los Materiales, y el Analisis Estructural, para producir una estructura
segura que sirva sus propositos " (1).

Se sabe que, a principios del siglo XIX, el disefio estructural era mas arte
que ciencia, pero el desarrollo de los conocimientos ha sido tan significativo
en estos ultimos tiempos, que se puede afirmar que, los modelos mateméaticos
propuestos para vaticinar el comportamiento de miembros estructurales
individuales, sus conexiones, y los conjuntos estructurales y sus apoyos
sobre el terreno son, ahora, de gran precision, posibilitando que se puedan
ajustar la exactitud de las cargas, usando combinaciones basadas en métodos
estadisticos.

Ciertamente la labor operativa se ha multiplicado, pero con la ayuda de la
computadora, se ha aliviado el trabajo de tal modo que se puede decir que las
estructuras de acero son, en la actualidad, méas seguras y mejor
aprovechadas.

1.2 OPTIMIZACION

Antes de definir las diversas etapas del disefo, es preciso dar a conocer una
idea de lo 6ptimo que se busca en todo trabajo. Este criterio que inicialmente
fue solamente intuitivo o cualitativo va empezando a tener, en Ingenieria
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Estructural, un significado mas preciso, como:

Costo minimo;

Peso minimo;

Tiempo de construccién minimo;

Trabajo minimo;

Maxima eficiencia operativa para el propietario.

NS e

D

Muchas veces, varios de estos criterios pueden estar combinados. En
Perd, en el caso de las estructuras de acero, el criterio del peso minimo
quizas sea el mas usado.

La optimizaciéon puede lograrse mediante la definicion de una Funcién
Objetivo que involucre una expresion (por ejemplo, el peso de las estructura)
que se pretende minimizar, junto con las inecuaciones de restricciones
relacionadas con los esfuerzos maximos, deformaciones permisibles y
posibilidad de los materiales disponibles, que limitan las variables que
intervienen en la funcién objetivo. Si hay una clara definicién de las mismas
es posible encontrar la solucién de una estructura de menor peso, con la
ayuda de métodos matematicos que establecen ese 6ptimo mediante una
bldsqueda sistematica.

1.3 PROCEDIMIENTO DEL DISENO ESTRUCTURAL

La labor del disefio se compone de dos partes, la relacionada con los aspectos
funcionales de la obra a ejecutar, y la que tiene que ver con el disefio de los
componentes de las estructuras. En el primer caso, aspectos tales como la
provision de areas adecuadas de trabajo, dimensiones minimas, ventilacion,
iluminacion, facilidades de transporte o de circulacion, como son corredores,
escaleras, ascensores; aire acondicionado, energia, posicion de equipos,
cuidado ambiental, estética, son temas a discutir con el cliente y los otros
profesionales que estén relacionados con la construccién. Lo segundo, o sea
el estudio del esqueleto estructural, se refiere a la selecciéon de los miembros
para trasmitir las cargas con seguridad hasta el suelo.

Se recomienda el siguiente proceso iterativo :
1. Planeamiento:

Establecimiento de las condiciones funcionales a las que la estructura
debe servir. Aqui se define el criterio de lo éptimo.

2. Configuracién preliminar estructural:
Aqui es donde la experiencia y lo que se podria llamar el ingenio del
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disefiador deben ser importantes. Se tiene que fijar la disposicion de los miem-

brosy sus tamanos iniciales para ser discutidos con el cliente y los otros prof-

esionales.

o

Determinacion de las cargas:
Estimadas inicialmente, pero
conocidas con mas precision en las
sucesivas iteraciones.

Seleccion _ preliminar _de  los
miembros estructurales:

Que permita iniciar un analisis es-
tructural en la siguiente etapa.

Anadlisis Estructural:

Se crea el modelo matematico mas
adecuado a la realidad del
verdadero comportamiento estructu-
ral de la edificacion. Se aplican los
métodos de la Mecanica para
determinar los esfuerzos internos
gue se esperan que se tendran en
los miembros estructurales, con el
objeto de poder compararlos con la
resistencia que deberdn tener
dichos miembros, cosa que se
efectla en el siguiente paso.

.Evaluacion:

Se debe preguntar si la resistencia o
condiciones de servicio que se ob-
tienen de acuerdo a un reglamento
superan a las demandas que se
establecen en los resultados de la
etapa previa. Si hay un margen de
seguridad adecuado y econdmico
se puede dar por concluido el dise-
Ao; si no se va la siguiente etapa.

Redisefios:

FLANEAMIENTO

CONFIGURACION
PRELIMINAR

DETERMINACION
DE CARGAS

SELECCION DE
PERFILES

ANALIFZ
ESTRUCTURAL

RESISTENCIA>CARGS
?

3

mszﬁu?aﬂmn

3l

ELABORACIDN
DE PLANOS

RECHSENAR

Repeticion de los pasos 3. a 6. para lograr cumplir los objetivos, mediante un

proceso iterativo.
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8. Decision:
Queda, finalmente, decidir si es que se ha alcanzado el 6ptimo buscado
en un disefio. Si se piensa que se ha logrado, entonces se da por
concluido el proceso iterativo.

9. Elaboracion de Planos de Disefio y las Especificaciones de trabajo
correspondientes. En algunos casos, son necesarios la presentaciéon de
maquetas o métodos de izaje; en otros casos se requiere la elaboracion de
los llamados Planos de Fabricacidon, que son aquellos en que se detalla
cada miembro para que sean preparados en los talleres, asi como todas
Sus conexiones.

1.4 CARGAS

Se tiene que pensar, antes de todo, que la determinacion de las cargas que
actuan sobre las estructuras no puede ser exacta en magnitud y en ubica-
cion; aun cuando se conozca la exacta posicion de la carga y su magnitud,
queda siempre la interrogante de como se trasmiten las cargas en los apoyos
del miembro, por lo que muchas veces, son necesarias suposiciones que
ponen en duda el sentido de la exactitud buscada. Se procede a definir
algunas de las cargas mas conocidas.

CARGA MUERTA

Es una carga de gravedad fija en posicion y magnitud, y se define como el
peso de todos aquellos elementos que se encuentran permanentemente en la
estructura o adheridos a ella, como tuberias, conductos de aire, aparatos de
iluminacion, acabados de superficie, cubiertas de techos, cielos rasos
suspendidos, etc. Se completa la informacién de estas cargas cuando se ha
terminado el disefio. En la practica, los reglamentos de construccion
proporcionan tablas que ayudan al disefiador a tener una mejor idea de la
magnitud de las mismas.

CARGA VIVA

Es aquella carga de gravedad que actua sobre la estructura cuando ésta se
encuentra ya en servicio y que puede variar en posicion y valor durante la
vida atil de la estructura. Algunos ejemplos pueden ser, las personas,
muebles, equipo movil, ve hiculos, y mercaderia en depdsito, etc.

Los reglamentos de construccion toman muy en cuenta la seguridad de
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las construcciones y las cargas vivas son especificadas con cierto exceso de
seguridad luego de cuidadosos estudios estadisticos y de pruebas.

En Perd, el Reglamento Nacional de Construcciones establece dichas
cargas. En USA, es digno de mencionar el ANSI A58.1 (American National
Standards, Design Loads for Buildings and other Structures) cuya ultima
version data de 1989 y donde, de acuerdo a la ocupacion, se indican las
Cargas Vivas Minimas Uniformemente Repartidas.

Queda siempre, a responsabilidad del disefiador, establecer la posicion
de las cargas para que produzcan los maximos efectos sobre las estructuras.

A veces sera necesario tener tramos parcialmente cargados para producir
ciertos efectos maximos, por ejemplo, flexion en arcos parabdlicos, o en el
caso de poérticos, sera necesario cargar ciertos pafos para producir los
maximos efectos en ciertas secciones de las vigas o de las columnas.

1 2 3 1 2 3
Py G Vv v
A C. Muerta
B C. Muearta
C N NN A\ N = N
Pértico con posicion de carga pa— Posicion de cargas vivas para
ra momentos mdximes negatlvos mom. mdximos positivos para
y carga axial en columna central vigas A12 y B23 y flexién en
columna central
C. Viva
C T 3T ¥ 3 171 C. Muerta
L34+ ¢ ¢ 3 ¥ §F ¥ § § § 1]
mdxima flexion en arco

DN 7

Arco cargado parcialmente

Fig. 1.2 Posicion de las Cargas para producir maximos

Se ha pensado siempre en la posibilidad de que todo un piso no puede
estar 100% cargado. Es por ello que, a continuacién, se dan algunos
extractos del ANSI A58.1 para definir la carga viva reducida de los elementos
estructurales mas importantes que tienen areas tributarias significativas:
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" Para cargas vivas de mas de 100 psf (libras por pie cuadrado), aproximada-
mente 500 kg/m2, y aquellos miembros que tengan mas de 400 sq-ft (pies
cuadrados), aproximadamente 37 n?, estos se disefiaran para la carga viva
reducida siguiente:

L=10(0.25+ 15/ JA})

donde

L = carga viva reducida;

Lo carga viva no reducida;

Ai area de influencia ", en pies cuadrados.

" El &rea de influencia se considera como 4 veces el area tributaria de una
columna, 2 veces el area tributaria de una viga e igual al area del tramo en
una losa armada en dos sentidos. La carga viva reducida no sera menor del
50% de la carga viva L, para miembros que soporten un piso ni menor al 40%
de la carga L, en otros casos. La reduccién de carga viva no podra ser aplicada
en areas a ser ocupadas por reuniones publicas y para losas armadas en un
solo sentido cuando la carga viva sea 100 psf o menos. La reduccion es para
cargas vivas mayores a 100 psf o mas y para garages y techos bajo circunstan-
cias especiales. "

IMPACTO

Se define como impacto al efecto dinamico de las cargas vivas subitamente
aplicadas. No se consideran como cargas de impacto el transitar de personas
o el movimiento de muebles y mas bien tienen dicho efecto algunas cargas de
equipos como elevadores o0 puentes gruas y equipos de arranque o detencion
instantaneos. Para considerar el impacto, el Reglamento AISC indica que las
cargas vivas nominales seran incrementadas en un porcentaje como se
indican a continuacion:

Para estructuras con elevadores o elevadores de maquinarias  ..... 100%
Para estructuras con maquinaria, impulsada por eje o motor  ....... 20%
Para estructuras con magquinaria vibratoria o unidades de

encendido automatico no menosde ... 50%
Para tirantes de pisos o voladizos ... 33%
Para viga tecle mévil operada en cabina y todas sus conexiones ....... 25%
Para viga tecle movil operada manualmente y todas sus

conexiones 10%

Para el disefio de las llamadas Vigas Carrileras y sus conexiones que soportan
Puentes gruas, se consideraran las fuerzas horizontales provenientes


www.elsolucionario.org

1.4 CARGAS 1-7

del frenado del carro-movil (Ver Fig. 1.3) en la siguiente forma: 20% de la
suma del peso levantado mas el peso del carro-mdvil.

Esta fuerza se considerara aplicada al tope del riel, actuando perpendicu-
larmente a él y en ambos sentidos y distribuida de acuerdo a la rigidez lateral
de la estructura que soporta el Puente grda. Adicionalmente, debido a la
aceleraciéon o desaceleraciéon del Puente grda, se consideraran fuerzas en la
direccion de las Vigas Carrilera que no serdn menores a 10% de las cargas
maximas aplicadas en las ruedas del Puente grua.

earrs movil
columnas A riel
Ie-/ \_7][ — I bt
H . Puenfe grua
~__ Fuente gria V'?"'
carrilera
LR carro SECCION A-A
viga carrilera || movil ruedas
T To+T rie'%
B B viga
carrilera
PLANTA

SECCION B-B

Fig. 1.3 Puente Grua

CARGA DE NIEVE

Aunque en Peru la mayoria de las estructuras se construyen en zonas donde
la nieve no es significativa, es recomendable que los techos de las estructuras
gue se encuentren a una altitud de mas de 3000 m. sean disefiados para una
sobrecarga de nieve de un peso especifico no menor de 150 kg/ms3, y un
espesor no menor de 30 cm.

CARGAS DE VIENTO

Todas las estructuras estan sujetas a la accion del viento y en especial las de
mas de 2 o 3 pisos de altura o en aquellas en las zonas donde la velocidad del
viento es significativa o en las que debido a su forma, son més vulnerable a los
efectos aerodindmicos. En el caso de las estructuras de acero, por su peso
propio relativamente bajo y grandes superficies expuestas a la accion del
viento, las cargas del viento pueden ser méas importantes que las cargas
debidas al sismo. En el Reglamento Nacional de Construcciones se trata muy
brevemente este tipo de carga, por lo que en esta publicacion, se ha creido
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conveniente dar algunos conceptos y métodos de obtencion de las cargas de
viento, del trabajo " Efecto del Viento sobre las Estructuras ", desarrollado
en la UNI (2).

Aunque el viento tiene naturaleza dindamica, es satisfactorio tratar al
viento como una carga estatica. Se entiende mejor los factores que actuan
sobre la presion estatica mediante la ecuacion siguiente:

P=Cp-Cr-(
donde
p = Intensidad de la presion estatica equivalente;
Cp = Coeficiente que depende de la forma de la estructura;
Cr = Coeficiente que depende de la magnitud de la velocidades de las

rafagas del viento y de la flexibilidad vertical.

_ 2
= Intensidad de la accién dinamica del viento, donde =021 .v* y

2 = densidad del aire;
v = velocidad del viento de disefo a la altura H sobre el suelo en la cual
p se calcula, o una altura caracteristica de la estructura.

En esta publicacibn se tomaran en cuenta solamente los factores
dependientes de la forma de la estructura y los coeficientes de rafaga mas no
asi los de los coeficientes de topografia por ser casos especiales.

El flujo del viento alrededor de los edificios es un proceso ex-
tremadamente complejo y no puede ser descrito por reglas simples.

La amplia variedad en tamafo y forma de los mismos, tipo de exposicién
al viento, topografia local asi como la naturaleza fortuita del viento tiende a
complicar el problema. Las caracteristicas de estos flujos s6lo se pueden
establecer a través de observaciones directas en tamafio natural o
recurriendo a pruebas en tuneles de viento. Sin embargo, la conducta puede
ser fijada considerando algunas situaciones de flujo tipicas.

Flujo tipico del viento alrededor de edificios

Una situacion de flujo tipico se ilustra en la Figura 1.4 donde el viento esta
soplando sobre una cara del edificio con techo a dos aguas.

Los flujos son lentos o desacelerados a medida que se acercan al edificio,
produciéndose una presién positiva en la cara de barlovento. Creada la
obstruccion, por causa del edificio, este flujo se vuelca alrededor de las
esquinas y del techo. El flujo separado (llega a ser separado de la superficie
del edificio) en estos puntos y la baja presion, por debajo de la presion
atmosférica, origina una presion negativa o succioén en los muros extremos y
en cierta porcién de los techos. Una gran zona de baja presion de flujo
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retardado es creada a sotavento del edificio, la cual produce una succion en
el muro de sotavento y a sotavento del techo.

Succion

Presién
Suecién

Direceion —=

del viento

Fig. 1.4 Accion del Viento sobre una construccion con techo a dos aguas.

Las presiones en esta zona no son estables ni uniformes, sin embargo se
ha establecido que los flujos no se alteran apreciablemente con un cambio en
la velocidad del viento.

Las presiones actuantes en un techo dependen completamente de su
inclinacion; son generalmente positivas en la zona de barlovento para
inclinaciones mayores de ? = 30 grados pero para inclinaciones menores, la
cara a barlovento del techo puede estar sujeta a succiones severas y que
alcanzan un maximo a una inclinacién de 10 grados aproximadamente. Bajo
condiciones de vientos extremos estas succiones pueden vencer el peso
propio requiriéndose para este caso, un adecuado sistema de anclaje.

Los resultados de diversos estudios realizados en un caso especial de
forma de estructuras han conducido a la Tabla Vi(a) " Cubiertas Simétricas
de dos Aguas " que se da en la Pag. 1-12 para la determinacién del
Coeficiente C,. Para otros casos se recomienda leer (2).

Velocidad del Viento:

Se deben considerar diversos aspectos en la seleccion de una velocidad de
viento, sobre la cual se basan las cargas de disefio para edificios u otras
estructuras. En ellos se incluyen la climatologia del area geogréfica, la
rugosidad del terreno en general, el aspecto de la topografia local, la altura
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del edificio y el nivel aceptable del riesgo de exceder la carga de disefio. La
medicién de datos de viento y el procedimiento para obtener velocidades
basicas fueron discutidos anteriormente. Para el analisis estadistico de las
velocidades maximas de viento, los datos deben ser confiables y constituir un
grupo homogéneo. Para Peru, el SENAMHI es la entidad encargada de
recoger sistematicamente esta informacién. En los cdédigos modernos las
velocidades basicas del viento de disefio estan especificadas claramente en
términos probabilisticos y con el conocimiento de probabilidad de ocurrencia
de velocidades altas de viento, obtenidas de un analisis estadistico de los
registros de velocidades de viento.

Existen algunos procedimientos basicos para el calculo de estas
probabilidades de ocurrencia de vientos extremos. La naturaleza de las
variables propuestas para que funcione un modelo apropiado de viento
extremo es proporcionada por las distribuciones probabilisticas de los valores
altos. La seleccion de un intervalo medio de recurrencia (IMR) con la cual hay
asociada una cierta velocidad basica del viento, depende de la funcién del
edificio y las consecuencias de su falla. En este texto se recomienda se use
un IMR de 50 afos y se tome en cuenta el Mapa Edlico que se adjunta (Ver
Pag. 1-11), donde se presentan las isotacas elaboradas en la UNI, y que
permiten establecer la velocidad maxima esperada en diversos puntos del
territorio nacional en un periodo de 50 afios. Existe también una variacion
de la velocidad del viento con la altura de la edificacion. Se sugiere consultar

2).

Cargas de disefio por Viento:

A continuacion se da un resumen de la Propuesta de Cargas de Viento que se
elabord en la publicacion (2):

" La ocurrencia de presiones o succiones p debidas al viento en superficies
verticales horizontales o inclinadas de una edificacion seran consideradas
simultaneamente y se supondran perpendiculares a la superficie sobre la
cual actian. La carga de viento depende de la forma. Dicha sobrecarga p
sobre la unidad de superficie es un multiplo de la presion dinamica q y se
expresa asi:

_ 2

donde
Cp = coeficiente de presiony
Cr = es un coeficiente de rafaga (ambos son nameros abstractos)

q=0.005v2 (kg/m?2)
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Elevacidn: 1-=1
b

ISOMETRIA

c

p=Cp g ( presidn o succidn sobre
muros y techo )

Cp = Cp,— Cp;

LP?_\ c . 5 | Coef. de presion exterior: Cp,

A | A | B|lCc | D|E|F
Direccidn
del vianto

¢ [+0.9|-0.5|-0.7|-0.7| * |-0.7

90’ |-0.7 [-0.7 [+0.9|-0.5|-1.0|-1.0

D 1

-

PLANTA

* Coef. prasidn Cp_ para la cublerta de barlovento (E)

] 0 10 | 20 | 30 |40 | 50 | 60 | 70 | 8O | 90

Cpy|—1.0|-0.8|-0.4| O |+0.4|+0.5|+0.6|+0.7 |+0.8(+0.9

Coeflciente de Presidn [nterlor: Cp, =0 |Y=90 n
Aberturas uniformemente distribuldas 0.3 | £0.3 0%
Aberturas predominantes en el lado A +0.8 | —0.5
» n Tl n » B -0.5 | -0.5
>30%
L] L] ” ” L] C _O 5
1 3 3 » »w D -0.5 =0.5

h = porcentaje de abarfura en el muro

Fig. 1.6 Coeficiente de presidn en cubiertas simétricas a dos aguas
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en donde v esta en kilbmetros por hora. La velocidad basica del viento se
obtendra de los Mapas Eb6licos. En ningdn caso se tomaran presiones
dindmicas menores de g = 15 kg/m=2 ",

" Las presiones pueden ser positivas (presion) o negativas ( succion),
determinadas por un coeficiente Cp, positivo 0 negativo y seran consideradas
como diferenciales con relacion a la presién atmosférica normal. Ver Tablas
correspondientes. "

" Presiones interiores: Cuando el porcentaje de abertura "n" de alguna de las
paredes de la construccion sea mayor de 30% de la parte de area expuesta
que corresponde a dicha planta, en adicion a las presiones 0 succiones
exteriores se deberdn considerar presiones o succiones calculadas segun la
ecuacion (1.1) con valores C;i siguientes:”

Si la abertura se encuentra al lado de barlovento Cp = 0.8
Si la abertura se encuentra al lado de sotavento Cpi =-0.5

Para valores de "n" menores de 30%, se consideraran para el célculo de las
presiones internas los valores de C,i mas desfavorables entre los especificados
a continuacion:

Si la abertura se encuentra al lado de barlovento Cpi = 0.8n/30 = (1-n/30)
Si la abertura se encuentra al lado de sotavento C;i =-0.5n/30 £ (1-n/30)

Si la construccién no tiene aberturas, se tomar4d Cpi =+ 0.3

" Coeficientes de Rafaga: Para estructuras cuya esbeltez o dimensiones
horizontales reducidas las hacen sensibles a las rafagas de corta duracion y
cuyos periodos largos favorecen a la ocurrencia de oscilaciones importantes
como por ejemplo, edificios de relacion de aspecto de 5 a 1 y con periodo
fundamental de méas de 2 segundos o con altura de mas de 60 m, se
recomienda usar un Coeficiente de Rafaga Cr = 1.7 en la ecuacion (1.1) ".

En el Apéndice de este Capitulo se da un Ejemplo completo para determi-
nar las acciones de viento sobre una estructura tipica.

CARGAS DE SISMO

Los terremotos producen movimientos horizontales y verticales. Los
movimientos horizontales son los que generan en la estructuras los efectos
mas significativos. Cuando el suelo se mueve, la inercia de la masa de la
estructura tiende a resistir tal movimiento, como se muestra en la Fig. 1.7.
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Fig. 1.7

Asi por el Principio de D Alembert:
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MX+KX=F

Conocidos los valores de X, se pueden determinar las fuerzas de corte del
piso

Vi=Kj (Xi-Xij1)
Vbase™ K1 X1
y las fuerzas de piso Fi =V - Viai.

Este analisis es dificultoso para edificaciones, ademas de las
incertidumbres que se desprenden de las hipdtesis a considerar para lograr
el modelo matematico. Es por ello que muchos reglamentos aceptan tomar
en cuenta sélo la carga C.W, aplicada horizontalmente, prescrita en forma
empirica.

Esta carga se representa con la expresion

_Zusc,,
Rd (1.2)

H

donde:
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y4

Ts

W

= Factor de zonificacion sismica:
Z=1.0 (zonal);
Z=0.7 (zona 2);
Z=0.3 (zona 3).

= Factor de uso e importancia:
U=1.0, Edificaciones Categoria C: Edificaciones de departamentos
y oficinas, hoteles, casas habitacién, comercio;
U =1.3, Edificaciones Categoria B: Hospitales, centrales telefénicas,
colegios, museos, etc.

= Factor del tipo de suelo:

Suelol, S=1.0, suelo duro (roca, grava densa, grava arenosa
dura);

Sueloll, S=1.2, suelo intermedio (arena densa, suelo
cohesivo duro o firme);

Suelo Ill, S=1.4, suelo blando (suelos granulares sueltos,

suelos cohesivos medianos o blandos)

= Coeficiente Sismico:
C=08/(T/Ts*1l) 4onde 0.16£CE0.40

= Periodo fundamental de vibracién de la estructura

= Periodo predominante del suelo:
Suelol, Ts=0.3 seg;
Suelo Il, Ts= 0.6 seg;
Suelo Ill, Ts=0.9 seg

= Carga permanente sobre la construccion que se calculara adicionando
a la carga muerta un cierto porcentaje de la carga viva.

W=W (c.m.)+aW(c.v.)

Tipo de edificacion a

A 1.0
B 0.5
C 0.25
Depdositos 0.8
Azoteas 0.25

Tanques y Silos 1.0
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Ra = Factor de reduccién por ductilidad. La respuesta inelastica de la
edificacion es ocasionada por movimientos sismicos severos, disipando
asi energia a través de la formacién sucesiva de rétulas. Debido a la
complejidad del analisis inelastico se ha desarrollado el llamado
Método del Factor de Ductilidad; se supone un comportamiento
elastico de la edificacion aun para movimientos severos y la respuesta
obtenida es a partir de esa respuesta elastica pero divida por un factor
de ductilidad (Ver Fig. 1.8).

v
Ve ____________
Vy b——————
0
Fig. 1.8
y=di - Ve
dy Vy
si Vdiseio=Vy  Ra=Vel/Vy o Vy=Ve/Ry

El factor de ductilidad toma en cuenta las caracteristicas de la rigidez
propia de la estructura y su capacidad de disipar energia.
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1.5 TIPOS DE PERFILES ESTRUCTURALES

Hay varios tipos de elementos de acero que se emplean en las construcciones.

Los llamados Productos Laminados en Caliente y que pueden ser
productos no planos (perfiles angulos, canales, perfiles alas anchas, tubos,
varillas lisas,etc.) y los productos planos, que son las planchas.

De las planchas, sean éstas laminadas en caliente o en frio, se obtienen
los llamados Perfiles Plegados, y los Perfiles Soldados que son un segundo
tipo de perfiles mas empleado en la practica.

De las planchas o de los perfiles laminados en caliente o plegados o
soldados se pueden formar Secciones Combinadas soldandolos o
uniéndolos; estas secciones integran un tercer tipo.

Cuando cualquiera de los perfiles mencionados arriba se unen con el
concreto se dice que se forman Secciones Compuestas. Hay vigas
compuestas y columnas compuestas. Estos elementos integran un cuarto

tipo.
—— E Canales Zetas
w S Canal Angulo

1] e
S eUTT L

WT o ST Tubularss Barras

Angulo Seccién sombrero
PERFILES LAMINADOS EN CALIENTE PERFILES PLEGADOS

Fig. 1.9 Secciones de los diferentes tipos de perfiles.

Los perfiles laminados en caliente tienen una designacion para su
apropiada descripcion, asi C6x10.5, significa un canal de 6" de peralte y un
peso de 10.5 Ib/pie, o un angulo L2"x2"x3/16, o un perfil W18x40 que es un
perfil alas anchas de 18" de peralte y de 40 Ib/pie, etc. Esta nomenclatura
corresponde a la designacion de perfiles recomendada por el AISC.

Los perfiles soldados, usados en Peruq, tiene la designacion adoptada por
ITINTEC 341-154. Estos perfiles fueron estudiados en la UNI (3).
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Los perfiles plegados no seran materia de esta publicacion ya que por la
limitaciéon de la misma no permite desarrollar la teoria que sustenta su
comportamiento ni las especificaciones AISI correspondientes. Estos perfiles
fueron estudiados en la UNI (4).

[ ]
[ ]
CS CVS VS
PERFIL PERFIL PERFIL
COLUNMNA VIGA—COLUMNA VIGA
[ ] [ ]

Fig. 1.10 Perfiles Soldados

Ver mas explicacion sobre los Perfiles Soldados en el Apéndice.

1.6 TIPOS DE ESTRUCTURAS DE ACERO

En general tres son los tipos de estructuras de acero mas conocidos: Los
Porticos, las Armaduras, y las Estructuras Laminares. Todas ellas
contienen esqueletos formados de miembros de alma llena o de alma de
celosia.

ARMADURAS PORTICOS

ESTRUCTURA
' ' ' ESPACIAL

Fig. 1.11 Tipos de Estructuras de Acero
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La principal diferencia entre las estructuras aporticadas y las armaduras es
que éstas ultimas trasmiten so6lo acciones axiales a través de sus miembros y
se cuida, entonces, que sus nudos sean libres de rotar y por lo tanto
incapaces de trasmiten momentos y que las cargas transversales reposen en
los nudos solamente. Los poérticos pueden tener nudos rigidos o semirigidos
(Cap. 9) y sus miembros soportan flexiones. Las estructuras laminares son
estructuras espaciales donde se procura que los mayores esfuerzos se
trasmitan a lo largo de su superficie obteniendo provecho asi del
comportamiento espacial.

Los poérticos, en realidad tienen, en el caso de edificios, un
comportamiento tridimensional, sin embargo, en muchos casos son
estudiados, conservadoramente, como estructuras bidimensionales.

Las armaduras puede tener comportamiento en un plano, o un
comportamiento espacial como ocurre en las Torres de Trasmision o en Torres
de Antenas. En esta publicacién no se trataran las estructuras laminares, ni
es tema el caso de los Puentes.

1.7 LAS ESPECIFICACIONES AISC COMO REGLAMENTO DE DISENO

En primer lugar, para apreciar un documento tan importante, se debe
conocer qué es el Instituto Americano de la Construccion en Acero (AISC).
Se trata de un instituto de investigacion, redaccion de normas y de
divulgacion de los conocimientos que sobre el uso del acero se van
adquiriendo. Fue fundado en 1912 y desde 1921 ha elaborado 9 versiones
de las "Especificaciones para el Disefo, Construccion y Montaje de
Estructuras de Acero para Edificaciones”. EIl AISC esta integrado por los
productores de perfiles, por los usuarios y por individuos que se encuentran
interesados en el desarrollo del acero como material para la construccion.

Una Especificacion es un conjunto de reglas que tienen por objeto conse-
guir una estructura segura y estable en el tiempo. Es imposible que las
especificaciones involucren todas los aspectos de la seguridad de una
estructura particular por lo que se dice que "el disefiador es el que tiene la
ultima responsabilidad para una estructura segura".

Las Especificaciones AISC mencionadas anteriormente son reconocidas
en Peru a falta de unas Especificaciones nacionales, de acuerdo a los
indicado por el Reglamento Nacional de Construcciones.

Dos son los enfoques del Disefio estructural en acero conforme a lo
disponible a la fecha:

"Disefio _por Esfuerzos Permisibles”, conocido por sus siglas ASD
(Allowable Stress Design)

"Disefio por Estados Limites", conocido por sus siglas LRFD (Load and
Resistance Factor Design).
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Las versiones mas recientes de los reglamentos que amparan estas dos
filosofias de disefio fueron dadas a conocer en 1989 y 1986, respectivamente.
El método ASD ya tiene mas de 100 afios de aplicacion; con él se procura
conseguir que los esfuerzos unitarios actuantes reales en los miembros
estructurales sean menores que los esfuerzos unitarios permisibles,
aconsejados por el reglamento.

Sin embargo, durante las dos ultimas décadas, el disefio estructural se
estd moviendo hacia un procedimiento mas racional basado en conceptos de
probabilidades y denominandose "estado limite" aquella condicién de la
estructura en la cual cesa cumplir su funcion.

Los estados limites se dividen en dos categorias: Resistenciay Servicio.
El primer estado tiene que ver con el comportamiento para maxima
resistencia ductil, pandeos, fatiga, fractura, volteo o deslizamiento. El
segundo estado tiene que ver con la funcionalidad de la estructura, en
situaciones tales como deflexiones, vibraciones, deformacién permanente y
rajaduras. Lo que se pretende, entonces, es conseguir que la estructura no
sobrepase los estados limites mencionados, pero como es imposible
conseguir riesgo cero en la practica, el disefiador se debe conformar con un
probabilidad adecuada, basada ciertamente en métodos estadisticos, que se
denominan "Métodos de Confiabilidad de momentos de primer
orden-segundo orden" para no sobrepasar la resistencia de los elementos,
que es lo que mas preocupa al disefador.

Frecuencia
Frecuencia

Falla

Y

0 Qm Rm RdQ q [In(R/Q)Im In(R/Q)
f—
B In(R/Q)

Fig. 1.12 Conceptos de probabilidades para |la determinacién del Indice
de Confiabilidad

Tales métodos asumen que la Carga Q y la Resistencia R son variables
aleatorias, como se muestran en la Fig. 1.12. Cuando R excede Q se tendr&
un margen de seguridad, pero también puede darse el caso contrario R < Q
que se muestra en el area achurada, y que es el caso de Falla. Seria conve-
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niente ahora, explicar el otro grafico donde se muestra un dominio " In(R/Q)
vs. frecuencia "; se observa que cuando R < Q, el area achurada, el caso de
falla, indica que la relacion es menor a la unidad. La distancia de la media
del In(R/Q) es la llamada desviacion estandar S 1. Sea b5 un indice llamado
indice de confiabilidad; cuando mas grande sea b3, mas seguridad habra que
R 4 sea mayor que Q. Se procura ser consistente con b5, ajustandolo para
los casos de resistencia de miembros o de sus conexiones y las posibles
cargas; se ha creido conveniente valores de 2 a 4 para este indice.

Aceptando entonces este criterio de base estadistica, se puede expresar
el requerimiento de seguridad estructural como sigue:

f Rn3 égi GQi

donde la parte izquierda de la inecuacion representa la Resistencia del
componente o sistema, y la parte derecha representa la Carga maxima
esperada o sus maximos efectos. La Resistencia Nominal Rn es reducida por
un factor menor que la unidad 7 (Factor de Resistencia) para obtener la
"Resistencia de Disefo" llamada también la "resistencia usable". Al otro
lado de la inecuacion, las cargas son factorizadas por sus respectivos factores
de mayorizacion Sg para tener las "cargas factorizadas" con el objeto de
prever cualquier exceso en las mismas.

AISC-Disefio por Factores de Carga y Resistencia

Durante la ultima década ha ganado terreno en USA la adopcion de esta
filosofia de disefio (en Canada desde 1974), en especial para el caso de las
estructuras de acero, desde la divulgacion de las Especificaciones AISC-86 (5)
correspondientes y que estan basadas en los siguientes criterios:

a) Un modelo basado en probabilidades.

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

El método LRFD tiene como antecedente, para los factores de
mayorizacion de las cargas, los valores dados en 1982 por los Estandares
ANSI. Dichos factores estan relacionados con el tipo de carga y en especial
con la Combinacion de Carga a considerar.

A continuacién se da una Tabla donde se muestran las diversas combina-
ciones con la numeracion AISC respectiva. Se le adiciona un comentario para
indicar, en la combinacion correspondiente, la posible ocurrencia del tipo de
carga esperado, en la vida util de la estructura.
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Férmula  Combinaciéon de Carga Méaxima posibilidad de carga
AISC-LRFD en la vida util de 50 arfos
(A4.1) 1.4D Carga muerta D durante la

construccion
(A4.2) 1.2D+1.6L+05(S6L6R) Cargavival
(A4.3) 1.2D+16(L6SO6R)+ Carga en el techo
(0.BWO0.5L)
(A4.4) 12D+13W+05L+ Carga de viento W aditiva a la
05(Lr6S6R) carga muerta
(A4.5) 1.2D+15E+(05L60.2S) Cargadesismo aditiva a la
carga muerta
(A4.6) 09D-(1.3WG615E) W 6 E opuesta a la carga
muerta

S = Carga de nieve; L, = carga viva sobre el techo; R = carga inicial de lluvia
en techos planos cuando falla el desaguie.

D, L, L, S, W, E son las cargas de servicio establecidas por los reglamentos.
Luego de aplicadas las combinaciones anteriores se tienen los efectos
méaximos ultimos Q que intervienen en los estados limites.

Se debe considerar, para efectos del disefio estructural, la combinacién
de cargas que origine los mayores resultados, es decir la combinacion que
produzca la mayor solicitaciéon a la estructura en general o al miembro en
particular. Se debe encontrar la envolvente de esfuerzos internos, ya sea por
flexion, corte, acciones normales, de traccion o compresion, asi como de los
esfuerzos combinados. Al mencionar esfuerzos en el método LRFD, se
advierte no confundir con los llamados esfuerzos unitarios que se dan en el
método ASD. Esfuerzos son las acciones internas que se generan en los
miembros y que requieren un tipo definido de resistencia.

Factor de Resistencia f 9

En la inecuacidon que sirve de base para asegurar que los efectos factorizados
sobre la estructura son menores que la resistencia confiable de sus miembros,
la resistencia nominal para un tipo de esfuerzo de un elemento estructural
puede tener una dispersion estadistica de su comportamiento comprobado
por estudios teoricos y de laboratorio, lo que se toma en cuenta por el llamado

Factor de Resistencia. | 10 es menor que la unidad y sus valores para
determinado tipo de solicitacion estaran definidos por el conocimiento que se
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tenga del comportamiento real del miembro o la conexién considerada. A
continuacién se dan algunos valores de f para miembros o conectores. Los
otros valores de f se irdn dando a lo largo del texto.

Valor de f Miembro o Conector
0.90 Seccion total en traccion
0.75 Seccion neta de conexién en traccion
0.90 Miembros en flexiéon
0.85 Miembros en compresion axial
0.75 Pernos en tracciéon

¢, Por qué usar el Método AISC-LRFD ?
Se presenta, aqui, algunas de sus ventajas:

1. Es una herramienta adicional para que el disefiador no difiera en su
concepto de solucion que emplea en disefio de concreto armado, por
ejemplo.

2. LRFD aparece mas racional y por lo tanto se acerca mas a la realidad de
lo que ocurre en la vida util de la estructura.

3. El uso de varias combinaciones de cargas conduce a economia de la
solucion, porque se acerca con mas exactitud a lo que ocurra.

4. Facilita el ingreso de las bases de disefio conforme mas informacion esté
disponible.

5. Es posible introducir algunos cambios en los factores %11 0f cuando se
conoce con mayor exactitud la naturaleza de las cargas. Esto tiene
importancia cuando existen cargas no usuales, o mejor conocimiento de
la resistencia.

6. Futuros ajustes y calibraciones seran mas faciles de hacer.

En esta publicacion se adoptara el uso de las Especificaciones
AISC-LFRD (5). Se recomienda emplear para un mejor seguimiento, el
Manual of Steel Construction, version 1986 (5) y el trabajo denominado
"Especificaciones AISC en Diagramas de Flujo" (6).

B EJEMPLO 1.1

Determinar la Carga Factorizada (Carga Mayorizada, Carga Ultima) axial en la
columna de un edificio sobre la que actuan las siguientes cargas de servicio:
D=100t; L=150t; Lr6SOR=30t; W=60t; E=50t (t=toneladas)
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SOLUCION
Combinacién de Carga Carga axial factorizada
Ad.1l 1.4(100) =140t
A4.2 1.2(100)+1.6(150)+0.5(30) =375
A4 .3a 1.2(100)+1.6(30)+0.5(150) =243
A4.3b 1.2(100)+1.6(30)+0.8(60) =216
A4.4 1.2(100)+1.3(60)+0.5(150)+0.5(30) = 288
A4 .5a 1.2(100)+1.5(50)+0.5(150) =270
A4.5b 1.2(100)+1.5(50)+0.2(30) =201
A4 .6a 0.9(100)-1.3(60) =12
A4.6b 0.9(100)-1.5(50) =15
325
243 B
[ 216 901
140
12 15
! |l
Ad.1 Ad.2 A4, 3aq A4.3b  A4.4 A4.5q A4.5b A4.6a A4.6b
Fig. 1.13

Resultado: la carga ultima mayor es 375 t. Se observa, en el gréafico, la gran
variacion que puede ocurrir en las posibles cargas de la columna del edificio.

1.8 ANALISIS ESTRUCTURAL

Para determinar las acciones internas en los miembros de las estructuras se
tienen que analizar las mismas para los efectos de las cargas y sus combina-
ciones. Toda estructura debe comportarse obedeciendo las Leyes de la
Mecanica. En la Ingenieria Estructural se conocen dos métodos de analisis:
Elastico e Inelastico. El primero de ellos supone que las deformaciones son
proporcionales a las cargas aplicadas. En el método inelastico se considera
que las deformaciones no son proporcionales a las cargas aplicadas lo que
obliga a un seguimiento, paso por paso, para poder definir el comportamiento
de la estructura en un instante dado. Con el objeto de poder explicar los
metodos de analisis mencionados, veamos el caso de un ejemplo muy simple,
el comportamiento de una viga de acero empotrada en sus dos extremos y con
una carga uniformemente repartida que se incrementa continuamente.
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En la Fig. 1-14 se muestra el comportamiento de una seccion de la viga some-
tida a un creciente aumento del momento flector.

Debido a la ductilidad del acero se observa que la secciéon tiene un
comportamiento inicial elastico y luego plastico, que ocurre cuando se ha
llegado al maximo momento que puede soportar la viga, que es el momento
plastico Mp, con una rotacion grande. Se ha formado una roétula plastica.

Cuando a la viga se le aplica la carga uniformemente repartida en forma
creciente se observa, en el grafico siguiente, primero un comportamiento
elastico, luego un comportamiento inelastico (cuando se han formado ya dos
rotulas plasticas en los apoyos) y finalmente, cuando se forma la udltima
rotula plastica, en el centro del tramo, se puede decir que la viga llega a su
mecanismo de falla, a su carga ultima (Ver Fig. 1.15).

Este comportamiento aqui explicado para un caso especial, es tipico para
todas las estructuras de acero, siempre que no ocurran algunos problemas
como pandeos, fatigas o fallas fragiles. Se conocen las teorias del comporta-
miento de las estructuras en los estados tipicos mencionados lo que permite
que se puedan efectuar los andlisis denominados Elastico, Inelastico y
Plastico.

El Analisis Elastico es el mas empleado, quizas por ser el mas antiguo.
Este analisis se ha facilitado mucho con la aplicacion del analisis matricial
desarrollado en programas de computacion lo que permite tener resultados
rapidos y confiables.

El Analisis Plastico tiene una antigliedad de unos 30 afios y es, definitiva-
mente, el mas racional, porque permite establecer con certeza la carga ultima
gue va a ser capaz de resistir la estructura y asi seleccionar los elementos
estructurales de acuerdo a un factor de seguridad. Sin embargo, no es muy
usado por dos motivos: se supone un crecimiento proporcional y simultaneo
de todas las cargas (lo que en caso de sismos esta lejos de la realidad) y los
reglamentos obligan a la formacion de las rétulas plasticas en determinadas
secciones (preferido en vigas que en columnas, por ejemplo) lo que hace que
ya no se conozca con exactitud las verdaderas cargas ultimas.

El Andlisis Inelastico es bastante mas reciente y estd en continuo
desarrollo en la actualidad. Requiere un seguimiento del comportamiento.

En esta publicacion se va a dar preferencia al Analisis Elastico de Primer
Orden (considera la geometria inicial de la estructura para la determinacion
de los esfuerzos internos) para poder determinar los efectos de las cargas
sobre las estructuras que se presentaran para la explicacién de los distintos
comportamientos. Se usaran los Programas "PORTICO" y "ARMADURA" asi
como sus generadores de datos "PORT.DAT" y "ARMA.DAT" respectivos,
cuando se considere necesario. Estos programas fueron desarrollados en la
UNI (7).

El Método LRFD tal como se aplicara en esta publicacion, planteara el
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analisis elastico de las estructuras sean éstas Armaduras o Porticos (también
vigas simples o continuas), incrementando las cargas de acuerdo a las
combinaciones de cargas LRFD y comparando con los Estados Limites de
Resistencia de Disefio de los miembros y sus conexiones para definir si se
cumplen que no se sobrepasen estos ultimos.

A continuacion un Ejemplo que permite ilustrar el analisis y las cargas
ultimas (cargas factorizadas).

B EJEMPLO 1.2
Realizar el analisis para la estructura mostrada y determinar los esfuerzos
factorizados utilizando el Método LRFD-AISC.

6" (Losa) Vigas de
AREA DE PARQUEQO soporte
T T T > KN\
U, 2 Uz 4 |Ys Ug U, Ug Ug
12

L9

L1 L2 L3 L4 Ls Lg L, Lg O |
B @ 9.0" = 727

Armadura cada 20’

Fig. 1.16

Para lo cual se pide encontrar el esfuerzo maximo utilizando los Factores de
Carga para los miembros: U4-U5, U5-L5, U4-L5, L4-L5, considerando que un
miembro puede estar sujeto a fuerzas de traccién o compresion y empleando
las siguientes combinaciones de carga:

CASO 1 1.4D (A4-1) - AISC - LRFD
CASO 2 1.2D + 1.6L (A4-2) - AISC - LRFD
CASO 3 0.9D + 1.6L Supuesta por el disefiador
Las cargas de servicio son:
L : Carga viva, suponer 18 carros @4000 Ib/carro/(20'*72") = 50 psf
D : Carga muerta:
1. Peso del concreto (150 Ib/pie3), espesor 6" =75 psf
2. Suponer peso de vigas y armadura = 10 psf

psf = Ib/pie2 Carga muerta total = 85 psf
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SOLUCION

Para el calculo de las cargas aplicadas en los nudos de la armadura, se
considera el area tributaria:

Area tributaria de Ul y U9 = 20' x 4.5 = 90 piez
Area tributaria de U2 a U8 = 20' x 9' = 180 piez
Combinacién de Carga Nudo Carga Ultima aplicada
1.4D Uly U9 10.71 Kips
1.4D U2 a U8 21.42
1.2D + 1.6L Uly U9 16.38
1.2D + 1.6L U2 a U8 32.76
0.9D + 1.6L Uly U9 14.09
0.9D + 1.6L U2 a U8 28.17

Se realiza el analisis de la armadura para cada combinacion de carga y se
obtienen los siguientes esfuerzos, para las barras U4-U5, U5-L5, U4-L5:

Barra CASO 1 CASO 2 CASO 3
U4-Us -128.52 Kips -196.56 Kips -169.02 Kips
U5-L5 -21.42 -32.76 -28.17
L4-L5 120.49 184.28 158.46

(+) traccién (-) compresion

Para la barra U4-L5, es necesario analizarla mediante lineas de influencia,
como se muestra en la figura:

_ T T 0.625  0.4688  0.3125  0.1563 0.0

0.0 01563 0.3125 04688\ J/ L L J/

Fig. 1.17 Lihea de influencia para la barra U4-L5
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CASO Diagrama de cargas Carga Aplicada
1.4D
1.4D bbby 13.39 kips
1.6L
1 A A .
1.2D + 1.6L Vbbbl b 33.98 Kkips
A
1.2D .

Finalmente, se tienen los esfuerzos maximo factorizados en cada barra, como
sigue:

ELEMENTO CARGA ULTIMA COMBINACION
u4-Us -196.56 Kips CASO 2
U5-L5 -32.76 "
u4-L5 33.98 "

-4.90 CASO 3
L4-L5 184.28 CASO 2

Observar que la barra U4-L5 pasa de traccion a compresion.

B EJEMPLO PRACTICO

Se desea cubrir un Techo con Armaduras Metalicas de Acero, Fy, =
2530kg/cmz2 (36 ksi), cuyos miembros sean angulos dobles de lados iguales
y sus conexiones soldadas. La cubierta sera de Canalon de 7.30 m. Las
armaduras estan separadas 6.00 m. Existe ademas una carga en el nudo
central de la brida inferior (proveniente de un Tecle) de 3000 kg, incluido el
factor de impacto. Determinar las Cargas de Servicio y los Esfuerzos
Factorizados. Dar un Esquema Final de dichos esfuerzos en todas las barras.
Ver Fig. 1.18.

SOLUCION

Cargas de Servicio:

Peso del Canalon =25 kg/mz;
Peso Estructura Metalica (estimado) =15 kg/mz;
Carga viva sobre el techo (RNC) = 30 kg/m?2
Carga Muerta en cada nudo del techo = (25+15)*3.5*6 =Pq4= 840 kg = 0.84t
Carga Viva en cada nudo del techo = 30*3.5*6 = P1=630 kg = 0.63t
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Se realiza el andlisis de la Armadura mediante el Programa "ARMADURA",
con la geometria, numeracién de nudos, numeracion de barras, conectividad
y los 3 estados de carga que se ven en la Fig. 1.18. Los resultados se
muestran en los Esquemas siguientes.

t = toneladas

RESULTADQS

Determinacion de los esfuerzos factorizados en las barras:

A manera de ejemplo se presenta las 3 combinaciones de carga posibles en
Al final se da un esquema donde gparecen los maximos
esfuerzos en las barras que servirdn para la seleccion de los angulos dobles
en los Capitulos 3y 6.

algunas barras.

COMBINACION A4.1 1.4D

BARRA 1
BARRA 5
BARRA 9
BARRA 11
BARRA 13

1.4*4.41
1.4*4.58
1.4*0.84
1.4*1.69
1.4*0.00

A7t

{1 1 B | B B
ONF OO
TN
® R

o w
o~
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COMBINACION A4.2 1.2D +1.6L + O0.5L¢

BARRA 1 1.2%4.41 + 1.6*5.25 + 0.5*3.30 =15.68t
BARRA 5 1.2*4.58 + 1.6*5.46 + 0.5*3.44 =15.95
BARRA 9 1.2*0.84 + 1.6*0.00 + 0.5*0.63 = 1.32
BARRA 11 1.2*1.69 + 1.6*0.00 + 0.5*1.27 = 2.66
BARRA 13 1.2*0.00 + 1.6*3.00 + 0.5*0.00 = 4.80
COMBINACION A4.3 1.2D +1.6Lr+ 0.5L

BARRA 1 1.2%4.41 + 1.6*3.30 + 0.5*5.25 =13.20
BARRA 5 1.2*4.58 + 1.6*3.44 + 0.5*5.46 =13.73
BARRA 9 1.2*0.84 + 1.6*0.63 + 0.5*0.00 = 2.02
BARRA 11 1.2*0.00 + 1.6*1.27 + 0.5*0.00 = 2.03
BARRA 13 1.2*0.00 + 1.6*0.00 + 0.5*3.00 = 1.50

Fig. 1.19 Esquema de Esfuerzos Factorizados en las barras de la armadura

Nota.-Todo resultado de un analisis estructural donde se buscan los
esfuerzos maximos, debe ser presentado en un Esquema de
Esfuerzos Factorizados como el que se muestra en la Fig. 1.19, para
gue sirva de base a la seleccion de perfiles en una etapa posterior.
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Cdaculo de las presones producidas por € viento en una nave industrial con techo a dos aguas.

1. DATOS

Lanave selocdizaen lca. Su geometriay dimensiones son lasindicadas en lafigura

Elevacldn: E—E

Dirmesldn LengHudinal

El gemplo servira paraandizar trestipos de casos.
A) Cerrada, sin aberturas

B) Sinmuro en la parte frontd

C) Snmuroenlapartelatera

Cada modelo con sus respectivas direcciones de
viento.

SOLUCION

2. VELOCIDAD DE DISENO

Tomando en cuenta su ubicacion y condgderando la estructura como permanente, del Mapa Edlico

(Ver Pag. 1- 11), se obtiene:

v =55 km/h

3. PRESION DINAMICA

!

3 /Ek‘\/\ '

12 m

Drecclén Transversal

24

Flanta

q=0.005 V2 = 0.005 (55)? = 15 kg/n?




EJEMPLO PRACTICO
A) EDIFICACION CERRADA, SIN ABERTURA
A.1 VIENTO TRANSVERSAL A LA CONSTRUCCION

4. COEFICIENTES DE PRESION

L os coeficientes de presion exterior se obtienen delaPeag. 1- 12 y son:

PARA LOS MUROS:

C1=-0.90
C2=-0.70
C3=-0.50

PARA EL TECHO:

ISOMETRA

Supeficie Barlovento:

tan? =f/(0.5*B) =3/6 =0.5, ? =arctan (0.5) =26.6°

C4=0.04B - 1.2=0.04*(26.6) - 1.2

C4=-0.14
Superficie de Sotavento:
C5=-0.70

Como la estructura se considera cerrada ( n = 0), las presiones interiores se tomaran en cuenta con
e C, més desfavorable.

Cpi =+ 0.30

El efecto combinado de |as presiones exteriores e interiores se toma aplicando:

Cl=090-(+03) =06 6 Cl= 090-(-030) =12; Cl= 12
C2=-070-(+03) =-10 6  C2=-0.70-(-030) =-0.4 C2=-10
C3=-050-(+03) =-08 6  C3=-050-(-0.30) =-0.2 C3=-08
C4=-014-(+03) =-044 6  C4=-014-(-030) =-016; C4=-044
C5=-070-(+03) =-10 6  C5=-0.70-(-0.30) =-0.4 C5=-1.0
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5. PRESIONES

Las presiones se cdculan gplicando

p=C*q

LUISF.ZAPATA BAGLIETTO

Con d vdor de q ya obtenido y considerando los coeficientes de presion que produzcan € mayor

efecto setiene
pl=15*1.2 = 18 kg/n?
p2 = 15*(-1.0) =-15 kg/n?

p3=15*(-0.8) =-12kg/nt

p4=15*%(-0.44) = -7kgn?

p5 = 15*(-1.0) = -15 kg/n?

4. COEFICIENTES DE PRESION

Deacuerdo d Art. 9 (V) de lareferencia (2)

C6= 0.90 C8=-0.50

C7=-0.70 C9=-1.00

=15
7 ket
A
- -—
=it 2 e i# g i
M
COFIE: 1=1
== g St 1 = ¥ ket
] -
— —a—
— —a—
] -
- =
|

ELEYALKIH LATERAL
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Las presiones interiores se consderan para n = 0, con un coeficiente: G, = + 0.3: por |o tanto,
para los efectos combinados las presiones interiores y exteriores, se tomara

C6=09+03 =12
C7=-07-03 =-10
C8=-05-03 =-0.8
C9=-10-03 =-13

5. PRESIONES

Losvaores serén los siguientes:

p6 = 15*1.2 = 18 kg/n? p8 = 15*(-0.8) =-12 kg/n?
p7 =15*(-1.0) =-15kg/nt p9=15*(-1.3) =-20kg/n?
—MI kg ,/mE — 2?0 kg /m?
_1Bly/m? 1 —12kg//rn \/
= =N /o
|:> = . 151 —= 15y
— = L= _—— m
—n —n
1

ELEWACION LATERAL CORTE 1-1
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B) EDIFICACION SIN MURO EN LA PARTE FRONTAL
B.1 VIENTO TRANSVERSAL A LA CONSTRUCCION

4. COEFICIENTES DE PRESION

Como en d caso anterior:

Cl=090 C4=-0.14

Dlrscclan

@d&l viante

[SCMETRIA

C2=-0.70 C5=-0.70

C3=-0.50

Seglin € Art. 10 de la Referencia (2), y con laabertura en un costado (pardelad viento), la presion
interior se conddera

Ci = -0.5; luego, d efecto combinado de las presiones exterioreseinterioressera C = Cpe- Cyi

C1=09-(-05) = 14 Cl= 14

C2=-07-(-05=-02 C2=-07 [:>

C3=-05-(-05)= 00, C3=-05

C4=-0.14- (-0.5) =036, C4=0.36

C5=-07-(-05)=-02; C5=-07

Hi:g;“:
TTIITT

PLANTA ﬁ

Ty
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EJEMPLO PRACTICO

5. PRESIONES

pl = 15*(1-4) = 21.0 kg/n?
p2=15*(-0.7)  =-105kg/n?
p3=15*(-05) = -7.5kg/n?
p4=15*(0.36) = 5.4kgnt

p5=15*(-0.7)  =-10.5kg/n?

=10.5 kps/m?
A —— 7

- -
— - - 2
Fakg/m = 2 kg fin
.P
CORTE: 1-—1
=10.59 kg/m 1 SIH_MUED

Pt

1
ELEVACION LATERSL

B.2VIENTO LONGITUDINAL A LA CONSTRUCCION

B.2.1 Abertura en € barlovento

4. COEFICIENTES DE PRESION

Cl1=-0.70
C2=-0.50
C3=-1.00

P

Dirweidn
dal viento

SIM_MURD

[SOMETRIA
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Las presones interiores se congderan tomando: Cpi = + 0.80, y d efecto combinado de las
presiones interioresy exteriores es:

C1e07- (08 -15 IIREEEE

| Direccidn

|dal vlanta

C2=-05-(08)=-1.3 - 1
= -— Prasid |
Cz“% 1nr1?as;'ln: |<::|

C3=-10- (0.8)=-18

| SIM
MURED
S P
1
PLANT A
—27 hy/mt =27 hy/me
5. PRESIONES ‘\W
pl=15*(-15)  =-225kg/n? 22 S g fmi e 22 5kg/m?
= —
_— —
p2=15*(-13)  =-195kgnt CORTE: 1—1
p3=15:(-18) = 27.0kgnt 195 ka/m? ! .
-— |
- ]
- -
- |
-_— 1
1

ELEVACION LA&TERAL

B.2.2 Aberturaen d Sotavento

SIN_MURL

4. COEFICIENTES DE PRESIONES

Cl= 0.90

C2=-0.70

Direccién L
C3=-1.0 del \rlan’ru




EJEMPLO PRACTICO 1-39
L as presionesinteriores se consderan tomando:

Cyi =-0.50

El efecto combinado de presiones interiores y exteriores ser&

C=Cp-Gy

C1=09-(-05 =14 Cl=14

Gy
C2=-07-(-05) =-02; C2=-07 T T T T[T T T T
— |
= - - (- = - N = - — |
C3=-10-(-05 =-05 C3=-10 o _, fn'iﬁﬂi" Il_ﬂm
RN
2

-15 twmfﬁ
5. PRESIONES :_\ /;
-— —

—1hSkp/m? | L —10.5 kg/m?
- —=
pl = 15*(1.4) = 21.0 kg/n? CORTE: 1-1
21 2
p2=154(-07)  =105kgn? . 1

l

iy
¥

p3=15*(-1.0)  =150kgm2

ELEVACION LATERSL
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C) CONSTRUCCION SIN MURO EN UNA CARA LONGITUDINAL

C.1 VIENTO TRANSVERSAL A LA CONSTRUCCION

C.1.1 Aberturaen € Barlovento

4. COEFICIENTES DE PRESION

Cl1=-0.70
C2=-0.50
C3=-0.14 SIN_MUR(
C4=-0.70

Dlrsccldn @

del vlento

Las presiones interiores se cong deran:

Cyi = +0.80
CORTE: 1-1
C1=-0.70- (0.8) =-15 | T1T b4
-
C2=-050- (0.8) =-1.3 -— I -
- e
C‘E -—_... %—-E1
C3=-0.14- (0.8) =-0.94 -— S e
- Pragign intama e
C4=-0.70- (08) =-15 3N Mum{ Direccicn
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5. PRESIONES

—22.5 kg /m? —14.1 kg, /m®
W
pl=15*(-1.5) =-225kg/n? =

|
—10.5 kg/m?-=— | bSJIITRG ;
N _ - Dlrecclon
p2 = 15%(-1.3) 19.5 kg/n? ! dal Aanta
CORTE 1-1
p3=15*(-0.94) =-14.1kgnt
p4=15%(-15)  =-225kg/n? ~22 5 leafm? 1 =22.5 kg/m?
— —
_‘:_ _::l-
— —_—
S —_—
- —
"

ELEVACION LATERAL

C.1.2 Abertura en € Sotavento

4. COEFICIENTES DE PRESION

(recclon
dal wianto

C1=-0.90
C2=-0.70
C3=-0.14
SIM MURD
C4=-0.70

IS0METRLA

L as presiones interiores se consderan tomando:

Cyi =-0.50
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El efecto combinado de presiones interiores y exteriores ser&

C1=0.90-(-05) = 1.4, Cl= 14

C2=-0.70-(-05=-0.2;, C2=-0.7

C3=-0.14-(-05)=0.36;, C3= 0.36
C4=-0.70- (-05)=-0.2; C4=-0.70
5. PRESIONES

pl = 15*(1.4) = 21.0kg/n?
p2=15*(-0.7)  =-10.5kg/n?
p3=15%(0.36) = 5.4kgnt
p4=15*(-0.7)  =-105kg/n?

LUISF.ZAPATA BAGLIETTO

: aln murs

TEERRY!

CORTE 1-1
’
:: [T T Sugeldn |
il Intarno
Cz v _,
= 1
-_
FrryTt
1 1
PLANTA G
—G.dgfm? 1\ /7f / —1D0.5 kg/m?
N /
2 kT
S ¥E

=10.5kp/m? 1
L

Pttt

CORTE 1-1

—10L5kg fme

b

1

ELEVACION LATERSL
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EJEMPLO PRACTICO

C.2 VIENTO LONGITUDINAL A LA CONSTRUCCION

4. COEFICIENTES DE PRESION

Cl=09
Cc2=-0.7
C3=-05
C4=-10 Dreceldn
del viento
a ISOMETRIA

L as presiones interiores se consideran tomando:

Cyi = 0.90

El efecto combinado de presiones interiores y exteriores ser&

C=Cp-GCy Ca C4
C1=090-(-05 = 14 Cl=14 = \ / SN
= (059 = Cr = —*@ i MURO
C2=-0.7- (-05) =-02; Cc2=-07 = '
CORTE: 1-1
C3=-05-(-05) = 0.0; C3=-05
1 Cn
ca=-10-(05) TSR N O A O O
—_— | —
e —=
— —
S Suceion interng =
_— —=
4 i Cs

1-43

-1.0
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5. PRESIONES

-IEWWM:

pl=15%(14) = 21.0kgn? oo ko

p2=15%(-0.7)  =-105kg/n" CORTE: 1-1

p3=15%(-05) = -7.5kgn? j:*’"" ) “’f""":

p4=15*(-1.0)  =-15.0kg/n? E E
1

ELEVACION LATERAL

A continuacion se presentan algunos Problemas para que  sean solucionados por € lector.

mMiSMO e hara en los sguientes capitul os.

Lo
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PROBLEMAS

1.1 Analizar los esfuerzos que se producen en la siguiente estructura:
Pértico a dos aguas

80 kg/m
00 kg/m

w =

e
e
=1
<]
e
et
e
et
e
<t
e
e
=
e
et
=1
<]
e
el

E = 1000kg ‘/—fjxvs400x32

E, L.,D :CARGAS DE SERVICIO

®

L = 12m

-
N

Dibujar los diagramas de momentos flectores, esfuerzos cortantes y
normales, usando las combinaciones AISC-LRFD correspondientes.
Indicar las maximas reacciones de apoyo. Dar una idea de los nudos 1,
2y 3.

1.2

©,
©
|
3.80

6.80

ALMA : 2Ls11/2"x1/8"
ZONA CENTRAL : 2Ls2”x1/8”

Analizar y determinar los maximos esfuerzos de traccién y compresion
gue se producen en todas las barras de la armadura tipo portico a dos
aguas de celosia.

Pa =300 kg; Pir =70 kg; Py = 3000 kg ( viga tecle colgada )

Usar las combinaciones AISC-LRFD, P4, Piy Pir son cargas de servicio

- Dar un esquema de la estructura con las cargas factorizadas.
- Dar un esquema de coémo serian los nudos A, B, F, Hy C.
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1.3

1.4

LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

Rl wy Fa Ry
Wl
®) (seooxgs  ~(© ") ()
Zm 8m Bm 2m

Analizar la viga continua mostrada.

Dar esquemas de Diagramas de momentos flectores, esfuerzos cortantes

factorizados, segun AISC-LRFD.

Las cargas vivas pueden ocupar parcialmente los tramos entre apoyos.

Las cargas de servicio son:

Para la torres de antena:

(@) Determinar las acciones

del viento si:

1) Velocidad basica del viento

120 km/hora

2) Area expuesta en cada cara:

15% del area "solida"

3) Factor de forma: Cq=2.8

(b) Peso de la torre: 100 kg/m a lo
largo de la altura

() Analizar y determinar
esfuerzos factorizados maximos
de traccion y compresion en

cada barra

(d) Dibujar un esquema con los

esfuerzos factorizados

Nota: Para el analisis,
usar Ls indicados

VIENTO -
> L
SECCION ®

L2”x1/4

L21/2"%1/4"
ZaN

— ]
N yal
L>7
SECCION (3)

Wwg=3t/m, wy=5t/m, Pa=2t

2.00
i
—®
2
X
=

200 m




Capitulo 2

El Material Acero y sus propiedades

"Para su bien o para su mal el material acero es uno de los materiales que
mas ha influido en la vida del hombre; es agente de adelanto y civilizacion,
de destruccion y miseria, de bienestar y libertad, de poder y opresion. El
arado y la espada, que caracterizan a la humanidad, son de acero". (8)

2.1 ACEROS ESTRUCTURALES

El hierro quimicamente puro, no tiene aplicacion en la Ingenieria Civil. El
hierro para ser acero tiene que ser fusionado, es decir, combinado con otros
elementos como carbono, manganeso, cobre, silicio, molibdeno, niquel,
cromo y tener un minimo de impurezas, fésforo y azufre, para que sea un
material utilizable. El acero es aquella aleacién del hierro que puede forjarse
sin tratamiento previo ni posterior.

El mineral hierro no se encuentra puro en la naturaleza, generalmente
se encuentra oxidado, por lo que es necesario un proceso de reduccién, con
el carbono y aire a presion, en los Altos Hornos, y dada la afinidad del O con
el C, se genera CO2. EI producto que resulta toma el nombre de Arrabio, que
debe ser transformado en Acero mediante los llamados Hornos Convertidores.

La técnica desarrollada en la Siderurgia permite asegurar que los aceros de
hoy sean productos confiables en sus propiedades.

Clases de Acero

Luego de pasar por los Hornos Convertidores, el acero de acuerdo al
tratamiento y al cuidado del proceso se clasifica en:
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Aceros calmados.- Son aquellos aceros a los que se les ha extraido la mayor
cantidad de oxigeno de los gases de su solidificacion, lo que origina un
producto con un alto grado de uniformidad en su estructura cristalina. Es un
acero de alta soldabilidad adecuado para planchas y perfiles gruesos que
estan sometidos a fuertes tensiones internas por las soldaduras.

Aceros semicalmados.- Son los aceros parcialmente calmados. Se utilizan
en la manufactura de perfiles estructurales, barras y planchas.

Aceros efervescentes.- Son aceros débilmente desoxidados. Presentan un
alto grado de segregacion de elementos.

Aceros Estructurales

De todos los tipos de acero que se pueden producir, los que mas interesan
para la construccién son los Aceros Estructurales, adecuados para resistir
esfuerzos, los que deben seguir cuidadosamente las indicaciones de las
normas de fabricacion correspondientes. Los Aceros Estructurales que se
usan en Ingenieria Civil ademas de su calidad demandan economia. No hay
construccién en Ingenieria Civil que sea competitiva con el acero estructural
caro.

En este texto se van a seguir las Normas ASTM para la descripcién de los
diferentes Grados de Aceros que ofrece el mercado internacional, tanto para
perfiles como para pernos y soldaduras.

Sin embargo, cuando se crea oportuno, se mencionaran también las
Normas ITINTEC-PERU. Existen similitudes entre ambas Normas, como por
ejemplo, la similitud que hay en el caso del acero Sider E-24 de planchas, con
el acero ASTM A36.

En un mundo cada vez mas interrelacionado es conveniente emplear
designaciones de material de alcance internacional para poder aprovechar la
potencia de los mas recientes desarrollos, en especial cuando se presentan
nuevos conocimientos. Queda siempre al disefiador la obligacién de utilizar
el material nacional similar.

Propiedades Fisico-Mecanicas del Acero Estructural

Para tener una idea de las caracteristicas del comportamiento del acero en
resistencia y deformacion es necesario estandarizar un Ensayo
Esfuerzo-Deformacion de un espécimen en traccion, y los resultados
mostrarlos en un diagrama como el de la Figura 2.1. Se debe advertir que un
ensayo similar para un especimen de ensayo en compresion dara resultados
muy parecidos. La peculiaridad de estos ensayos es que son obtenidos a
velocidad lenta y a temperatura ambiente como se espera que ocurra en la
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generalidad de los casos en la practica. Resultados muy distintos se
encontrarian si esas condiciones variaran.

Esfuerzo unitario
Deformaecidn unitarla

™
m

ESPECIMEN

Fig. 2.1 Curva Esfuerzo unitario vs. Deformacidn unitaria

Se veran, a continuacion, las propiedades mas importantes:

1. Punto de Fluencia: Fy, cuando se termina la proporcionalidad entre
esfuerzos y deformaciones en un especimen libre de esfuerzos residua-
les. Los aceros estructurales mantienen un rango definido de esfuerzo
constante vs. deformacion en este nivel de esfuerzo unitario.

2. Resistencia a la fluencia: Fy, en ciertos aceros es necesario definir un
concepto similar al anterior cuando no hay un Punto preciso de
fluencia. Ocurre con aceros de alta resistencia o con tratamiento en
frio. Se acepta, entonces como un valor adecuado lo indicado en la Fig.
2.2.
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Limite de Proporcionalidad: Fp, en ensayos con aceros no tratados
térmicamente (recocido) y que son la mayoria, se observa que se pierde
la proporcionalidad antes de llegar al Punto de Fluencia y ello se debe
a la presencia de los llamados Esfuerzos Residuales que se generan en
el elemento cuando éste se enfria luego de su laminado en caliente.
Los esfuerzos residuales, que pueden ser de compresion o de traccion,
se suman algebraicamente a los esfuerzos del ensayo y cambian el
comportamiento esperado en el espécimen. Como hay estructuras que
van a ser estudiadas en el rango elastico, es conveniente que se
conozca el Limite de Proporcionalidad, asi:

Fpo =Fy-10 ksi (Fy - 705 kg/cm?) para perfiles laminados en caliente,
Fp =Fy-16 ksi (Fy- 1130 kg/cm?2) para perfiles soldados.

Resistencia a la Fractura: Fy, el esfuerzo de falla del espécimen.
(Fu = 58 ksi para Acero A36, Fu = 4080 kg/cm?)

Ductilidad: Propiedad del acero que permite que se deforme
grandemente antes de fracturarse.

Modulo de Elasticidad: E, la relacion entre el esfuerzo y la
deformacion en el rango elastico. E = 29,500 ksi (2100000 kg/cm?2)
para todos los aceros, cualquiera sea su Grado o aleacidn, por lo que se
considera que es la caracteristica que los agrupa y los diferencia
apropiadamente.

Modulo en la Zona de Endurecimiento por Deformacion: Es, aproxi-
madamente 490000 Kg/cm2. Este endurecimiento final explica la
resistencia encontrada en elementos de acero que han sobrepasado la
zona plastica.

Relacion de Poisson p = ed/e;, se denomina a la relacion entre la
deformacion transversal y la longitudinal del acero para un
determinado rango de esfuerzos: p = 0.3. Se usa para definir el
comportamiento de planchas cuando son sometidas a fuerzas de borde.

Mdodulo de Elasticidad en Corte: G, Relacién entre el esfuerzo en corte
aplicado y la deformacién correspondiente en el rango elastico. De la
teoria de elasticidad se conoce la siguiente relacién:

G=E/[2(1+n)], G=11,300 ksi (800000 kg/Z/cm?) para los aceros es-
tructurales.

Tenacidad del acero: capacidad para absorber energia y se mide por el
area encerrada dentro de la curva Esfuerzo-Deformacion.
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11. Densidad especifica del acero: 7.85

12. Soldabilidad: capacidad del acero a ser soldado y depende de la
composicion quimica del material y es muy sensitiva al contenido del
carbono en su masa. Hay aceros que no son soldables o dificilmente
soldables, por lo que requieren un tratamiento especial.

Ademas del ensayo a la traccion que se ha mostrado, hay otros ensayos
normalizados que permiten discernir la calidad del acero que se piensa usar

y que brevemente se explican a continuacion:

- Ensayo de Doblado, para averiguar la ductilidad del acero para el
plegado de las planchas en la formacion de perfiles livianos.

- Ensayo de Entalladura, para conocer la fragilidad del material.

- Ensayo a la Fatiga, que tiene por objeto conocer el comportamiento
que tendra del acero bajo cambios de cargas frecuentes.

Fu REPRESENTACION Fu REPRESENTACION
ORDINARIA LOGARITMICA
50 40
40 30 ‘\
30 B N
20 \\ 20 -
10
3 O v 5 8 .7 8
0 1 2 3 4x10 n 10 10 10 10 10 n

Fig. 2.3 Linea o Diagrama de Woehler

Cambios de las propiedades con temperaturas elevadas

Como se ve en la Fig. 2.4, el Punto de Fluencia del acero se mantiene
practicamente constante en los primeros 300 grados pero disminuye notable-
mente a mayores temperaturas. Lo mismo ocurre con el Médulo de Elastici-
dad, aumentando las deformaciones hasta el colapso.
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0 200 400 600 temp. (°C)

Fig. 2.4

Tratamientos térmicos del acero

El tratamiento térmico del acero permite cambiar las propiedades del acero.
Se conocen tres tratamientos. Templado, cuando el material se enfria
rapidamente, se tiene un acero de un Punto de Fluencia alto pero de baja
ductilidad. Revenido, es otro proceso similar pero no tan rapido. Finalmente,
Recocido, en que se calienta el material en un horno hasta altas
temperaturas, para después enfriarlo lentamente con el objeto de retirarle
los esfuerzos residuales de la etapa de laminacién o del proceso de soldadura.

Tratamiento mecanico del acero

Cuando se aumenta el laminado de las planchas de acero se mejora la
resistencia.

Mayor laminado = Mayor Resistencia La explicacion es que las moléculas

1/4” S€ orientan en una sola direccion y

O 71000 psi | su fuerza molecular tienen una

C.20+Mn.50 - lT Gnica direcciéon. Lo mismo ocurre

\) con el trefilado, cuando las varillas

1" son alargadas en frio pasando hue-
64000 psi -
O PS4 cos de menor diametro hasta
C.20+Mn.30 T convertirse en hilos (para ser usados
Q en cables) aumentando la resisten-

psT:Ib/Tn2 cia o punto de Fluencia varias veces.
Fig. 2.5
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Composicion Quimica del Acero y su influencia en las propiedades

Se aumenta el C para mantener la Los aditivos méas importantes del
misma resistencia acero para muchas de sus propie-
dades mecanicas son el carbono y el
manganeso. Por ejemplo para obte-
ner una resistencia de 71000 psi el
productor podria tener un acero con
un analisis de 0.20 Cy 0.5 Mn cuan-
do produce una plancha de 1/4",
pero un incremento de C seria
necesario para tener la misma
Fig. 2.6 resistencia en una plancha de 1".

g
~
3

71000 ps
C.20#Mn.50 | |

o -

—
4

71000 psi

€.50+Mn.50

g4 -

En este caso se pierde ductilidad siendo el material mas fragil y de menos
soldabilidad. Los siguientes elementos usados en aleaciones de acero
proporcionan las siguientes caracteristicas:

Cromo: mejora la resistencia a la corrosion, da mayor resistencia al
desgaste.

Cobre: mejora la resistencia a la corrosion y la ductilidad del acero.

Manganeso: presente en todos los aceros estructurales, mejora la
resistencia, ductilidad e influye favorablemente en los tratamientos
térmicos.

Molibdeno: mejora la resistencia en altas temperaturas y la resistencia
a la corrosion.

Niquel: impide la fragilidad en temperaturas bajas y mejora la resistencia
a la corrosion.

Silicio: mejora la resistencia.

Los contenidos de Foésforo y Azufre deben ser mantenidos debajo del
0.1% en peso, por ser elementos indeseables en el acero.

Los aceros estructurales mas conocidos son los Aceros al Carbono y son
los mas econdmicos; los denominados Aceros de Alta Resistencia tienen un
Punto de Fluencia mayor pero son mas caros y consiguen esa resistencia con
la adicidon de otros elementos quimicos y/o tratamientos.

Los Aceros al Carbono se dividen en cuatro categorias de acuerdo a la
cantidad de carbono: bajo carbono (menos de 0.15%); moderado carbono



2-8 DISENO ESTRUCTURAL EN ACERO LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

(0.15-0.29%); medio carbono (0.30-0.59%); y alto carbono (0.6-1.7%). Los
Aceros Estructurales estdn en la categoria de moderado carbono para
asegurar que sean soldables.

Los Aceros de Alta Resistencia pueden estar dentro de las siguientes
categorias: Aceros de Baja Aleacién o Aceros Aleados.

Las Especificaciones ASTM reconocen 14 Grados de Acero en total. Entre
de los aceros al Carbono, el mas conocido es el A36, y entre los aceros de Alta
Resistencia, los aceros ASTM A242, A572 y A588. A continuacion se da una
Tabla con alguna de sus propiedades mas significativas.

Tabla 2.1
Designacion ASTM  Fy Fu Maximo espe-  Uso en perfi-
sor en plan- les ASTM

Ksi Ksi chas, in. A6, grupos

(ttcm?®  (t/cm?)
A36 36(2.53) 58(4.08) 8 todos
A242 42 63 del5a4 4,5

46 67 de3/4alb5 3

50 70 hasta 3/4 1,2
A572 Grado 42 42 63 hasta 6 todos
A572 Grado 50 50 65 hasta 4 todos
A572 Grado 60 60 75 hasta 1.25 1,2
A572 Grado 65 65 80 hasta 1.25 1

proceso para la fabricacion de perfiles laminados (W,S,C,M,L)

ksi: kip/in2

t/cmz?2: toneladas/cm?2

Los grupos indicados se refieren a ASTM A6, norma que controla el

Usos de los aceros estructurales ASTM

A36

A242

A572

Para propoésitos generales en estructuras,
edificaciones, soldadas o empernadas.

especialmente de

Para puentes empernados o soldados, resistente a la oxidacion.

Para perfiles estructurales, planchas, y barras para edificaciones

empernadas o soldadas; puentes soldados sélo en los Grados 42 y

50.
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F
—_———— — F'u
100 +7=—=————-
Fy=100 ksi
(7.045 t/em?)
80 T
Fy=50 ksi
0 7T (3.52 t/em?)
40 - _______
Fy=36 ksi
20 - (2.53 t/em?)

005 0.10 0.15 0.20 025 030 0.35 e

Fig. 2.7 Curvas Esfuerzo-Deformacidn Tipicas de aceros ASTM.

Las curvas mostradas en la Figura 2.7 describen el comportamiento tipico
de los diversos aceros que son fabricados en la actualidad; lejos estan los dias
en que se producia un solo tipo de acero A7 (Fy = 33 ksi). EIl disefiador debe
estar preparado para el buen uso de tantas posibilidades. En este texto se
mencionara con frecuencia el acero ASTM A36.

Aceros Estructurales en Peru

Son producidos por Sider-Perd en su planta de Chimbote y por Aceros
Arequipa S.A. en su planta de Pisco. Uno de sus productos, la palanquilla,
gue se usa para el proceso de laminacion de Angulos y varillas lisas, es de
material bastante parecido al del Acero ASTM A36.

Sider-Peru fabrica, también, productos laminados planos, con la
denominacién ITINTEC P.341-083 y los suministra ya sea en forma de
bobinas EG-24 o planchas PGE-24; su Punto de Fluencia es K = 2400
kg/cmz2; su Esfuerzo de Fractura es Fu = 4200 kg/cm2 y su ductilidad es 21%
(en probetas de 200 mm); es similar al acero ASTM A36.

Con relacion a los productos no planos, en Peru se laminan Angulos
hasta de 4 pulgadas, de lados iguales, canales pequefios y varillas lisas; se
manufacturan tubos electrosoldados hasta de 4 pulgadas y se ha comenzado
la fabricacion de Perfiles Estructurales Soldados de acuerdo a las normas
ITINTEC 341-154. La tecnologia del uso de estos ultimos perfiles fue
desarrollada en la UNI (3), (9). Estos perfiles soldados seran ampliamente
tratados en este texto.
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2.2 MATERIAL PARA PERNOS

En el mercado nacional se cuenta, a la fecha, con pernos denominados
Grados 2, 5y 8 y que corresponden a las designaciones ASTM A307, A325y
A490, respectivamente.

Pernos ASTM A307: El material tiene una resistencia de fractura de 60ksi
(4200kg/cm?2) y su uso esta restringido a estructuras livianas donde no sea
importante el deslizamiento en las juntas, ni donde haya vibraciones, y para
miembros secundarios (correas, arriostres de elementos, etc.).

Pernos ASTM A325: El material es acero de contenido medio de car-
bono,templado y recocido, con un contenido méaximo de 0.30% C.

Tabla 2.2
Diametros pulg. Fu Fy
ksi (tlcm?) ksi (tlcm?)
1/2a1l 120 (8.43) 92 (6.43)
1.1/8 a1.1/2 105 (7.38) 80 (5.62)

Es el tipo de pernos que mas se usa en estructuras de acero, en especial
por su versatilidad ya que son adecuados para juntas sin deslizamiento .
También se emplean en las uniones denominadas contacto.

Pernos ASTM A490: El material es acero de 0.53% de contenido de carbono,

templado en aceite y recocido. Resistencia de fractura de 115 ksi a 130 Ksi,
de acuerdo al diametro.

2.3 MATERIAL PARA ELECTRODOS

Como se tratara en el Capitulo 5, los electrodos se emplean como material de
relleno en las uniones soldadas en dos tipos de procesos de soldaduras: Arco
Protegido y Arco Sumergido. En Perd se producen la mayoria de tipos de
electrodos. A continuacion se presenta una Tabla donde se indican la
designacién y las caracteristicas de resistencia de los electrodos mas usados.
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Tabla 2.3
Proceso Minimo

Arco Protegido  Arco Sumergido Fy (ksi) Fu (ksi)
E60XX 50 62 min

FEX-EXXX 50 62-80
E70XX 60 72 min

F7X-XXX 70 70-90
E80OXX 67 80 min

F8X-XXX 68 80-100
E100XX 87 100 min

FLOX-XXX 88 110-130
E110XX 97 110 min

FL11X-XXX 98 110-130

ksi : kip/Zinz

2.4 RESISTENCIA A LA CORROSION DEL ACERO

Una de las desventajas mas comunmente atribuidas al acero estructural es
Su envejecimiento y corrosion, produciéndose un cambio en sus propiedades
y una péerdida en los espesores originales. Para evitarlo se han desarrollado
diversos protectores como capas de pinturas, galvanizados, etc. que permiten
un mantenimiento y alargamiento en la vida util de las estructuras de acero.
En estos ultimos afios se han desarrollado aleaciones del acero que permiten
asegurar una proteccion bastante efectiva contra la oxidacion dando origen
a un material adecuado al intemperismo.

El acero al carbono es el mas vulnerable % Disminucion Espesor
a la oxidacion. Se mejora su comporta- 107 A
miento afladiendo cobre. Sin embargo
con otras aleaciones se consigue lo
mismo a menor costo (Ni, Cr, etc). Con
estas aleaciones, el acero expuesto a la
intemperie desarrolla una pelicula que
lo protege de posteriores oxidaciones.

Fig. 2.8 Grdfico comparativo de durabilidad
de los aceros contra la corrosion

A: Acero Estructural al Carbono 2 4 6 8 10
B: Acero Esfructural al Carbone mds cobre t (afios)
C: Acero aleado (Cr-Si—-Cu-P)
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Capitulo 3

Miembros en Traccion

3.1 INTRODUCCION

Se denominan Miembros en Traccion Axial a los elementos de las es-
tructuras en los cuales se generan esfuerzos internos que evitan que se
separen los extremos cuando estan sometidos a una fuerza axial. Son los
miembros mas simples de disefiar porgue no tienen problemas de estabilidad
interna, como ocurre con las columnas sometidas a compresion axial o a
flexocompresion, o con las vigas sometidas a flexion, que pueden pandear.

Son miembros que permiten los maximos valores de la capacidad del
acero en su resistencia ya que son eficientes. Sin embargo, en ellos las
conexiones son muy importantes.

Para asegurar un buen comportamiento del miembro en traccion en sus
conexiones, se deben tratar asuntos relacionados con:

a) el Factor de Resistencia del miembro (f = 0.75, por la inseguridad del
comportamiento de las conexiones),

b) las areas netas y las cadenas de falla en huecos,
c) los conceptos de areas netas efectivasy

d) bloques de corte.

Estos dos ultimos temas se relacionan con el deseo de evitar fallas
conocidas recientemente.

Los miembros en traccion se encuentran, con frecuencia, en la mayoria
de las estructuras de acero. Son elementos principales en puentes, en
armaduras de techados, en torres de antenas, en torres de lineas de
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trasmision y en arriostramientos de edificios.

Pueden ser miembros simples o armados (unién de dos o mas elementos
simples). Se prefieren los miembros simples porque requieren menos trabajo
de fabricacion; sin embargo, a veces es necesario unirlos por las siguientes
razones:

a) La resistencia de uno no es suficiente

b) La relacion de esbeltez debe ser disminuida, para cumplir las
Especificaciones y evitar vibraciones no tolerables

c) Las condiciones de las conexiones asi lo requieren
d) Disminuir los efectos de flexion.
A continuacion se muestran las secciones de elementos mas fre-

cuentemente usados como miembros en traccion, dejando de lado, por ahora
los cables, que seran tratados después.

. _— L oy

(s Y <|
Barra Barra
redonda plana Angulo Angulo doble Angulos snlazados
[ }[ j::::LI - :[ ‘
Conal  Conal dobls Canales Seccién W Seccién S Seccidn WT
enlazados

Fig. 3.1 Secciones Transversales Tipicas de Miembros en Traccidn.

3.2 RESISTENCIA DE MIEMBROS DE ACERO EN TRACCION

La resistencia de miembros de acero en traccidén esta definida por el estado
limite que manda en el caso particular. En el caso de Miembros en Traccion,
los estados limites son dos:
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1. Fluenciaen el area total de la seccién, Ag, fuera de las conexiones.

2. Fractura en la seccidon neta efectiva, Ae, en la zona de las conexiones.

Fy Fu
= ESTADO ESTADO
LIMITE 1 LIMITE 2
Seceldn Total — Seccidn Neta —s
Ag Efectiva Ay
Fig. 3.2

Se puede expresar, entonces, como Resistencia Nominal de Miembros
en Traccion: Pnt

- Caso Limite de Fluencia en la seccién total: Pns = Fy Ag, donde Fy: Punto
de fluencia del acero y Ag: Area total de la seccidn transversal.

- Caso Limite de Fractura en la seccion efectiva de las conexiones:
Pnr = Fu.Ae, donde Fy: Esfuerzo de fractura en la seccion neta efectiva.
Considerando el Factor de Resistencia f + correspondiente, se tiene la
Resistencia de Disefio de Miembros en Traccién en cada caso:

ftPnf:ftFyAg ftPnr=TF¢FuAe
f+=0.90 f+=0.75

Cumplira el reglamento, la menor de las resistencias indicadas. Aqui
cabe la pregunta de por qué no considerar F, en ambos casos: Se ha
preferido Fy para la seccion de la mayor longitud del miembro para que las
deformaciones (aumentos de longitud) no sean grandes, en cambio, en las
conexiones, el tramo abarcado es corto con relacion a todo el miembro, y se
puede esperar que llegue a Fy sin deformaciones apreciables en longitudes.

Procede, ahora definir qué es el Area Neta y el Area Neta Efectiva: En
las conexiones, en que se emplean pernos, se requieren huecos, los que se
obtienen punzonando o drilando el material, obligandose a reducir el area
total a un area neta luego de retirar el area de los huecos. Se considera que
las operaciones mencionadas producen huecos con huelgos de 1/16" (0.16
cm) mayor que el didmetro del conector; sin embargo, para los calculos del
area neta se deben considerar huecos de un diametro de 1/8" (0.32 cm)
mayor que el diametro del conector, para tomar en cuenta que el material
cercano a los huecos se dafia con estas operaciones.
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En el caso de soldaduras no hay pérdida de area en la seccion transversal.
No procede el concepto del area neta en conexiones soldadas.
En los casos en que los huecos estén alternados o no se acepta:

Definicion de Cadena Critica

Caso (a): - A
O O
La seccion critica sera la seccion A-A W = ~ |
y su ancho neto Wh, = Wy - 2D o0
generalizando Wn = Wg - S D;i Ol A O
siendo: n = nimero de huecos. - B
Caso (b): O 6 O
(En el caso de huecos alternados) 9 = < (W
010
Si la falla ocurre en la seccion B-B, : -
el ancho neto sera: Wn = Wy - D s
¢
Caso (c): T
O O
Si la falla ocurre en la cadena C-C, 9 T 3 |%
el ancho neto sera: ) O
Wh =Wy -SD; + S s2/4g (Formula de —+
Cochrane). Fig. 3.3

El término s2/4g se afadirA tantas veces como espaciamientos
transversales existan en el recorrido de la cadena.

En los casos (b) y (c) la falla puede ocurrir en la secciéon B-B o en la C-C,
la de menor Wy, por lo que hay que investigar siempre la Cadena Critica, la
que ofrezca menor ancho neto.

El Area neta sera, en este caso An = Wr*t (t = espesor de la plancha).

Cuando existan huecos, AISC-LRFD considera un &area neta nunca
superior al 85% del area total de la seccion.

B EJEMPLO 3.1

Determinar el Ancho neto y el Area efectiva de la conexion. Ver Fig. 3.4
Diametro de los pernos: 3/4", Espesor de la plancha: 9.5 mm (3/8").
Fu=4.08 t/cm?2

Ademas, determinar la resistencia de disefio. f¢Pnr=7?
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SOLUCION

D=3/4"+1/8"=2.23 cm

W, = ancho total de la Plancha = 20.0 cm

Cadena ABDE:

Wy = 20.0
-SD; = 2*2.23 = -4.46
+s2/49 = 52/(4*10) =0.63
16.17 cm (critico)
Cadena HFG:

Wg = 200
-SD; =-2.23
17.17 cm.

—

Scm

10¢m

Sem

E

A H
B Ol O
D:[DF
Nl

S5cm = =

Fig. 3.4

Area maxima, segun AISC: 0.85*20*0.95 = 16.15 cm?2
Area neta critica = 16.15*0.95 = 15.36 cm?2

Resistencia de Diseio en la conexion:
Pnr=f t.Ac*Fu = 0.75*15.36*4.08 =47 t

Area Neta Efectiva: Ae

La distribucion de esfuerzos es uniforme lejos de los conectores, pero en la
conexion, el area neta An no sera completamente efectiva, a no ser que todos
los componentes de la seccion estén completamente conectados.
mayoria de los casos, solo algunos de los componentes estan unidos como se

ilustra a continuacion:

"’T%Lj

cartela

Dos elementos
planos forman
la seccién, ay b

kFlujo de Esfuerzos

Fig. 3.5

En la

J
7

Seccién
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Los esfuerzos deben trasladarse del componente "a" al "b" para llegar, a
través de los conectores, a la plancha. Las secciones planas no permanecen
planas en las conexiones (lo que se llama atraso de corte, shear lag). Ver la
trayectoria de las lineas de esfuerzos.

Material sin uso efec+ivo/\

\

WJ-‘ EfFFW = {
éﬁf T = 7- l %
! i X
i;l seccidh critica il sececion critica _
longitud de conexién I ?:;glrdl;du por
conectores

A menor longltud de |la conexién mayor
camblo de la trayectoria de esfuerzos

Fig. 3.6

La conexion larga tiene mas material efectivo en la secciéon critica. El
mismo concepto es aplicable a las conexiones soldadas. Ae =UAn UE£ 1.0

Seqguin AISC-LRFD, Seccién B3: Ae = U.An, donde U=1- X /1. Con el fin
de no calcular U en cada caso se dan valores promedios para U:

Valores promedios de U:

T
36 T e | e ‘9_}
mds |__,| S~p- ﬁlas I —T_
filas l
< |
Soldodo o Empernado Soldado o Empernade  Empernado U = 10
U = 0.90 U = 0.85 solamente a ] >
Uu=2075
Fig. 3.7

Si todos los elementos planos son conectados, U = 1.0
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3.2 RESISTENCIA DE MIEMBROS DE ACERO EN TRACCION

B EJEMPLO 3.2
Determinar el valor de U para la conexion mostrada

10 U=1 - 1.03=0.886
L . N WT 6x29 5
. T
coneclada -~ F ox=103 Ver Manual AISC
ea:, I saccion soportada pag. 6,30 :
por conectores
9 U= 4a.0

Fig. 3.8

Los valores U dados en las Especificaciones son un promedio basado en las

formula U = 1 - X / |; esta formula fue desarrollada en la Universidad de
Illinois en la década de los 50.

Bloque de Corte
Este tipo de falla se encontr6 que ocurria en las llamadas vigas copadasy es

ahora aparente que este estado limite también controla en algunos casos el
comportamiento en los extremos conectados de los miembros en traccion.

T

Blzciue Bloque de
= =] corte corte
dred
en Area
~
corte en corte Area en
dreq traccidn
en
traccion J/
Fig. 3.9

Esto se debe a que, ahora, se usan menos conectores con pernos de alta
resistencia y mas altos esfuerzos de aplastamiento, por lo que el bloque de
corte es cada vez mas reducido en el material unido y puede constituir una
falla prematura. Cosa parecida ocurre con los cordones de soldadura, ahora
mas cortos por los mayores esfuerzos que pueden soportar.
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En las conexiones de extremos, la senda de la menor resistencia no
siempre sera controlada por An 0 Ae, mas bien existe una senda de falla que
envuelve dos planos, Traccion en uno y Corte en el otro plano perpendicular,
puede ser mas critica como se muestra en las figuras.

!
plano en corte %
/ soldadura
R n

> o o
C \l’ o} o
plano en tracclén ol o
traceién
< corte )
T /’/’/ﬁ; ////////; \_—ﬂ'dCCIdn
1114100
Area de fractura corts

(Bloque de corte)

Fig. 3.10

La falla que involucra traccién en un plano y corte simultaneo en otro
perpendicular se llamabloque de corte. Una vez que ocurre una fractura en
un plano (seria coincidencia que pasara lo mismo en los dos planos simulta-
neamente), la fuerza entera se transfiere al otro plano para completarse la
falla. Las comparaciones con pruebas indican que un modelo que se basa en
la fractura de la seccion neta en un plano, con la fluencia en la seccién total
en el otro plano perpendicular, da buenos resultados en el vaticinio de la falla.
Por consiguiente, hay dos posibles formas de falla:

- Fractura de traccion (Fu) con fluencia de corte (0.6Fy) 0

- Fractura de corte (0.6F.) con fluencia de traccién (Fy).

El plano que tiene la mayor resistencia (soporta la mayor fuerza) es el que
controla; la razén es porque se acerca mas a la realidad. Para el Bloque de
Corte se define el area fracturada por la linea de centros de los conectores.
En este caso los resultados de experimentos concuerdan mejor sSi se
consideran los huecos iguales al diametro de los pernos aumentados en
1/16" (0.16 cm), solamente, en vez de 1/8" (0.32 cm).
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B EJEMPLO 3.3

Para determinar el Bloque de Corte de la Conexién en la Fig. 3.11:
Ay = area total en corte = b.t

Ans =4areanetaencorte=t[b-2.1/2(d + h)]

Ayg = area total en traccion = s.t t L

Ant = area netaen traccion =t[s - 1/2 (d + h)] /iraccldn
ft = 0.75, factor de resistencia. cor

h huelgo = 1/16" (0.16 cm), en vez de 0.32 cm —
d diametro del conector

t = espesor %
Resistencia de Disefio del Blogue de Corte:

- Fractura de traccion + Fluencia de corte: \
f Poc = 0.75 ( Fu Ant + OGFy Avg) \L \L \L \L \L

-Fractura de corte + Fluencia de traccion:

Fig. 3.11
f Poc = 0.75 ( 0.6Fy Ans + Fy Atg )

Nota: Si no es aparente cual es el plano de fractura se usa el mayor de los
resultados de las dos ecuaciones dadas anteriormente.

B EJEMPLO 3.4

Determinar la Resistencia de Disefio del bloque de corte. Compare con la
Resistencia de Disefio del perfil. Ver Tablas de Propiedades de Perfiles
Soldados.

Perfil Soldado CS300x74; Acero Fy=2.53 t/cm?; Fy, =4.08 t/cm?2
A=94.5cmz; t:=0.95 cm; Pernos=3/4"(1.90 cm); Huelgo =1/16" (0.16 cm).

(i | P CS 300x74
= I|< 202 > corte
1f—><— / \ Y'l\ /’L/ .
i L traccion
| cartela | 1 bloque ” 75
| ST de corle i 75
Jl_ H 4 en amba I - 75
alas N ” ¥ 5
. r2 Vo2 N
75 152 mm

Fig. 3.12
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SOLUCION

Bloque de Corte:

Fractura de Tracciéon + Fluencia de Corte:
f t Poc = 4*0.75*0.95[{ 7.5 - 1/2*(1.90 + .16) }*4.08 + 27.5*0.6*2.53 |
ftPoc=194.2t

Fractura de Corte + Fluencia de Traccion:
f t Poc = 4*0.75*0.95 [ { 27.5 - 3.5*(1.90 + .16) }*0.6*4.08 + 7.5*2.53 ]
ftPoc=1956t1...... controla

Fluencia en la seccion del perfil: fPnr=0.9*2.53*94.5 =215.2 t

Fractura en el area efectiva:
f ¢ Pnr=0.75*0.9%[94.5 - 4*(1.90 + 0.32)*0.95]*4.08 = 237.0 t

Controla el blogue de corte : f¢Pnc=195.6t

B EJEMPLO 3.5
Determine la Resistencia de Diseio de la cartela sobre la cual se encuentra
soldado el angulo de la Figura. Acero A36. Fy= 36 ksi, Fu =58 ksi

SOLUCION cartela

Fluencia en la seccién total de los Ls:
f Pnt=0.9*4.22 in2 * 36 = 137 Kips

Fractura en los Ls:
U=1-0.888/5=0.82 0.888 in
f Pnr = 0.75*0.82*4.22*58 = 150 kips

2L 3x3x3/8
Bloque de corte en la cartela: A = 422 i B
Fractura de Traccion + Fluencia de corte: % = 0.888 in \

f (Poc = 0.75%(3/8) [58*3 + 0.6*36 (5 + 2)]
f (Poc = 91.5 Kips

Fractura de corte + Fluencia de Traccion: Bloque” de
f tPoc = 0.75*(3/8) [0.6*58*7 + 3*36] corte
f (Poc = 98.9 Kips

Fig. 3.13

Controla: Bloque de corte! f «Poc = 98.9 Kips
Mejoraria si se aumentara el contacto entre el &ngulo y la cartela.
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3.3 RELACION DE ESBELTEZ DE MIEMBROS EN TRACCION: L/r

Aungque los miembros en traccibn no estan sujetos a pandeos, las
Especificaciones AISC-LRFD en su Seccion B7, establece que L/r en
miembros traccionados no debera exceder 300, preferiblemente (excepto
para varillas, las que no tienen esta limitacion). La razon para el empleo de
este limite aconsejable es para facilitar la fabricacion y el manipuleo durante
el montaje, asi como evitar la formacion de ondas por el calor, si se tienen
enlaces soldados entre los perfiles. Se requiere, incluso, una relacion L/r
menor para miembros que estaran expuestos al viento o0 a su propio peso que
le ocasione flexidén, o que estén sujetos a maquinarias que producen vibracio-
nes.

A continuacion se dan un par de Ejemplos practicos de miembros en
traccion.

B EJEMPLO 3.6
Seleccionar la varilla lisa redonda para la brida inferior de la vigueta de
celosia que se muestra en la figura.

g — (II:_ \bFIdCI inferior Seccldn
- |
L =550m
Fig. 3.14

SOLUCION
- Determinacién de las cargas ultimas: wy = 1.2*40 + 1.6*55 = 136 kg/m

- Determinaciéon del esfuerzo maximo:
Tu @M 7 (0.95*h) @1/8*136*5.502 / (0.95*0.25) = 2165 kg

- Sise empleaacero con Fy=2530 kg/cm2: Ag=2165/(.9*2530) = 0.92 cm?2

Se puede usar una varilla de 1/2" Ag= 1.27 cm?2
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B EJEMPLO 3.7

Determinar el perfil adecuado (Angulos dobles) para la brida inferior y la 1a.
diagonal de la Armadura de bridas paralelas de la Figura 3.15.

Fy = 2530 kg/Z/cmz2. Las cargas aplicadas ultimas se muestran en la Figura.

|F|_| ‘lF_ PU
U= 400 kg 800 kg P.,=B00 kg R P P P 4
z V . (i ! )’ I i |2
primera | AN < T
diagonal JZ
. (@2
Fbi N brida inferior
< =
T 8@ 1.70m = 13.6 m /r
h =10 m
Fig. 3.15
SOLUCION
1. Determinacion de los esfuerzos factorizados en las barras indicadas:
a) En la Brida inferior: Fni = M/(.95*h); Ra = 3200 kg
M = (3200 - 400)*3*1.7 - 800*1.7*(2 + 1) = 10200 kg-m
Foi = 10200/(.95*1.0) = 10736 kg
b) En la 1ra. Diagonal: Fq = (3200 - 400)/0.51 = 5522 kg cos? =0.51

2. Diseno de los miembros indicados:
Ver Tablas de Angulos Dobles en el Apéndice

a) Para la brida inferior:

At =10736/(.9*2530) = 4.77 cm2 ..... 2Ls1.1/2x1/8
ry=2.984 cm
b) Para al primera diagonal:
At =5522/(.9*2530) = 2.45cm2 ...... 2Ls 1x1/8
r=0.772 cm

Ahora se deben verificar si los perfiles seleccionados cumplen las Especifica-
ciones relacionadas con las conexiones, es decir, el area neta efectiva, falla
del bloque de corte y los esfuerzos de fractura.

Suponiendo que se trata de una armadura con conexiones soldadas se
puede considerar que no hay disminucion del area total en los miembros.

- Enlabrida inferior no hay cambio en la trayectoria de los esfuerzos y los
lados de los angulos en sus empalmes son soldados unos a otros, por lo
que U = 1.0, es decir el area neta efectiva es igual al area total. Valen los
2L 1.1/2x1/8.
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- En la primera diagonal, como se acostumbra a soldar s6lo un lado del
angulo a las cartelas, el area neta efectiva disponible en la conexion sera:
3.026*0.9 =2.72cm2. (U=0.9)

Resistencia de Disefio en la conexion:

0.75*2.72*4080 = 8579 kg que resulta mayor que el esfuerzo de traccion
factorizada (5522 kg) en el elemento. Con relacién a la Resistencia de Disefio
ftPnr @ considerar en la conexion en este miembro, queda aun por
determinar la resistencia a la falla del bloque de corte en la cartela y la re-
sistencia de la soldadura que no se efectuara en esta ocasion.

- Verificacion de las relaciones de esbeltez:

a) Brida inferior: L/ry = 1360/2.984 = 455 mayor que 300; seria
conveniente arriostrar la brida inferior con una linea de arriostra-
miento al centro de la armadura.

b) Diagonal: Lq=100/cos? =196 cm; La/rx=196/0.772 = 253 menor
que 300.

Usar los 2L 1x1/8 colocando un enlace al centro. Verificar posteriormente
blogue de corte y soldadura.

3.4 OTROS MIEMBROS EMPLEADOS EN TRACCION

Ademas de los perfiles, que se usan en la mayoria de las armaduras y
estructuras de celosia, existen dos tipos de elementos, los cables y las varillas
roscadas que se trataran a continuacion:

Cables y Alambres

Un cable consiste en uno o mas grupos de alambres o de torones de acero
para formar un elemento flexible capaz de resistir grandes fuerzas de
traccion. Un torén es un grupo de alambres de acero que son mantenidos
helicoidalmente alrededor de un alambre central. En construccion se define
al cable como un conjunto de torones alrededor de un nucleo central
(generalmente son seis) también mantenidos helicoidalmente. Si el nucleo
central es otro toron se forma un "cable de alma rigida", usado frecuentemen-
te en concreto pretensado. Si el nucleo central es un alma de cafamo
entonces se tiene un cable bastante flexible, muy usado para el izaje de pie-
zas en el montaje de estructuras o para las llamadas tenso-estructuras;
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también para ascensores, etc.

La gran resistencia de los cables se debe a que los alambres han sido
sometidos a trefilado (ver Cap.2) que es un tratamiento en frio del acero que
aumenta la resistencia de los mismos.

Tienen diametros nominales en pulgadas, generalmente, y son los
fabricantes los que proporcionan las fuerzas ultimas de sus cables, obtenidas
en pruebas.

Queda al disefiador establecer cual es la capacidad permisible a usar en
cada aplicacion especifica, es decir determinar los factores de seguridad
adecuados para cada caso; asi, para ascensores se usa un factor de seguridad
del orden de 6, ademas de una vida util especificada por los fabricantes de los
ascensores. Para su uso en estructuras es comun un factor de seguridad del
orden de 2.

Como desventajas se mencionan su alto costo y la dificultad de sus
empalmes y uniones. A pesar de ello, por su practicidad es el material en
traccion mas usado en el mundo; por ejemplo en la industria de petréleo,
marina, etc.

Varillas con extremos roscados
Muy empleadas como elementos de arriostramiento en traccion. Las varillas

pueden roscarse en sus extremos, sin embargo hay una pérdida de seccién
en esas zonas. El algunos casos se engrosa el diametro.

i - i

Rosca

Templador

Varilla con
sobrepussta rosca

Fig. 3.16

En esta forma se mejora su comportamiento, en especial en torres
ubicadas en zonas sismicas.

Donde mas se emplean las varillas roscadas, pero sin aumentar el
diametro en las zonas roscadas es, en los llamados pernos de anclaje, que
sirven para sujetar las planchas de apoyo y estan sometidos a corte y en
muchos casos a corte-traccion; deben trasmitir sus esfuerzos por
aplastamiento al concreto circundante y por adherencia.
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B EJEMPLO PRACTICO

En la armadura presentada en la Pagina 1 - 29, determinar los elementos en
traccion, formados por angulos dobles.

Acerocon Fy=2.53 t/cm?, Fy, =4.08 t/cm2. Se usaran conexiones soldadas.

SOLUCION

Para una mejor comprension se repite el Esquema de los esfuerzos
factorizados de las barras.

200 ¢m
)
VAN GQ S
Arriostre
4\ dado por
| 700 ¢m vigo—tecle
Fig. 3.17
Brida Inferior:
Se usara un soélo tipo de perfil para la brida inferior.
Pu=15.68t
Ag = _15.68 =6.88 cm?; En Tablas del Apéndice: 2Ls1.1/2x3/16 (6.774 cm?)
0.9*%2.53 r«=1.161 cm
ry=2.925 cm

Verificacion en las conexiones: f « Pnr = 0.75*0.9%6.774*4.08 = 18.66 t
Verificacion esbetez: Lx =350 cm ..... L«/rx = 350/1.161 = 301 = 300 O.K!
Ly =700 cm ..... Ly/ry =700/2.925 = 239 < 300 O.K! (Arriostre en el centro)

Diagonal 11:

Pu=2.66t

Ag= 2.66=1.16 cm2 ..... Use 2Ls1x1/8 (3.02 cmz2, area minima)
0.9*2.53 r« =0.772 cm

Lx = Ly =400 cm; Lx/rx =400/0.772 = 518 mal!

Cambie a 2L.s1.1/2x1/8: Lx/rx =400/1.181 = 338 + O.K!



www.elsolucionario.org

3-16 DISENO ESTRUCTURAL EN ACERO LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

Montante Central (barra 13):

Pu=4.81

Ag=4.80=2.1cm?..... 2Ls 1x1/8; Lx/rx = 200/0.772 = 259 < 300
0.9*2.53

Esquema :

Solucidh — Miembros en traccidn

¢
|
ﬂ2L51x1/8
¢
/457 2L111/2x3/16 :
|
SECCIONES
- fyl_/_enlqce
_ ._T_.—_ﬂ = Montante central
|
I

_1:'[—- =X Diagonal
|
VY
_. |:._'[_._<l->x Brida inferior

@:ﬂq controlada por separacion de la Brida Superior

Ver Cap. 6. (Para la confinuacidn de este ejemplo)

Fig. 3.18
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PROBLEMAS

3.1 En el 2do. problema propuesto en el Capitulo 1 (Pag. 1 - 32), seleccionar
todos los miembros en traccion, suponiendo lo siguiente:

(@) Angulos dobles de Acero con Fy = 2.53 t/cmz?2

(b) Laviga tecle arriostra la brida inferior en el nudo J, alrededor del eje
Y

() Las uniones son soldadas integramente

Dibujar un esquema de la Armadura indicando posicion y tipo de
angulos dobles para los elementos en traccion.

3.2 Determinar f Pn que resisten los angulos dobles indicados en la figura.

? \l CS200x42 f
= N x

B 5/8”( CARTELA ) ( A36 )

2 PERNOS ¢5/8" ( A325 )

21s3%1/4" ( A36 )

LINEA

GRAMIL \\ Ph=7?

3.3
T Seleccionar seccion tubular
TIRANTE K para el tirante, formado por 2Ls
— soldados entre si.
O A36 H
3.20m Cargas de servicio:
A wd 1 WI
Wda = 3 t/m
dEENEENNRREN wi =5 t/m
A ) .
A L vs400x36 \-LOSA C.A. Nota: No ~ considerar

R conexiones en este caso

6 m I

-
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3.4 Seleccionar los miembros en traccion de la armadura del volado
mostrada en la figura. Los perfiles seran Ls dobles de Acero A36.
Método AISC-LRFD.

y
- Py CL—> No hay Desplaza-

Im .
z X miento de nudos
en Z.

%: —

P) P

| | L
" 250 | 950 ' 250

N
Y

Cargas de servicio: Paq=21t; P=3t

3.5
80| =|=|=]=| MEDIDAS EN mm.
[ I R D
2 I
. et o o | .
Q
- ~ | —
=1 o o : PSACERO A36
PERNOS 5/87A325
o]
b © %y .
- | I ! P/2
' 1 =" P/2
Encontrar cual es la carga factorizada que puede aplicarse a la Junta
mostrada.
D
3.6 La figura muestra la parte l W
superior de una Torre de Linea ST <=
de Transmision Eléctrica, 9
conformada por Ls simples =}
empernados con pernos ASTM 1| w=200
A325 de A5/8". Ls Acero A36 W
)
Seleccionar las barras en trac- TV lD=2000 lD
cion, segun AISC-LRFD.

| ELEVACION
Wy D son cargas de servicio, kg : |

Inicialmente suponga L3"x1/4" < >
para patas y L2"x3/16" para
brazos y diagonales. |(—+_+w,|

3.00 1.50 3.00
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Capitulo 4

Conectores Estructurales - Pernos

4.1 TIPOS DE CONECTORES

En el Capitulo 2 de este texto se vio el tema relacionado con los materiales
que se emplean en las estructuras de acero y se hizo una breve descripcion
de los conectores. Ahora se trataran los Conectores Mecanicos conocidos
como Pernos, dejando de lado los Remaches que por su obsolescencia ya no
tienen importancia practica en las conexiones estructurales.

En este Capitulo se describiran en detalle los pernos, en especial para
definir su resistencia y comportamiento dentro de las conexiones; también
su instalacion en el ensamblaje de los miembros para formar conjuntos
estructurales. No se debe olvidar que una estructura de acero son miembros
gue se unen para formar un todo capaz de resistir las cargas aplicadas, lo que
indica la importancia de los conectores y las uniones. En el siguiente
Capitulo se estudiaran las Soldaduras.

En este Capitulo se plantearan, a manera de ejemplos, sélo conexiones
elementales, dejando las Conexiones Viga a Columna, Planchas de Apoyo y
las Conexiones en Armaduras para el Capitulo 9.

4.2 PERNOS

Los més usados son: los pernos comunes, cuya designacion es ASTM A307,
y los pernos de Alta Resistencia ASTM A325 y ASTM A490. Los primeros
son fabricados de acero al carbono, en cambio los de Alta Resistencia, son de
aceros tratados o aleados que le dan caracteristicas especiales para su
resistencia, sobretodo en la rosca y la tuerca. Ver Tabla 4.1
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Tabla 4.1 Propiedades del material de los pernos

Designacion ASTM Diametro del perno Carga de prueba Resistencia a la
(pulg.) fractura
ksi  tlcm® ksi  t/lcm?

A307, acero de bajo C

Grado Ay B 1/4 a4 - - 60 4.2
A325, acero de A.R.

Tipos 1, 2, 3 1/72al 92 6.45 120 8.4
Tipos 1, 2, 3 1.1/8a1.1/2 81 5.70 105 7.4
A490, acero aleado y 1/2a1.1/2 130 9.15 150 10.55
tratado

El tipo 1 es el perno para condiciones normales. Los tipos 2 y 3 son
especiales para condiciones atmosféricas no favorables.

Longitud roscada |

PY o | |
— e = - — -

F H Longitud del perno H W

Fig. 4.1

Tabla 4.2 Dimensiones de pernos A325y A490

Diametro Area Dimensiones del Perno Dimensiones de la tuerca
(pulg.) (pulg.) (pulg.)

d cm®  AnchoF  AltoH Largo rosca Ancho W Alto H
1/2 1.27 7/8 5716 1 7/8 31/64
5/8 1.98 1.1/16 25/64 1.1/4 1.1/716 39/64
374 2.85 1.1/74 15732 1.3/8 1.1/4 47/64
7/8 3.88 1.7/16 35/64 1.1/2 1.7/16 55/64
1 5.07 1.5/8 39/64 1.374 1.5/8 63/64
1.1/8 6.41 1.13/16 11716 2 1.13/16 1.7/64
1.1/74 7.79 2 25/32 2 2 1.7/32
1.3/8 9.58 2.3/16 27/32 2.1/74 2.3/716 1.11/32
1.1/72 11.40 2.3/8 15716 2.1/74 2.3/8 1.15/716




4.2 PERNOS

4.2.1 Descripcion de las conexiones con Pernos de Alta Resistencia

En 1947 se formé en USA el "Consejo de Investigacion de Juntas
Empernadas y Remachadas” que organizé un programa de estudios de
pernos cuyo principal objetivo era conocer el comportamiento de dos tipos de
uniones: Las "Juntas Contacto" y las "Juntas Friccién", que se distinguen
entre ellas porque en las primeras, se gustan los pernos ligeramente, sin
preocuparse de los deslizamientos entre las piezas en las conexiones (los
pernos entran en contacto con los huecos); en cambio, en las segundas, se
ajustan los pernos fuertemente, lo que une las piezas de tal forma que se
puede decir que no hay deslizamiento en la junta y es por ello que, en la
actualidad, se prefiere denominarlas "Juntas sin Deslizamiento".
Ciertamente que la trasmision de fuerzas entre las piezas unidas, difiere de
las Juntas Contacto.

Para el caso de las Juntas sin Deslizamiento, el ajuste de los pernos debe
ser tal que se llegue a desarrollar dentro de los mismos una fuerza de
engrape que se denomina Traccién Minima de Perno que se indica en la Tabla
siguiente.

Tabla 4.3 Minima Traccién en los Pernos para Ajuste Completo

Tamafio de Pernos A325 Pernos A490
pernos
(pulg.) Kips t Kips t
1/2 12 5.40 15 6.80
5/8 19 8.60 24 10.90
374 28 12.70 35 15.85
7/8 39 17.65 49 22.20
1 51 23.10 68 29.00
1.1/8 56 25.40 80 36.25
1.1/74 71 32.15 102 46.20

1.3/8 85 38.50 121 54.80
1.1/2 103 46.65 148 67.00

t = toneladas
Procedimiento de instalacion:

Para las Juntas Contacto en las que no se pretende tener un ajuste mas alla
de lo que se consigue con una Llave de boca, el procedimiento de instalacién
es el convencional. Pero parapernos que van a formar una Junta sin Desliza-
miento se requiere un equipo y procedimientos especiales para su
instalacién con el objeto de asegurar un ajuste completo (Ver valores dados
en la Tabla 4.3). Se procederé& a describir dos de estos procedimientos.
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Método de la Vuelta de Tuerca: Es el mas simple. Consiste en dar una
rotacion adicional (ver Tabla 4.4) a la tuerca desde la posicién lograda con la
Llave de boca, del tal modo que, por alargamiento del perno, se consigue el
ajuste y la fuerza minima de engrape dentro del mismo. Se requieren llaves
de gran brazo de palanca.

Tabla 4.4 Rotacion adicional de la tuerca para el ajuste adecuado.

Disposicion de las caras de las piezas unidas

Longitud del Normal al ejedel Unacaraconuna  Ambas caras con

perno perno inclinacion de no masinclinacion de no mas
de 1:20 de 1:20

Hasta 4 diametros 1/3 vuelta 1/2 vuelta 2/3 vuelta

Entre 5y 8 diame-
tros 1/2 vuelta 2/3 vuelta 5/6 vuelta

Entre 9y 12 dia-
metros 2/3 vuelta 5/6 vuelta 1 vuelta

Nota: La longitud del perno se mide desde debajo de la cabeza hasta el
extremo roscado.

Uso de las Llaves Calibradas: Son llaves de accionamiento manual o
mecanico que son calibradas para conseguir el torque que se requiere para
ajustar los pernos. Estas deben ser calibradas diariamente. Son ahora muy
precisas, lo que adolecian antes.

Hay otros procedimientos que no se describen aqui por ser de marca de
fabrica.

4.2.2 Trasmision de Esfuerzos en Uniones empernadas tipicas

En las Figuras de la siguiente pagina se presentan algunas de las conexiones
mas frecuentes en que se emplean pernos. Estas conexiones se pueden
realizar con Juntas Contacto o con Juntas sin Deslizamiento. Se observa
que los pernos pueden estar sometidos a corte simple o doble (cuando son
dos los planos de corte). También, los pernos pueden tener esfuerzos de
tracciéon o esfuerzos combinados de corte y traccion.
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Este ultimo caso ocurre cuando la Junta recibe la acciéon simultanea de
momento y esfuerzo cortante, o de cargas inclinadas.

—f |
| }—
Corte simple
Caonexlén de
| | corte excéntrico
-1 [ T T—=
| I
Corte doble
~ & | H:H[%/ H H:H
WT
Conexidn Conexlones con pernos en corte y traccldn
en traceidn

Fig. 4.2

En las Figuras que siguen se muestra cOmo se trasmiten las fuerzas entre
los elementos de las conexiones cuando se trata de Juntas Contacto o Juntas
sin Deslizamiento. Una Junta Contacto con pin es el mejor ejemplo para
mostrar como se transmiten los esfuerzos.

. ) ajuste
pin
v T
P =—1 P
P < ¥ == | | i i + = P
| _:i' t—=— P
@ T = Ajuste
P i M = Coef. friceidn
Ty 4
=t =] S -
th LT
2 P E% P Q
™ ar_y g
F P P C O }—F
P
T
o ikt
[ = t—=P
Junta contacto Junta sin deslizamiento

Fig. 4.3
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En las Figura 4.4 se presentan los posibles modos de falla de las uniones
empernadas. En el Capitulo anterior de describio el modo de falla conocido
como Bloque de Corte por lo que no se presenta aqui. Los posibles modos de
falla originaran los Estados Limites que deben ser tomados en cuenta para
verificar las Resistencias de Disefio que se necesitan en la conexiones.

1 }— Falla “ojal % é\ﬁ
e \ |
Falla de corte en perno (e)
A 0)55\Y\ __ Falla de
| aplastamlento

(a)
v @ (solo en Juntas Contacto)
Falla de

. Falla de traccidn
Traccion y
sh perno en seccién neta %ﬁ
de la plancha |
\ |
(e)

(b) (Ver Cap. 3)

Fig. 4.4

4.2.3 Estados Limite en una Unién Empernada.

4.2.3.1 Juntas Contacto

a) Resistencia a la Traccién de los Pernos: La resistencia nominal de un
perno es: (Ver Fig. 4.4b)

Rn = Fou An

donde

Fou eslaresistencia de fractura de fluencia del acero con que esta hecho el
perno.

Anes el area de la seccién roscada del perno y que es el 75% del area del
vastago del perno As por lo que:

Rn = Fbu (075 Ab)
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b) Resistencia al Corte de los pernos: La resistencia nominal del perno es:
(Ver Fig. 4.4a)

Rn=m Ap (0.6 Fou)

donde

0.6Fbu es la resistencia a la fractura por corte del material con que esta
fabricado el perno,

Ab es el area transversal del pernoy

m el nUmero de areas de corte que se encuentran en la conexion.

Cuando la parte roscada del perno es atravesada por un plano de corte se
debe considerar el An = 0.7 Ab. Entonces, en ese caso:

Rn=0.45 m Ab Fou

c) Resistencia al Aplastamiento: Se relaciona con las deformaciones de la
pieza unida alrededor del hueco. La falla tipo "ojal" esta intimamente

relacionada con esta resistencia.
t = espesor de

Se dan las siguientes definiciones: ( plancha
fo =P/(d t), Esfuerzo de aplastamiento. o
a =0, caso conservador. ~
Fu Resistencia a la Fractura del mate- @ d -

rial de la plancha Falla -
t Espesor de plancha ”0j0|”

ke
Rn=2t (L-d/2)fu L
Fig. 4.5

donde

fup resistencia de fractura al corte del material = 0.70F, y
d diametro del perno

Rn=1.4d t (L/d - 1/2) Fy
que puede ser aproximada por Rn =Fud t(L/d)° L t F..

Hay que recordar que las Especificaciones AISC establecen (Ver Pag. 4 - 10) la
minima distancia entre pernos es L = 2.67d y por lo tanto:

Rn = 30Fu d t

que es la expresion basica para prevenir la falla ojal.
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La Especificacion LRFD-J3.6 reduce Rn, y conociendo que se acostumbra
usar L = 1.5d para los pernos de extremo y L = 3d para los pernos internos se
toma: Rn=2.4F.d t.

Si se trata de huecos alargados:

Rn=2.0F,dt
Se deduce, entonces, que cuando se desea incrementar la resistencia contra
el aplastamiento o la falla tipo ojal se debe incrementar el espesor de las

piezas unidas o el espaciamiento centro a centro de los huecos.

Especificaciones AISC-LRFD para conectores mecanicos en Juntas
Contacto

La filosofia de las Especificaciones LRFD es:
fRn3 S91Q
Asimismo se acepta que para cargas concéentricas, cada perno toma su parte

proporcional. Particularmente para el caso de un conector: f Rn 3 Py, donde
Pu es la carga altima (factorizada) para un conector.

Los Factores de resistencia establecidos son:

f = 0.75 para pernos en traccion,
f = 0.65 para pernos en corte y
f =0.75 para el caso de aplastamiento.

- Resistencia de Diseno de Pernos en Corte:

f Rn = 0.65(0.60Fbu) m Ab

cuando la zona roscada esté excluida de los planos de corte, y
f Rn = 0.65(0.45Fbu) M Ab

cuando la zona roscada esta incluida.

- Resistencia de Diseno para Pernos en Traccion:

f Rn = 0.75 Fou(0.75A0)

Para ambos casos se proporciona a continuacion la Tabla 4.5 para facilidad
del disefiador.
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Tabla 4.5 Resistencia de Disefio de Pernos ASTM A325 y A490 (Segun AISC-LRFD)

Traccién Corte
Conector Fou ksi  t/cm? ksi  t/cm?
ksi t/cm? (f =0.75) (f =0.65)
Pernos A325, con
rosca no excluida 120 8.4 67.5 4.6 35.1 2.5
Pernos A325, con
rosca excluida 120 8.4 67.5 4.6 46.8 3.3
Pernos A490, con
rosca no excluida 150 10.5 84.4 59 45.2 3.2
Pernos A490, con
rosca excluida 150 10.5 84.4 59 58.5 4.1

t/cm?2; toneladas/cm?

Resistencia de Diseno al Aplastamiento:

Segun LRFD J3.1a:

a)

b)

d)

Para condiciones usuales (huecos estandar, ranurados cortos,
distancia a los bordes de 1.5d y entre ellos: 3d; con dos o0 mas pernos
en la direcciéon de la carga) segun:

fRn=1(2.4d t Fu); f =0.75

Mismas condiciones que a) pero huecos ranurados largos perpen-
diculares a la direccion del esfuerzo:

fRh=f(20LtF.; f =0.75 t = espesor

Para el perno mas cercano al borde con condiciones distintas a las
anteriores: (Ver Fig. 4.6)

fRn=fLtFy; f =0.75
y L = distancia al borde desde el centro del hueco.
Cuando se tolera una ovalizacion superior a 0.25":

fRn=f(3.0dtF,); f =0.75
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- Disposicion de los Pernos en una Junta empernada:
(Valido también para pernos en Juntas sin Deslizamiento)

L t=espesor

d=diameiro S
del perno S v

M=distancia al borde paralelo al refuerzo

Fig. 4.6

a) Minimo espaciamiento entre pernos (LRFD-3.9):
S = 3d preferentemente, pero no menos de (2.2/3)d.

b) Distancia minima desde el centro del hueco al borde perpendicular:
L3 Pu/ (f Fu t) pero no menor que 1.5d ni la distancia dada en la
Tabla 4.6. Esta Tabla vale también para los bordes paralelos a la
direccion del esfuerzo.

c) Distancia minima desde el centro del hueco al borde paralelo a la
direccion del esfuerzo (M): (Ver Fig. 4.6)

Diametro Bordes cizallados bordes laminados o cortados
del perno con oxi-acetileno
pulg. pulg. (mm) pulg. (mm)
1/2 7/8 (22) 374 (19)
5/8 1.1/8 (28) 7/8 (22)
374 1.1/4 (32) 1 (25)
7/8 1.1/2 (38) 1.1/8 (28)
1 1.374 (34) 1.1/74 (32)
1.1/8 2 (50) 1.1/72 (38)
1.1/74 2.1/74 (56) 1.5/8 (41)
mas de 1.1/74 1.75 diam. 1.25 diam.

d) Distancia Maxima de los Pernos a los bordes: Ahora se especifica que
no sea mayor a 12 t ni 6.0 pulg. (150 mm), para evitar la separacion
entre las piezas que produce corrosion.
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B EJEMPLO 4.1

Disefie una conexion empernada para unir tres planchas de acero A36
(Fy=2.53 t/cm2, Fy =4.08 t/cm?2) mediante pernos 3/4" - A325. Se permiten
las 2 lineas de pernos indicadas. Ver Fig. 4.7

Las cargas de servicio son: Carga Muerta =4.5ty Carga Viva =18t
CONEXION CONTACTO.

SOLUCION P
T ;
Carga ultima (carga factorizada): . /\, 1
Pu=1.2*450 + 1.6*18 = 34.5 t Lineas de .
pernos - ~3/8

Resistencia de Disefio de las planchas: L%
(la plancha de 3/8" es la critica) *0 d) &) - =1/47
Ag = 20*0.95 =19 cmz; 73 A} 4}
An = [20 - 2(1.90 + 0.32)]*0.95 = 14.8 cm?2 sol | | [ |
Max. An = 0.85*Aq = 16.5 cm2; - =
controla Ae = 14.8 cm? =0

200mm.
U = 1.0 en planchas traslapadas N
fPnt=fF*Ag = 0.9*2.53*19 = 43.3 t l P/ZI IP/Z
fPnr=fFu*Ae = 0.75%4.08*%14.8 = 45.3 t P
Resistencia de disefio de los pernos: Fig. 4.7

Corte: f Rn = 0.65*(0.6*8.43)*2*2.87 = 18.87 t
Aplastamiento en Plancha de 3/8: fRn = 0.75*2.4*4.08*1.98*0.95 = 13.8 t

NuUmero de pernos: 34.5/13.8 = 2.5, digamos 4 pernos.

Ver disposicion de los pernos en la Figura, asi como la formacion de los
blogues de corte posibles.

Bloque de Corte: En la Plancha de 3/8"

f Pbc = 2*0.75*0.95*[0.6*2.53*12.5 + 4.08*(5 - 2.06/2)] =50.12t

f Poc = 2*0.75*0.95*[0.6*4.08*(12.5 - 1.5*2.06) + 2.53*5] =50.65t

Se observa que la resistencia de los bloques de corte es superior a la carga
ultima aplicada =34.5 t

Disposicion de los pernos: (Ver Fig. 4.7)

t = espesor de la plancha = 0.95 cm; Separacion entre pernos: 7.5 cm
Pu=34.5/4 =8.62 t; L = Distancia de la altima linea de pernos al borde
Verificar distancia L 3 Pu/(f Fu t) = 8.62/(0.75*4.06*0.95) = 2.97 cm.
menor que 5 cm. O.K.!
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4.2.3.2 Juntas sin deslizamiento

A veces es necesario conseguir una Junta sin deslizamiento entre sus partes
cuando se aplican las Cargas de Servicio. En realidad estas juntas resisten
las fuerzas aplicadas por friccién que se originan por la fuerza de engrape.
Asi, si la fuerza de ajuste es T como se ve en la Figura 4.8, la fuerza de friccion
sera: UT, donde p es el coeficiente de friccion entre piezas de acero y que
varia entre 0.2 y 0.6, aceptandose comunmente p = 0.33 para superficies en
contacto limpias.

La condicion limite impuesta para estas condiciones es aplicable en
Cargas de Servicio, no es un limite de resistencia.

Para wusar los mismos
meétodos que se conocen ya
para las Juntas Contacto, se ha

ideado, para efectuar el disefo, T
(obtener el namero  de $

P
conectores) el llamado _— _& uT
"seudo-esfuerzo de  corte", = =T I P
que se supone existe en el H ]
pernoy que es fy = uT/Ab. Asi, Lﬁi A

a pesar que en estas juntas no T
hay corte en los pernos cuando
no se ha sobrepasado Ila
resistencia a la friccion, esta
suposicion ayuda a encontrar
el nimero de pernos.

B EJEMPLO 4.2

Suponer que, en la Figura anterior, se trata de un perno A325 de 374"y que
M =0.33; Ap=2.86 cmZ.

Determinar el esfuerzo unitario de seudo-corte.

SOLUCION

De la Tabla 4.3 de ajuste minimo de los pernos para Juntas sin
Deslizamiento:

T=12.7 t, para perno de 3/4"

MT =0.33*12.7=4.2 t

fv=4.2/2.87 = 1.46 t/cm2

En la Tabla siguiente se observa para este caso F, = 1.2 t/cm2, que es el valor
dado por AISC para disefiar los pernos en este tipo de unién; se aprecia,
entonces, un factor de seguridad = 1.46/1.2 = 1.21.
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Tabla 4.7 Maximos Esfuerzos de "Corte" aceptables F, en ksi y (tcm?) en Juntas sin
Deslizamiento

Direccion de la carga y tipo de hueco

Estado de Cualquier direccion Transversal* Paralela )
superficie ranura larga ranura corta
en contacto Estandar ranurado

A325 A490 A325 A490 A325 A490 A325 A490

Clase A. Libre de

escamas y super- 17 21 15 18 12 15 10 13
ficies arenadas (1.2) (1.50) (1.06) (1.27) (0.84) (1.06) (0.70) (0.91)
con u=0.33 a 0.50

Clase B. Superfi-

cies arenadas 28 34 24 29 20 24 17 20
100% con pu=0.33 (1.97) (2.4) (1.69)(2.04) (1.40) (1.69) (1.40) (1.20)
a 0.50

Clase C. Galvani-

zado en caliente 22 27 19 23 16 19 14 16
superficies rugo- (1.54)(1.89) (1.33) (1.61) (1.12) (1.33) (0.98) (1.12)
sas

* Ver Tabla 4.8 para descripcion de ranuras.

Estos esfuerzos son aplicables para las Cargas de Servicio, cuando no se
considera tolerable un deslizamiento en ese estado; significa esto que se trata
de una condicion de servicio.

Sobrepasar a estos valores no es sindnimo de fractura en la junta. Evitar
los deslizamientos tienen gran importancia en casos de inversion de
esfuerzos, donde los sucesivos cambios de esfuerzos generaran
deslizamientos que pueden producir una falla prematura. Las uniones
empernadas de torres de antena o de transmision, por ejemplo, deben ser
necesariamente juntas sin deslizamiento.

En la Tabla 4.7 se han mencionado diversos tipos de huecos que se
emplean para la colocacién de los pernos y que son practicos para el acomodo
de las piezas; sin embargo, tienen influencia en la resistencia de las uniones
empernadas.

A continuacion se ha creido conveniente anadir una Tabla donde se describe
lo que se entiende por Huecos Agrandados o de Ranuras Cortas o Largas.
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Tabla 4.8 Dimensiones de huecos agrandados y huecos ranurados (pulgadas)

Tamafio nominal Huecos Huecos ranurados  Huecos ranurados
del perno agrandados cortos largos
(pulg.) (D) 9D >
5/8 13716 11/16 x7/8 11/16 x 1. 9/16
3/74 15716 13716 x 1 13/16 x1.7/8
7/8 1.1/16 15/16 x 1. 1/8 15716 x 2. 3/16
1 1.1/4 1.1/16x1.5/16 1.1/16x2.1/2
1.1/8 1.7/16 1.3/16 x1.1/2 1.3/16x2.3/16
1.1/74 1.9/16 1.5/16x1.5/8 1.5/16x 3.1/8
1.3/8 1.11/16 1.7/16x1.3/4 1.7/16x3.7/16
1.1/2 1.13/16 1.9/16 x1.7/8 1.9/16 x 3. 3/4

Se presenta, a continuacion, un ejemplo de una Junta sin Deslizamiento.

B EJEMPLO 4.3

Redisefiar la conexion del Ejemplo 4.1, para que sea también una Junta sin
Deslizamiento con huecos agrandados y material cuya superficie de contacto
se considera de Clase A.

SOLUCION

La carga de ServicioesP=4.5+18=225t

La Resistencia de Servicio de un perno en corte doble en Juntas en donde el
deslizamiento es critico (ver Tabla 4.7) = 1.2*2.86*2 = 6.86 t

El nimero de pernos requerido = 22.5/6.86 = 3.32, es decir: 4

Significa que, en este caso, se requiere igual namero de pernos que en la

Junta Contacto. Por supuesto que deberan ser ajustados a lo indicado en la
Tabla 4.3 para asegurar una Junta sin Deslizamiento.

4.2.4.1 Juntas con pernos en traccion

Lo que se trata a continuacion, en este tipo de conexiones, es gplicable a
Conexiones Contacto o a Conexiones sin Deslizamiento, ya que el tipo de
esfuerzo aplicado no produce un corrimiento entre las piezas, como en otros
casos, en que la trasmision de esfuerzos desliza una pieza con respecto a otra.
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En este habra a lo més, una tendencia a separarse de las piezas.

Queda la pregunta de lo que ocurrira en los pernos en traccion de las
Juntas sin Deslizamiento ya que en éstas los pernos estan previamente
traccionados por la fuerza de ajuste inicial y se podria pensar que la traccion
adicional podria afectarlos.

Se conoce que, mientras la fuerza de traccion aplicada en los pernos no
sobrepase la fuerza de engrape no habra separacién de las piezas y éstas
colaborardn en gran porcentaje a tomar la carga, por lo que no hay que
preocuparse de los pernos, siempre que no se sobrepasen las fuerzas
iniciales de engrape. Una vez separadas las piezas, s6lo los pernos tomaran
las cargas de traccion aplicadas y con una capacidad no mayor a la fuerza de
ajuste.

B EJEMPLO 4.4

Determinar el niumero de pernos A325 de 3/4" para trasmitir la fuerza
indicada: P = 100 Kips. (20% de la misma es carga muerta y 80% es carga
viva). Apb = 0.44 in2; Fpu = 120 Kksi

Considerar solo la unién de la T con la viga W.

SOLUCION

a) Resistencia de Diseio de
Pernos en Traccion:
f Rn = 0.75*120*0.75*0.44
f Rn = 29.70 Kkips

b) La fuerza aplicada factorizada

es:
(1.2*0.2*100 + 1.6*0.8*100)
Pu = 152 kips

c) Determinar el numero de
pernos requerido:
n=152/29.7 =5.12, es decir: 6 Fig. 4.9

4.2.4.2 Pernos en accion combinada de corte y traccion

En muchas uniones empernadas se espera que los pernos soportaran
acciones de corte y traccion simultaneas, como se puede apreciar en las
siguientes figuras.
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perno en corte < o
2L y traccion
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Fig. 4.10 Ejemplos de pernos en corte—traccién

Las Especificaciones AISC estan dadas separadamente para las Conexiones
Contacto y las Conexiones sin Deslizamiento para pernos en corte-traccion.

Enfoque LRFD para Conexiones Contacto con pernos en corte-traccion

Es l6gico suponer que los pernos sometidos a tracciéon solamente deben
resistir mas que los pernos que se encuentran ademas sometidos a corte.
Resultados experimentales concuerdan bastante bien con la féormula de
Interaccion siguiente, que tiene la expresién de resultados dentro de un
cuarto de circunferencia:

( Rut / f t*Rnt )2 + ( Ruv / f V*an )2 £1.0

donde R

Rut Carga de Traccion factorizada Ut traccidn
fv =0.75 % Ry

Ruv Carga de Corte factorizada 1.0

fv =0.65

Rnt Resistencia Nominal del perno
a Traccion pura

Rnv Resistencia Nominal del perno
en Corte puro

Las Especificaciones AISC han sim-
plificado la anterior expresion me-
diante una expresion lineal:

(Rut/f tRnt) + (Ruv/f anv) £ C
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que resuelta para Rut:
ft Rnt
v \nv

AISC prefiere dar una expresion con formato de esfuerzos unitarios; divi-
diendo por Ay y sustituyendo:

Rut£CftRnt' Ruv

Rut £ ¢ 0-75(0.75Fiyy) Ap _0:75(0.75Fpy) Ab Ruy
Ab Ab 0.65(0.60Fpy) Ap Ab

futE 0.56 CFp,-1.441

AISC ha tomado C = 1.25 y entonces para pernos A325, si se hace fut = F'u;
el mayor esfuerzo a considerar cuando hay traccion y corte simultaneos:

F'ut £ 0.56(120)1.25 - 1.44 fu, y redondeando: F'ut £ 85 - 1.4 fu
En esta forma, para los varios casos de pernos y si la rosca esta o no incluida

en los planos de corte, se tiene la siguiente Tabla.

Tabla 4.9 Esfuerzo Limite de Traccion cuando hay corte simultaneo

Perno Fu (k9) Fu (/o)

Pernos A307 39-1.8fw£ 30 2.747 - 0.127 fw £ 2.11
Pernos A325-N 85-1.8fw £ 68 5.989-0.127 fw £ 4.71
Pernos A325-X 85-1.4fw£E 68 5.989-0.099fw £ 4.71
Pernos A490-N 106 - 1.8 fuv £ 84 7.468 - 0.127 fuv £ 5.92
Pernos A490-X 106 -1.4fuw £ 84 7.468 - 0.099 fu £ 5.92

Nota.- Pernos con rosca iNcluida: N; pernos con rosca eXcluida: X

Enfoque AISC para Juntas sin Deslizamiento

También, en este caso, AISC usa una formula de interaccion lineal. Como
cualquier verificacion para este tipo de juntas se efectda en condiciones de
Cargas de Servicios, la constante C se reduce a 1.0, y si la traccién y el corte
en un perno en cargas de servicio son Ty V, respectivamente y al mismo tiem-
po Fv es el maximo esfuerzo unitario del "seudo corte" permitido en una cone-
xion sin deslizamientos, se puede escribir la siguiente expresion de
interaccion lineal:

(V/FAs)+(T/To)£1.0
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Ty es la fuerza de ajuste en el perno en este tipo de union. Ahora, si fv = V/Ao,
es el maximo esfuerzo unitario de corte para el perno en presencia de
traccion, entonces:

f, = (V/Ab) £ F (1.0 - T/Th)

Si se hace que f, se llame F'y, el maximo esfuerzo de corte en presencia de
traccion, y sustituyendo Fy, que es el esfuerzo permisible en seudo-corte en
ausencia de traccion, y cuyos valores fueron dados previamente:

ksi t/cm?2

para pernos A325
en huecos estandar F/ £17 (1-T/Th) £1.198 (1 -T/Ty)
(Ec. LRFD-J3.5)

para pernos A490

en huecos estandar ™V £21(1-T/Ty) £1.479 (1-T/Ty)

B EJEMPLO 4.8

Verificar si los 6 pernos A325-X de 1" de la conexion mostrada en la Fig. 4.12
son adecuados para trasmitir una fuerza P de 50 t, ya sea la unién Junta
Contacto o Junta sin Deslizamiento en material cuya superficie de contacto
es Clase B. EIl 20% de la fuerza es Carga Muerta y el 80% es Carga Viva.
Previamente se ha determinado que los perfiles Wy WT no tienen problemas.

SOLUCION

a) Junta Contacto:

Pu=1.2(0.2*50) + 1.6(0.8*50) = 76 t

Componente de Traccion:
Puy = 0.707*76 = 53.73 t
Componente de Corte:
Pux = 0.707*76 =53.73 t

La carga factorizada por perno es:
Traccion: Tu=53.73/6 =8.95 t
Corte: Vu=8.95t

- EnlaTabla4.8: Fig. 4.12
F'ut = 5.989 - 0.099 fuw; multiplicando por As: 'g. %
T'u = Fut™Ab = 5.989*A;, - 0.099*fw*Ab £ 4.71*Ap
Ab = 5.06 cm?
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Maximo T 'uv = 5.989*%(5.06) - 0.099*8.95 £ 4.71*5.06;
T'w=29.42£2383T'w=23.83t>T,=895t O.K.

Lo anterior indica que la traccion en el perno (8.95 t) no sobrepasa
T'w=23.83t

- También se debe verificar que no sobrepase la resistencia al corte.
La Resistencia de Disefio al Corte del perno en corte simple es
f Rnv = 0.65(0.60*8.4)1(5.06) = 16.68 t > 8.95 t

Como la carga aplicada en el perno no excede en Traccion ni en Corte a lo

indicado por las Especificaciones AISC para la acciéon combinada, significa
que el diametro y el numero de pernos es correcto.

b) Junta sin Deslizamiento:

Carga de Servicio en la Junta: P=50t; Px=Py=35.35t=0.707 x 50
En cada perno: T=35.35/6=5.89ty V=589t
De la Ec. LRFD-J3.5: F'\v=1.198 (1 - 5.89/23.1) = 0.89 t/cm?2

La capacidad de carga de servicio al corte por perno es F'v*Ap, = 0.89*5.06 =
4.52 t que no excede a 5.89 t; por lo tanto habra que aumentar el namero de
pernos a 8, los que, debidamente ajustados, constituyen una buena Junta
sin Deslizamiento, ya que en ese caso: T =V =35.35/8 =4.42 t en cada
perno.

4.2.5.1 Pernos en Conexiones con corte excéntrico

Cuando la linea de accion de la carga no coincide con el centro de gravedad
del conjunto de pernos se produce una accion de carga excéntrica como se
muestra en la Figura 4.13. Tanto el momento y la carga aplicada contribuyen
a efectos de corte en los pernos dando origen a lo que se que se denomina, en
este caso, "corte excéntrico".

I v an

|

Fig. 4.13
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Dos métodos se han desarrollado para el analisis de los esfuerzos que se
producen en los pernos por esta accion:

a) Andlisis Elastico Tradicional (método de los vectores), que considera los
pernos elasticos y la plancha rigida.

b) Analisis de resistencia ultima (analisis plastico) que considera que los
pernos rotan alrededor de un Centro Instantaneo de Rotacién y que el
esfuerzo que toma un perno es proporcional a su deformacién la que a su
vez es proporcional a la distancia a este centro instantaneo. En este texto
solo se tratara el primer método de analisis porque es simple y conduce
a resultados conservadores.

Para explicar el Método Elastico se pide ver la Figura 4.14 donde,
inicialmente, solo se considera la accion del momento M. Despreciando la
friccion de las planchas se tiene:

M=Ri1di1+Rz2d2+...+Rsds =SRd ..... (@)

La deformacién es proporcional a la distancia al centro de gravedad del grupo
de conectores, ya que se supone que todos los pernos son de igual area y por
lo tanto el esfuerzo que se desarrolla en cada perno es proporcional a esa
distancia.

Ri_R2_ R

di do ) ds PR

[

|

|

|
1o

|
|
M/
Escribiendo en términos de R1y di: I ¢ ¢, Conexidn con
: momento
Ry = Rids. R,= R1d? .Re= Ride
d1 (0} (07}
. /Rs
Sustituyendo en (a): ® ®
\ / \R
2 2 2 4
m=Rdi Ridy Ridg Rzl N4,
d1 d1 d1 N/
‘_d__X_H_. Fuerzas en
2/ \'% conectores
_Ri, o, 2 2 4/ \ TR
M===(df +d5+ ..+ d§) R 1, dg\ 5
ch 1 // \\
N
@ ®
RLS Rﬁ/
M==23 (df)
d1j=g
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M . (o1
R1=
a df
Para el perno 1: i
M . di
Ri=—=% 2'
a dj

0 en general: ]

Si se desean las componentes verticales y horizontales de R:

Rx _ Ry_
—2 =yl —Z=x/dj
R yidi Yy R di
por lo que
_M .y _M
Rx= éd-z Ry o
i | ad;

Como diz = (X2 + y?):

oM.y - M. x Fig. 4.14
T AxttTay?

R - 2 + 2
Por lo tanto: J Rk Ry.

Ahora si se considera aplicado el corte en cada perno: Ry = P/SN, siendo SN
el nUmero de pernos, finalmente:

R=1 (Ry+Ry)*+RE

8 110cm 1ot
B EJEMPLO 4.9 R Ry
En el Braquete de la Fig. 4.16, v R
determinar los esfuerzos R en —O—Or RO RO ' @
los pernos mas afectados. 10 $RY Ry
R R
SOLUCION —O— o’ 0o
10 'Ry Ry
En la figura se observa | Ry Ry
rapidamente, que los pernos 4 5% ?GRX @OGRX
y 6 son los mas solicitados. - Ry
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Excentricidad de lacargae =10+ 4 =14 cm.

M=

10*14 = 140 t-cm

Sx2 + Sy?2 = 6(4)2 + 4(10)2 = 496 cm?

Rx = M.y / (Sx2 + Sy?) = 140*10/496 = 2.82 t
Ry = M.X / (Sx2 + Sy?) = 140*4/496 = 1.12 t
R,=P/SN =10/6 = 1.67 t

R :\/(Ry"‘ Ry)2+R2 =4/(L12+1.67)2+2.822

R =

3.96t

B EJEMPLO 4.10

En el Braquete de la figura del Ejemplo anterior verificar con AISC-LRFD, si
los 6 pernos de 374" ASTM A325 (el roscado fuera de los planos de corte) son
capaces de resistir la carga de servicio P = 10 t (40% de carga muerta y 60%
de carga viva) como Conexion Contacto y Conexién sin Deslizamiento.
Suponer que la plancha es lo suficientemente gruesa como para no originar
un estado limite en la misma. Clase de superficie B. A, = 2.87 cmz2.

SOLUCION

a)

Conexion Contacto:

La carga factorizada sobre los pernos mas solicitados:
Ru=1.2(0.4*3.96) + 1.6(0.6*3.96) =5.70 t

La resistencia de Disenio del Perno al corte:
f Rn = f (0.6Fpu)m*Ap, = 0.65*0.6*8.43*1*2.87 =9.37t>5.70t O.K.

Conexién sin Deslizamiento:

Si se requiriera que la conexidén no tenga deslizamiento entre sus partes
en condiciones de Carga de Servicio:

Fv=1.97 t/cm2 en huecos estandar para pernos A325 con superficie de
contacto Clase B. (Ver Tabla 4.7)

Rpermisible = Fv*M*Ap = 1.97*1*2.86 = 5.63t>3.96t O.K.



PROBLEMAS

PROBLEMAS

4.1 En el Problema 3.2 del Capitulo 3, determinar f P, conforme a la
resistencia de los pernos indicados.

Juntas Contacto.

4.2 En el Problema 3.5 del Capitulo 3, determinar f P, aplicable a dicha

conexioén, considerando:

(@) Junta Contacto.

(b) Si la carga de servicio aplicada es 20 t ( 30% carga muerta y 70%
carga viva ), verificar si los 4 pernos &/8" A325-X son suficientes o
es necesario cambiarlos por un diametro mayor, si la unién es Junta
sin Deslizamiento con superficies Clase B.

175
4.3 ’<—>1

)

P, = 8!

2 1
O @]
o [ |
™~ |
- © | © |
~ I |
o o O
1 H |

C5200x42

Disenar la conexion del braquete para
la carga excéntrica P..

Usar pernos ASTM A325-X

Acero del perfil y plancha: A36

Procedimiento:
(1) Determinar esfuerzos en pernos.

(2) Seleccionar diametro de pernos y
verificar corte y aplastamiento.

| \CR 20 (3/4")
(3) Verificar espaciamientos.

(4) Si la Junta se desea convertirla en Junta sin Deslizamiento y la
carga de servicio es, P = 4 t, verificar si es posible la solucién
obtenida enteriormente. Superficie Clase A.

4.4 Material: Acero A36
Pernos £5/8" A325

Determinar Tu y Cu maximos

aplicables en la conexion J
B6

mostrada.
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4.5 La figura muestra el empalme
de la "pata" de una torre de
antena formada por Ls de acero
A36.

Las Cargas C y T son cargas de
servicio.

Verificar si la unién tipo Junta
sin Deslizamiento esta confor-
me.

Superficie Clase B.

Nota.-
Las medidas en mm.

4.6
L300 N
/ ]
TU:GT / Cu
T |
A @) / @)
o / Cy Hy =15t
S| — 1
I T
A O

LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

<+ o
A
(] ! —
| ¥
|
o I
i
Q |
| O 4 PERNOS
o @P5/8"-A325-X
1] !
l o
I |
==
] [
" | © | 4 PERNOS
--Jl- $5/8"- A325-X
1]
|
(e ]
< | L
/r% i 45
i | —121/2°%1/4”
L3%5/16 L4

La plancha de apoyo de Acero A36
estd anclada a concreto con 4
pernos de anclaje £ 3/4" - 500,
ASTM A307.

Verificar si dichos pernos de anclaje
son adecuados para corte-traccion,
asi como su apoyo en la plancha.

Nota.- En este problema no se estu-
dia la resistencia del concreto a los
esfuerzos de los pernos de anclaje.

Las medidas en mm.
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Capitulo 5

Soldadura

5.1 GENERALIDADES

En el Capitulo 2 de este texto se trato del tema concerniente al material que
se emplea para las soldaduras. En este Capitulo se amplian estos
conocimientos para describir los Procesos de Soldaduras, la calidad de la
soldadura, la resistencia esperada de los cordones de las soldaduras y su uso
adecuado en las conexiones. Se tratardan sélo conexiones elementales
dejando, como en el caso de las conexiones empernadas, las uniones de Viga
a Columnay otras para el Capitulo 9. Se ha creido conveniente dar una breve
resefia historica del desarrollo de la soldadura, desde sus inicios hasta el
presente, con el objeto de que el lector aprecie que la soldadura es una unién
muy antigua, con un gran futuro.

5.1.1 Desarrollo historico de la soldadura

La soldadura es el método para unir dos o mas piezas de metal calentando-
las hasta que estén en estado pastoso, empleando o no presién. Se han
encontrado objetos de arte que datan desde la época de los egipcios (3000
A.C), en que se ve que las uniones se han realizado fusionando el metal. Este
tipo de soldadura es conocido como Soldadura de Fragua y que se mantuvo
en vigencia hasta el siglo pasado. En la actualidad la soldadura de fragua es
un arte practicamente olvidado, siendo, ahora la soldadura, un proceso
mucho mas complejo y refinado.
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En la segunda mitad del siglo pasado, aprovechando las ventajas del arco
voltaico (1877), aparecen las primeras maquinas para soldar, haciendo uso
del calor intenso que genera el arco eléctrico, inicialmente con electrodos de
carbon y luego con electrodos de metal desnudo (N.G. Slanvionoff, ruso,
1888). En USA, Strohmeyer (1889) consigue la primera patente para el uso
de electrodos protegidos para obviar los inconvenientes del electrodo no
protegido que oxida la soldadura.

Casi al mismo tiempo, T. Fletcher consigue cortar metal con una mezcla
de oxigeno y acetileno que produce una llama de intenso calor.

Inicialmente la soldadura moderna fué de uso intenso en la reparacion
de barcos dafados, en especial en la 1ra. Guerra Mundial.

Se continud, luego, con la experimentacion de los procesos de soldadura
de arco con gas inerte y se mejor6 el material de proteccion (recubrimiento
de los electrodos) y el polvo llamado "fundente" para la soldadura sumergida.

Al presente hay muchos sistemas desarrollados para efectuar soldaduras
de distintos materiales; se puede decir que para cada caso particular hay un
proceso especifico. La tendencia es a la mayor automatizaciony seguridad de
la soldadura, con un manejo adecuado de la fuente de calor y cuidado contra
las distorsiones, con el empleo de sensores y computadoras que controlan el
proceso y la velocidad de la ejecucién de los cordones. En este texto se tratara
de la soldadura aplicada al acero estructural.

5.1.2 Procesos basicos

La soldadura se origina por la fusiéon de metales que se calientan para unirse
y formar un so6lo material, procurando que no se oxide con la atmésfera. La
fuente de calor es la energia eléctrica que produce el arco eléctrico, por lo que
se le denomina Soldadura al Arco. Las piezas a las que se les aplica este calor
deben tener un espesor de mas de 2 mm. para que no se "quemen". Para
piezas de menor espesor se debe usar la llamada Soldadura de Resistencia
Eléctrica, que a través de puntos, con una corriente de alto amperaje,
produce una fusién localizada del material, y las piezas delgadas se unen
como en una costura.

En este texto nos referiremos solamente a la Soldadura al Arco aplicable
a aceros estructurales de facil soldabilidad (contenidos bajos de carbono y
aleaciones) y a los procesos de soldaduras mas conocidos: Soldadura con
Arco Protegido y Soldadura de Arco Sumergido. La denominacion de los
mismos esta relacionada a la forma como se funde el electrodo para formar el
material de relleno del cordon.
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Electrodo Electrodo
ﬁ direccidn del corddn
T —
Recubrimiento : | tubo del
|
o metal de
S aportacion fundene
., . gases de
metal de gportacidn A
sscorla proteccidn eSCOria
é fundente
7 .
metal fundido

Soldadura con electrodos de Proceso de soldodura de arco

arco manual protegide sumergido

Fig. 5.1

Proceso de Soldadura al Arco con Electrodo Proteqgido:

Es el proceso mas antiguo y el mas simple. El calor derrite la varilla protegida,
que es de acero con un recubrimiento que rodea al electrodo; este
recubrimiento origina al quemarse alrededor del material recién depositado,
una atmosfera de gas rico en CO gque impide el paso del oxigeno hacia la
soldadura, formando CO2. El recubrimiento del electrodo es una mezcla de
celulosa, carbonatos y aleaciones que previamente se muelen y luego se
cocinan para secarlos y pegarlos al electrodo. Este recubrimiento realiza las
siguientes funciones: Evita al oxidaciéon del material con una atmésfera
adecuada, como se dijo anteriormente, y ademas produce una costra que
depositada encima de la soldadura mantiene el cordon fuera del contacto del
oxigeno del aire mientras se va enfriando.

El material del electrodo se designa, en las Especificaciones ASTM, como
EABXX, en donde E significa electrodo protegido, AB corresponden a los
numeros de la resistencia a la fractura del material depositado por el elec-
trodo, Fu, (Ej.: EBOXX, E70XX, etc.) y XX es la denominacion que identifica
el tipo de corriente o la posiciéon para el soldador.
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Proceso de Soldadura al Arco Sumergido:

En este caso el electrodo es una varilla desnuda continua de acero. EIl arco
se efectlia dentro de una capa gruesa de fundente que es un polvo inerte que
aisla la soldadura de la atmdsfera para que no se oxide. Este polvo se retira
con una aspiradora y se guarda para otra ocasion.

Como se deduce, este proceso es adecuado para maquinas automaticas
0 semiautomaticas, pero tiene el inconveniente que soélo realiza soldaduras
"planas”, si no el fundente se derrama.

Los electrodos son designados por el prefijo F seguido por dos digitos que
indican Fu (esfuerzo de fractura del material depositado) y luego por EXXX
que designa el tipo de electrodo que se trata.

5.1.3 Soldabilidad de los aceros

No todos los aceros conocidos son soldables; sin embargo, se procura que los
aceros estructurales sean soldables para su mejor aprovechamiento.

La soldabilidad es la propiedad del acero para lograr soldaduras libres de
problemas. Depende mucho de la composicion quimica del acero y en
especial del contenido de carbono.

A continuacion se da una Tabla con la composicién quimica de los aceros

al carbono que indica los contenidos de los diferentes componentes que los
integran y que tienen que ver con la soldabilidad del acero.

Tabla 5.1 Composicién quimica del acero soldable

Elemento Rango Normal Porcentaje que requiere
(%) cuidado especial

Carbono 0.06 - 0.25 0.35

Manganeso 0.35-0.80 1.40

Silicio 0.100 max. 0.30

Sulfuro 0.035 méx. 0.05

Fésforo 0.030 méax. 0.04
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5.1.4 Tipo de Juntas soldadas

Los tipos de Juntas Soldadas basicas se muestran en la figuras siguientes
donde prima la formas en que se unen las piezas. Dos de ellas merecen
especial atencion: Juntas a tope y las Juntas traslapadas.

T | il —
i |

Junta tfraslapada

Junta a tope

+ -+ -+

Juntg en T Junta de esquing Junta de borde

Fig. 5.2

Las Juntas a tope sirven para dar continuidad a dos piezas a través de sus
bordes. Muchas veces estos bordes se preparan con biseles para que la
soldadura penetre.

Las Juntas traslapadas sirven para que dos piezas se unan a través de
sus costados y son muy conocidas en las soldaduras de perfiles angulos con
planchas. No requieren preparacion especial de sus bordes.

|
1
\
|

Fig. 3.3 Ejemplos de Juntcs traslapadas
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5.2 SOLDADURAS ESTRUCTURALES
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Son 4 tipos: Soldaduras Acanaladas, Soldaduras de Filete, Soldaduras de

Tarugo y Soldaduras de Ranura.

gt i

Soldodura acanalada Soldadura de filete Soldadura de

ranura

Fig. 5.4

5.2.1 Soldaduras Acanaladas

Soldadura de
tarugo

Son soldaduras a tope que conectan dos piezas que se encuentran en el
mismo plano. Muchas veces trasmiten la fuerza total de una pieza a la otra,
por lo que deben ser preparadas mediante biseles o0 "canaletas" donde se
deposita el material de la soldadura para una penetracion total de la

soldadura. Cuando no se requieren secciones completas de soldaduras se les
denomina soldaduras de penetracion parcial, depositandose s6lo una parte

de soldadura.

T T

3 823 3¢

'~ —_—

Y
4
Y

sin bisel bisel en V bisel V doble
6 > "
bisel simple bisel doble bisel U

>

bissl J doble

A
T
Y

bisel J simple

Fig. 5.5 Tipos de Soldaduras de penetracion total

Estas soldaduras requieren mucha precision en los alineamientos de las

piezas, asi como el empleo de soldadores calificados.

Los esfuerzos que
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trasmiten son directos, es decir, de aquellos que unen las piezas o que tratan
de separarlos ya sea por traccién o corte, a diferencia de las soldaduras de
filete que s6lo son capaces de trasmitir cualquier esfuerzo de una pieza a otra
con esfuerzos de corte internos en la seccion de soldadura.

5.2.2 Soldaduras de Filete

Las soldaduras de filete, como se dijo, no requieren preparacion de bordes y
son faciles de ejecutar, en especial en el sitio de la obra.

Son llamadas también "soldaduras de angulos” porque son especiales
para conectar perfiles angulos con planchas (cartelas en nudos de
armaduras).

/L

-
{

-_—

Fig. 5.6 Soldadura de Filete

5.2.3 Soldaduras de tarugo o de ranura

En las figuras siguientes se muestran soldaduras de filete junto con soldadu-
ras de tarugo o de ranura. Son adecuadas para prevenir que las piezas en la
conexidn se distorsionen entre cordones muy separados, disminuyendo las
distancias de separacion de las piezas, y, para transmitir esfuerzos.

Fig. 5.7 Soldadura de faruge o ranura
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5.2.4 Simbologia de la Soldadura

Con el objeto que se establezca una comunicacién entre el disefiador y el
personal encargado de efectuar las soldaduras, a través de los planos y
dibujos, se ha ideado una simbologia y que se muestra a continuacion y que
se debe a la Sociedad Americana de Soldadura (AWS).

SIMBOLOS BASICOS

Tipos de soldaduras

Acanglada (a tope)

Tarugo o

ranuira cuadrade V Blsel U J v v

Canto Filete

cbiertg redonda

—~ N "V VNI

4 °
Simbolos suplementarios

Respaldo Espaciador Soldar todo Soldadura Contorno
alrededor en sitio

o = ——

Simbolo da acabado Angulo de la canaleta

Simbolo de contorno
Longitud de soldadura

Paso (espaciamiento de
— soldadura intermitente)

Soldar todo alrededor

Abertura de la raiz

Tamafio

LINEA DE REFERENCIAS Soldar en sitio

= |

Especificacidn u ofra

referencia { quo opuesio
\ ( FLECHA:
L @ P une la linea de
% \ /1 referencia con
Se puede omTﬂr/ { lajunta
[ lado da la flecha

SIMBOLO BASICO DE
SOLDADURA

Fig. 5.8
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Los simbolos de soldaduras se escriben de izquierda a derecha a lo largo de
la Linea de Referencias, de acuerdo a la convencién usual de dibujo.

A continuacién se dan algunos ejemplos de uso de la simbologia de
soldadura.

Significa soldar todo alrededor con

soldadura de filete de 1/4" Fig. 3.9 |

I

Significa soldar tanto el lado indicado de la flecha como al otro lado con
soldadura de filete de 6 mm.

ovan

+ |

\/ Fig. 5.10
Significa soldar con soldadura 5 6
acanalada de 5/8" en una longitud 8 1/8
de 6" con una abertura de raiz de 60°

1/8"y el bisel hace un angulo de 60
grados. T | T
60’

G Fig. 5.11
t \4"/ 1§

DETALLE 1/8

5.2.5 Factores que afectan la calidad de la Soldadura

a)Posicioén para soldar

Cuando se trata de soldaduras ejecutadas manualmente por un operario
calificado, la calidad asi como la velocidad de avance que se obtiene al
ejecutar un pase, estan muy ligados a la posicion en que se realiza la
soldadura.

Se conocen 4 posiciones que hacen que el soldador tenga una mayor o
menor dificultad para ejecutar los cordones.
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Horizontal Vertical
Plana orizonta erfica Sobrecabaza

Fig. 5.12

La Posicién Plana (flat), es la posicion mas facil y debe preferirse por la
velocidad y calidad; la posicion horizontal, permite obtener buenos
resultados pero a menor velocidad; posicion vertical, similar a la anterior; y la
posicion sobrecabeza que es la mas dificil y que solo es correctamente
ejecutada por soldadores calificados usando electrodos especiales con
velocidad reducida, por lo que este tipo de soldaduras so6lo debe efectuarse en
sitio en casos especiales.

b)Calificaciéon del Soldador

La calidad de la soldadura dependera enormemente de la habilidad del
soldador que las ejecuta en forma manual o del operario que controla una
maquina semiautomatica de soldar. En el caso del soldador que ejecuta
soldaduras manuales de electrodos protegidos se debe tener la seguridad que
esta calificado para ese trabajo. Existen escuelas de ensefianza especializada
gque otorgan Certificados para garantizar que el soldador es habil para soldar
en determinadas posiciones. Sin embargo, cuando no es posible conseguir
soldadores adiestrados, para asegurar su competencia, se presenta una
Prueba de Campo que se describe a continuacion:

cos’ruru\ cortar a soplete )
N f 25 im"l >
// /3 BN\Y

2 25 b 2
abertura
25 de rafz

N
o
0
9]
A

\[“d ebe esmerilarse
| J

| 9.5 mm
| L .
1 200 Fig. 5.13
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Se preparan dos planchas, como se muestra en la figura anterior, y se le
pide al soldador que efectle la soldadura en la posicion que se desea probarlo.
Una vez que se enfria el especimen, se esmerila el cordén y se corta en 4 tiras.
Se consideran para las pruebas las dos centrales, porgque las externas tienen
siempre defectos de soldaduras por el inicio y fin del arco que aumenta la
corriente quemando el cordén. Estas tiras se doblan de canto hasta formar
una U, alrededor de un tubo de 2", con la ayuda de una palanca. Un ensayo
de doblado se hara contra la raiz y otro contra el refuerzo.

Se puede decir que el ensayo ha dado resultados correctos si luego del
doblado no hay indicios de rajaduras de la soldadura.

c) Preparacién adecuada de los bordes

En la siguiente figura se muestra como se preparan los bordes en soldaduras
acanaladas.

dngulo de
bisel

4,7/ - aberlura canalsla
2 3 S o

_>H<_uber’rura platina de respaldo k- f ‘)‘ }e
de raf: abertura cara de )
8 raiz de rafz  raiz longitud de
espaciador
Fig. 5.14

Existen Tablas con esquemas de todas las uniones que se pueden hacer
y donde se muestra la geometria de las canaletas. Las uniones que siguen
estos detalles se denominan Juntas Precalificadas AISC-AWS. En este
texto se recomienda que se revisen las paginas 5.180 a 5.196 del Manual
AISC-LRFD; cuatro de ellas han sido reproducidas en este texto so6lo para
fines de ensefianza. Ciertamente que el grosor de las piezas asi como su
separacion, la posicion del soldador, etc. se toman en cuenta para definir la
geometria. La experiencia indica que las soldaduras que siguen los
lineamientos de las Juntas Precalificadas no tendran problemas en la
deposicion del electrodo derretido.

d) Control de las distorsiones

Otro factor que afecta la calidad de la soldadura es el encogimiento que
ocurre en la soldadura cuando se enfria. Este encogimiento se debe al
intenso calor que origina que parte del material se licle mientras que en su
alrededor continue sélido, propiciando distorsiones importantes en las piezas
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JUNTAS SOLDADAS PRECALIFICADAS
Soldadura de Filete

(D

Metal base con Metal kbase con
espesor { 1/4"Z6 mm espesor 3 174"
(A) (8}

Tamano maximo de soldadura de
filete a 1lo largo de bhordes

(C) {»)

Juntas T inclinadas

Note: £, E', = effective throats dependent on magnitude of root opening R,. See AWS 3.3.1.
Subscript n represents 1,2,3 or 4,

*Angles smaller than 60 degrees are permitted; however, in such cases, the weld is considered
to be a partial joint penetration groove weld.
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[ 4
Soldaduras acanaladas de penetracion total
Soldada sin bisel (1)
Soldadura a tope (B}
Soldadura de esquina (C)
Preparacidn de canaleta
Espesonr
Material hase Tolerancias l;ri-:‘::‘ec;—
Pr:gesn DESig:ineacidn (U = uniimited) ﬂbez\;ur-a I oo oo ggf.;?i?;ag?;c:::‘aﬂﬂtaS
fSoldadural Junta T T raiz detalla ajusta
B-Lia Y4 max — A=T, +V18,—0 + Vs, - V1o All —_ N
Smaw C-L1a Ya max 4] AR=T, + g, —0 + Va,— V8 Al —_ —_
Not
oMy | BliaGF | mex | — R=T; +Ye—-0 | +¥a-Vis All | required [ AN
Soldada sin bisel (1)
Soldadura a tope (B)
Preparacidn de canaleta
Es?esor
Material hase Tolerancias Protec-
= i id
Pm:‘gesn Designacidn (U = unlimited) ﬂbeg:ur‘a como se como se Posicidn ;;5 np:r-a
ol dadural Juﬁ:a T, T otz detalla adusta Permitidal (FCAM) [Motas|
SMAW B-L1by V4 max — | A=Ty/2 + V15, -0 +ms,— 18 All - C\N
Not | AGC,
e | BiibGr | %max | — | A=otow +Y15,-0 +Yi6,— %8 Al 1 required | N
SAW B-1L1-8 %5 max — R=0 =0 + Ve, ~0 F s N
SAW B-Lia-S %8 max — | R=0 =0 + Ve -0 F e CN
Soldada sin bisel (12
foldadura Jjunta T (T)
So0ldadura de esguina (CH Back gouge
Espesor Preparacidn de canaleta
Material base ~
Tolerancias Protec—
= Hie cidn a
Proceso |[Designacidn (U - unhmlmd) nhegzura COMD Se comD se Posicidn |gas para
sulg:dupa Jui:a I Ts raiz detalla ajusta Permi tidal (FCAW) [Notas|
SMAW TC-L1b Y4 max 8] R=T/2 + Y16, —0 -+ Y46, ~ V8 Alt —_ CJ
Not
gg:w TC-LI-GF | %8 max U | A=0t0 % +V18,~0 +%e,—- 18 Al | requireg | ACW
SAW TC-L1-8 Y5 max R=0 =0 +Vig,—0 F - J,.C
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JUNTAS SOLDADAS PRECALIFICADAS
Soldaduras acanaladas de penetracion total

Soldadura acanalada en U (2}

Tolerancias

Soldadura a tope (B)
ComMO Se como Se
detalla ajusta
R=+V§,—-0 + Vs -1
a=+10]-0°| +107-5°
Esp?sur
material base Preparacidn de canaleta Protec—
= imi Posicidn | cidn a
Pnzfso Desigpacidn (u unlimited) Abertura Angulo de Permitida|gas parajMotas
soldadura de .Junta Ty Ts de raiz canaleta (FCAW
R=Va a = 45° All — N
SMAW B-U2a U — A=% o = 30° F.V,OH — N
A=12 o=20° F.V,OH — N
R=%8 o = 30° F,V,OH |Required|{ AN
GMAW
FCAW B-U2a-GF U — R=% o =30° FVOH [ Notreq.| AN
A=Y o =45° FV,OH | Notreg.; AN
SAW B-L2a-S 2 max — A=Y a=30° F — N
SAW B-U2-8 U — R=% a=20° F —_ N

Soldaduwra acanalada en U (2}

Tolerancias

Soldadura de esguina (C)
COMO S5e como se
detalla aJdusta
A= +%e —0| +¥,—-Ye
a=+107-0° +107-5°
=T
Espesor
material base
FPreparacidn de canaleta Pﬂgtec—
= imi Posicidn | cidn a
Froceso Designact dn (U = unimPed) Akertura Angulo de  |Fermitidaigas para|Notas
soldadura Junta Ty T de raiz canaleta
R=Ya o =45° All _ Q
SMAW C-Uz2a U u R=% a=30° F.v.OH — Q
A=V a=20° F.V,OH -_ Q
R="%s o= 30° F.V,OH |Required|j A
GMAW
FCAW | C-U2aGF U U R=% «=30° FV.OH |Notreg.| AQ
R=1a o= 45° FV,OH | Notreq. | AQ
SAW C-L2a-5 2 max u R="Y «=30° F — Q
SAW C-uz-8 U U R=% a=20° F - Q
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JUNTAS SOLDADAS PRECALIFICADAS
Soldaduras acanaladas de penetracion total

Soldadura

Soldadura acanalada en V(2)

a tope (B>

Back gouge
2at
Ty

Espesor Preparacidn de canaleta
material base
. Tolerancias Frotec—
Proceso . . (U = unlimited) abertura de ralz o cidn a
de Designacidn cara de raiz como se como se |Posicidn |gas para
coldadupa| € dunta T, T, [noulodecanaleta) detalla ajusta vermitida| (FCAW) [Hotas
AR=0to ¥ +V15,—0 + Y8, - %
SMAW B-U2 u _— f=0tc +%15,—0 Not limited All _ C.N
a = 60° +107-0° +10;-5°
A=0tc s + Y16, —0 + e, -
MA "
Ec Aw B-U2-GF U — | f=0t0% +6,—0 Not limited Al e "fﬁ:ed A!'f,: '
a = 60° +103-0° +10:-5° a
A=0, a=60°
¥ _ '
Over 2 to 1 f = V4 max
o A=zx0 +%6,—0
A=0 a= :
SAW B-L2c-§ |Overttotlz| — | ,_ 1(/)2 ;axeo f=+0-f +Vie F — CN
a=+100-07 +107-5°
Over 1¥210 2
Soldadura acanalada en U(2)
Soldadura de esquina (C)
Back gouge
Espesor Preparacidn de canaleta
material base
. Tolerancias F?qtec—
Procese |pecignacidn (U = unlimited) ahertura de raiz o cidn a
de de Jjunta capa de Pali como se comMo se Posicidn |gas para
soldadura T T» |ingulodecanaletal detalla ajusta permitidai (FCAW) [Motas
A=0to s + Y15, -0 + Y18, -8
SMAW Cc-uU2 U U f=0to% + s, -0 Not limited All — CJR
a = 60° +107-0° +107-5°
R=0to s +6,-0 + Ve, — Yo
MA g g B
(éc A\‘fvv C-U2-GF U U | f=0to% | +%s-0 Not limited Al {egfj‘i’,‘ed A'gJ
a = 60° +107-0° +107-5°
R=0 +0 + %8, -0
Saw C-L2b-S 1 max u f = Va max +0,-V +Vi6 F — CJ.R
o = B0° +107-0° +107-5°
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o creando esfuerzos residuales. Para disminuir estos problemas se
recomienda seguir una Secuencia de Soldadura, es decir mantener un orden
adecuado para soldar los elementos.

Existe una especializacion muy ligada a la experiencia para evitar las
distorsiones en el caso de planchas grandes como en tanques o depdésitos
soldados.

seccion cajon
Fig. 5.15 Ejemplo de secuencia de soldadura

5.2.6 Defectos en las soldaduras

Los defectos mas importantes por una técnica inadecuada de soldadura son:
la socavacidn, la falta de fusién y penetracidon ,la inclusién de escoria y la

porosidad.

Socavacion Falta de fusidn

: % 7

Penetracidn incompleta

Inclusién de escoria Burbujos de gas

7 A

Fig. 5.16
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La socavacion es quizas el defecto mas frecuente y se debe a un exceso de
amperaje. Se produce la llamada "soldadura quemada".

Se denomina falta de fusidon cuando el material base y el de aportacion
no se unen. Se debe a que existe material extrafio en la unién que impide
una buena ligazon.

La penetracion incompleta es el caso en que el electrodo derretido no
llega a la raiz. Se origina esta falla, en una mala preparacion del detalle de la
canaleta o al empleo de electrodos de didmetros excesivamente grandes para
la canaleta, velocidad excesiva de deposicion o corriente insuficiente.

La inclusion de escoria consiste en la gesencia de 6xidos metalicos
dentro de la soldadura, 6xidos que son el resultado de las reacciones
guimicas entre el metal, el aire y el recubrimiento del electrodo durante el
depdsito y la solidificacion del metal de aportacion.

La socavacion y la penetracion incompleta son detectadas visualmente.

5.2.7 Inspeccion y Control

El éxito enorme que han tenido las estructuras soldadas se ha debido en
buena parte, a que han seguido las siguientes condiciones para la inspecciéon
de la calidad de la soldadura:

1. Establecimiento de buenos procedimientos de soldadura. Como la
adopcion de las Juntas Precalificadas y las Normas AWS. Uso de los
electrodos apropiados.

2. Empleo de soldadores u operadores calificados, solamente. Soldadores
que muestran certificados de capacidad o que han pasado pruebas de
calidad.

3. Empleo de inspectores calificados con experiencia y su presencia
continua en el taller y en la obra.

4. Uso de técnicas especiales de inspeccion cuando se necesita.
5. Maquinas de soldar cada vez mas perfeccionadas.

Existen varios métodos para la inspeccion de las soldaduras, siendo el
visual el mas simple pero que requiere experiencia; se debe tener presente el
tamano, forma y longitud de los cordones, asi como la cavacién. La
radiografia y el ultrasonido son métodos que se aplican en soldaduras
importantes de una estructura y en casos de seguridad, como en los tanques
a presion.



5-18 DISENO ESTRUCTURAL EN ACERO LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

5.2.8 ¢Qué ventajas tiene la soldadura con relacion a los pernos?

| |

.: - ) I ’ - >
\ conaxidn 1 %
de esquina I
) 1 \J 14\ Z
Pdrico rigide a dos aguas — \
conexidn conexion
con pernos soldada

Fig. 5.21

En la figura anterior se muestran dos conexiones de la esquina de un Pdrtico
Rigido a dos Aguas. Es una conexién para trasmitir Momento y Corte,
principalmente. Para la conexion empernada se requieren huecos, pernos,
planchas adicionales y gran precision; también hay que considerar pérdida
de resistencia por los huecos, pero se puede ejecutar en la obra sin mucha
dificultad.

En la conexion soldada se nota un limpieza en los detalles, menos piezas
adicionales y sin huecos, pero se aprecia que seria muy dificil ejecutar todos
los cordones de soldadura en obra, casi se diria imposible, por lo que, al
menos, esta conexion debe ser realizada en taller y el empalme con el resto
de la construccion en otra zona del portico menos esforzada, por ejemplo en
el P.1., con juntas empernadas o soldadas.

La economia de una conexién depende de muchos otros factores, entre
los cuales esta el costo de la mano de obra que se aprecia por el tiempo de
ejecucioén de la conexion; sin embargo, el costo de la mano de obra en Peru
es reducido, en comparacion con el de otros paises, por lo que el autor de este
texto se inclinaria por usar la mayor cantidad de conexiones soldadas
posibles en una construccion.

5.2.9 Limitaciones en tamafnos y longitudes de Soldaduras de Filete

A continuacion se tratan las conexiones con soldaduras de filete mostrando
las recomendaciones que AISC-LRFD ha establecido para asegurar que éstas
se efectlien correctamente y sean capaces de tener las Resistencias de disefio
que se trataran después.
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1. Tamafo minimo: Ver Tabla 5.2

Tabla 5.2

1777 X

Ws min

Espesor de la pieza
mas gruesa unida

Tamafo minimo
soldadura de filete

Tamafio minimo garganta
sold. Penetracion parcial

T
(pulgadas)
pulg. mm pulg. mm
1/8<T £ 3/16 1/8 3 1/16 1.5
3/16<TE£ 1/4 1/8 3 1/8 3
1/4<TE£1/2 3/16 5 3716 5
1/2<TE£3/4 174 6 174 6
3/4<T£1.1/2 5/16 8 5/16 8
1.1/2<T£2.1/4 5/16 8 3/8 9.5
1.1/4<TE£6 5/16 8 1/2 12
6<T 5/16 8 5/8 16
2. Tamaio maximo de la soldadura:
[T 1/4
Cuando el espesor del borde es me- .F ‘ A We
nor o igual a 1/4", el espesor maxi- I
mo puede ser ws = 1/4" (6.4 mm) | 16
Cuando el espesor del borde es ma- + A ¥s
yor de 1/4", el maximo tamafo de la ]
soldadura podra ser igual al espesor T>1/4"
de la pieza menos 1/16" (1.5 mm) Fig. 5.22
3. Longitud minima de un cordon: 's
La longitud Is del cordon no sera
menor que 4 veces el tamafio de la i . R
soldadura. Asimismo no menor a la 2w X
s

distancia b que los separa. Habra
un retorno de 2ws. También la lon-
gitud del traslape no sera menor de
5*T.

i

Fig. 5.23
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5.2.10 Areas efectivas en las soldaduras

- Para las soldaduras acanaladas de penetracion total la garganta sera el
espesor de la pieza menos gruesa unida, como se indica en las figuras
siguientes.

Te = T, T, =T
‘L | L
Ty Ty + + T K/ T +
f ! !
Ty < Ty T
Fig. 5.24

- Para las soldaduras acanaladas de penetracion parcial el espesor efectivo
a considerar seré el indicado en las figuras siguientes.

o 45" < & < 60°
Te =D - 1/8

<
ST

% D

Fig. 9.25

- Para las soldaduras de filete, considerando la idealizacién de la seccién
en un triangulo rectangulo isésceles, la garganta (dimension critica) serd Te
= (0.707ws) para soldaduras de arco con electrodos protegidos. En cambio en
el caso de soldaduras de arco sumergido, tomando en cuenta la mejor calidad
de las mismas se considera:

1. Soldaduras con ws £ 3/8" (9.5 mm): la garganta Te sera ws
2. Soldaduras con ws > 3/8" (9.5): la garganta Te sera 0.707ws + 0.11" (2.5mm)

ab

-x

Caso de soldadura
de lados desiguales

Fig. 5.26
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- Para las soldaduras de ranura y tarugo se considera el area de la seccion
transversal de la soldadura.

5.3 RESISTENCIA NOMINAL DE LAS SOLDADURAS

En principio las soldaduras deben tener suficiente material del electrodo
adecuado para trasmitir todas las cargas que se le impongan; las soldaduras
acanaladas se dimensionaran para trasmitir los esfuerzos directos, ya sea de
traccién, compresién o corte, mientras que las soldaduras de filete, no
importa la direccién de la carga, se considerara que la trasmisién es siempre
por corte en la seccidn critica, es decir en la garganta.

5.3.1 Resistencia Nominal de las soldaduras acanaladas: R,

Se considera gque la resistencia de las soldaduras acanaladas es igual a la
resistencia del area efectiva de las soldaduras que se unen. Se requiere, eso
si, que para esfuerzos perpendiculares al corddn, el electrodo debera tener
una resistencia que se compare con la resistencia de las piezas unidas
(matching material). Si el esfuerzo es de compresion, se permite un material
de electrodo hasta 10 ksi menor.

Rnw = Te Fy para traccion o compresion
Rnw = Te (0.60 Fy) para corte.

g C

/T
T T Ca
- // 7 _ (Fficiencia: 130%)
C c (Eficiencia: 100%)
|
parT Téc S

Penetracidn total Penetraclén parclal

Fig. 5.27
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5.3.2 Resistencia Nominal de las soldaduras de filete: Raw

La Resistencia Rnw de una soldadura de filete por unidad de longitud (por
una pulgada, si setrata de unidades inglesas) se basa en la suposicion de que
la falla de la soldadura es por corte en su seccion critica (area efectiva) o si no
por corte en el area de contacto entre el cordon y el material base.

garganta

/

Fig. 5.28
k metal

base

Rnw = Te (0.60 Fexx) para el metal de soldadura.
Rnw = Ws (0.60 Fy) para el metal base.

En realidad la distribucion de es-
fuerzos a lo largo de una soldadura
de filete es compleja como se mues-
tra en la figura Depende de la
longitud y direccién de las fuerzas
en relacion a los cordones. Sin
embargo, esto se ignora y se
prefiere suponer una distribuciéon
igual en todo el cordon.

Fig. 5.29 Diagrama de Esfuerzos
en soldadura

5.4 ESPECIFICACIONES AISC-LRFD PARA SOLDADURAS

Volviendo a la filosofia, que se ha expuesto varias veces en este texto con
relacion al Método de disefio LRFD, se tiene:

fRn? %10
donde
f Factor de resistencia;
Rn = Rnw Resistencia nominal, por lo que f Rnw = Resistencia de Disefio.
G 2 Factor de mayorizacion;
Qi Efectos de las cargas aplicadas, por lo que Y 3Qi son los efectos

factorizados de las cargas Ru..
Entonces, se debera tener: f Row 3 Ru

donde Ry = Carga factorizada por unidad de longitud en la union soldada.
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5.4.1 Soldadura acanalada: (AISC-LRFD J2.1)

La Resistencia de Diseio de las conexiones acanaladas por unidad de
longitud para una soldadura de penetracién total depende del tipo de
esfuerzo aplicado: Ver Fig. 5.27

1.Traccion o compresion perpendicular al area efectiva y traccion paralela al
eje de la soldadura: Eficiencia = 100%

90 Te Fy, para el material base.

f Rnw = 0.
f Rnw = 0.90 Te Fyw, para la soldadura.

2.Corte en el area efectiva: Eficiencia = 100%

fRow =0.90 T, Y 4,
= 0.90 Te (0.60Fy), para el metal base
f Rnw = 0.80 Te (0.60Feex), para la soldadura.

Se nota que la resistencia al corte del material Sy 5 es considerado como el
60% de la resistencia a la fractura del material a la traccion.

No se trata en este texto el caso de soldaduras acanaladas de penetracion
parcial, de poco uso en Peru.

5.4.2 Soldadura de filete: (AISC-LRFD J2.2)

La Resistencia de Disefio por unidad de longitud de cordén de soldadura se
basa en la resistencia al corte a través de la garganta de la misma:

f Rnw = 0.75 T¢(0.60Fexx) para la soldadura,
y no menor de la resistencia a la fractura del metal base adyacente:

f Rnw =0.75 Ws(O6OFu) 1

Seccidn

criticg. —~
g
T

\/: = 0.707 w,

A continuacién se dan Tablas para facilidad del disefiador

Te dimension de la garganta

Ws tamarno de la soldadura
Fexx Resistencia a la fractura de la soldadura. W

Fu Resistencia a la fractura del metal base.
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Tabla 5.3 Resistencia por una pulg o cm de soldadura de filete
ELECTRODO PROTEGIDO

Resistencia de Disefio al corte de la soldadura
Tamarfio Nominal

E60XX E70XX
Pulg. mm Kip/pulg t/lcm Kip/pulg t/lcm
1/8 3 2.38 0.412 2.77 0.480
3/16 5 3.58 0.667 4.18 0.779
174 6 4.77 0.800 5.57 0.934
5/16 8 5.97 1.068 6.96 1.245
3/8 9 7.16 1.214 8.35 1.416
7/16 11 8.35 1.494 9.74 1.743
1/2 12 9.54 1.634 11.14 1.914
9/16 14 10.74 1.921 12.53 2.242
5/8 16 11.93 2.135 13.92 2.491
11/16 17 13.12 2.348 15.31 2.734
3/4 19 14.32 2.563 16.70 2.988

Tabla 5.4 Resistencia por una pulg o cm de soldadura de filete
ELECTRODO SUMERGIDO

Resistencia de Disefio al corte de la soldadura
Tamarfio Nominal

E60XX E70XX
Pulg. mm Kip/pulg t/lcm Kip/pulg t/lcm
1/8 3 3.38 0.585 3.94 0.682
3/16 5 5.06 0.943 5.91 1.102
174 6 6.75 1.132 7.88 1.322
5/16 8 8.44 1.582 9.84 1.761
3/8 9 10.13 1.813 11.81 2.113
7/16 11 11.32 2.026 13.21 2.364
1/2 12 12.51 2.239 14.60 2.613
9/16 14 13.71 2.453 15.99 2.861
5/8 16 14.90 2.666 17.38 3.110
11716 17 16.09 2.879 18.78 3.361

374 19 17.29 3.094 20.17 3.610



www.elsolucionario.org

5.4 ESPECIFICACIONES AISC-LRFD PARA SOLDADURAS 5-25

B EJEMPLO 5.1
Comprobar el valor dado en la Tabla 5.3 para un soldadura de filete de Arco
Protegido con ws = 1/4" y electrodo E60XX.

SOLUCION

T. = 0.707(1/4) = 0.18 in.
f (0.60Fexx) = 0.75(0.60*60) = 27 ksi
0.18*27 = 4.77 kip/in.

B EJEMPLO 5.2
Comprobar el valor dado en la Tabla 5.4 para una soldadura de Arco
Sumergido con ws = 3/8" y electrodo F70EXX.

SOLUCION

Te = ws paraws £ 3/8"; Te =0.707ws + 0.11, para ws > 3/8" ..... Te = 3/8"
f (0.60Fexx) = 0.75(0.60*70) = 31.50 ksi
0.375*31.5 = 11.81 kip/in.

B EJEMPLO 5.3

Determine el tamafo y la longitud de la soldadura para la junta traslapada
de la figura.

Usar electrodos protegidos E60XX y planchas A36 (Fu = 4.08 t/cm?2).

Aplicar el Método LRFD.

Cargas:D=8t;, L=25t

SOLUCION
17.5 cm
R 1/2
/@8—7—<E60
I 4
< TL : 15emg—> TL : =
Pu i Pu| i

Fig. 5.31

Se debe seleccionar ws entre Wsmax Y Ws min:

Tamano maximo: ws=12-1.6 @10 mm
Tamafio minimo: ws =5 mm (para plancha de 1/2") Ver Tabla 5.2
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Se decide por: ws =8 mm
Ver Tabla 5.3 ..... f Rnw = 1.068 t/cm. que no debe exceder la resistencia a la
fractura de corte de la plancha en la base de la soldadura de filete:

f Rnw = f ws(0.60Fy) = 0.75(0.8)(0.6*4.08) = 1.469 t/cm.

Controla: f Rnw =1.068 t/cm

Pu=1.2*8 + 1.6*25 =49.6 t

Longitud de los cordones = 49.6/1.068 = 46 cm, es decir 50 cm =

Ver en la Figura 5.31, la disposicién de los cordones.

Verificacion de la longitud del traslape:
17.5/1.27 = 14 > 5 veces el espesor de la plancha. O.K.

Longitud minima de los cordones laterales: 17.5>b =15cm O.K.!

5.4.3 Soldaduras de filete para cargas excéntricas

Como en el caso de pernos con carga excéntrica hay dos Métodos de anélisis
para determinar los esfuerzos que se producen en una soldadura cuando se
tiene cargas excéntricas situadas en el mismo plano; el de los centros
instantaneos de rotacion de los cordones cuando se aplican dichas cargas y
que es la base para el analisis denominado de resistencia ultima, y el método
tradicional elastico que es mucho mas simple con resultados conservadores.
En este texto se explicard, el Método de Andlisis Elastico.

Este método se basa en la siguientes consideraciones:

1.Cada segmento resiste una parte proporcional de la carga cuando ésta es
concéntrica.

2.La rotacion causada por el momento torsional de la carga excéntrica se
considera alrededor del centroide de la configuracion de las soldaduras.

3.La carga en cada :gmento de la soldadura, causada por el momento
torsional se considera que es proporcional a la distancia al centroide y su
direccion perpendicular a la distancia radial a ese centroide.

4.Las componentes de las fuerzas debidas a las cargas directas y a la torsion
son combinadas vectorialmente.
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Y ax |
—f— EEE— | Px
c 7 R —>
C.G. ey |
d d + v
¢ X Py P
o | T Te
7 7
I-W
Fig. 5.32
A =Te Ls (Ls = longitud soldada) f' = P/A, esfuerzo por corte directo
T = Momento torsional f' = T.r/l,, esfuerzo por el momento
Las dos componentes son: fx=Px/A y f'y=Py/A
Asimismo: En en punto (Xx,y) "x = (Px.ey + Py.ex).y/lp

f'y = (Px.ey + Py.ey).xX/lp;
donde I, se denomina Momento polar, y esta dado para los cordones:
lb=Ix+1ly = 1, =T/6 [ Lw (Te)2+ 12 Lw (C)2+ LWS]

como Te es pequefio en comparacion con los otros valores se puede despreciar
el primer término dentro del corchete en la anterior expresion:

lp = Te/6 [ 12 Lw (C)2 + LW3]

En la figura contigua con la

nueva nomenclatura que se %Te ]
muestra y haciendo Te = 1, para ch 1

determinar la fuerza en cada _—— V— 2 — - —
unidad de longitud de los cordones 1

la anterior expresion es: E—— % —

4" ’||’ Te ’||’ '||’
b= 1/6 [ 12 b(d/2)2 + b? ] Lw b
Fig. 3.33

lb = b/6 (3d2 + b2)

B EJEMPLO 5.4

Calcule la maxima carga que se produce en la soldadura del braquete.
Considere que la plancha es lo suficiente gruesa que no constituya una
posibilidad de estado limite.
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SOLUCION
Los méaximos esfuerzos ocurriran en los puntos Ay B

~P=10 k P=10 k
6 Yy 4|||

E60 > A

6" \ " 3 [
X

—4’—»}'—6" izzu Iou RV )
Fig. 5.34
— 2*6*3
X=—m—-=2
a) Ubicacion del centroide: 2*6+6

b) Calculo del Momento de inercia polar:
b = Ix + Iy = (6)3/12 + 2(6*32) + 2((6)3/12) + 2(6(1)2 + 6(2)2) = 198 ins3.
Rv=P/Ls=10/18 = 0.56 k/in.
Rx = P.e.y/l, = 10*10*3/198 = 1.56 k/in
Ry = P.e.x/lp = 10*10*4/198 = 2.02 k/in

2 2
R = \/1-56 +(0.56 + 2.02 )7 _ 3.045 k/in

B EJEMPLO 5.5

En el Ejemplo anterior determine el tamafo de la soldadura de filete ws acep-
tando que se van a emplear electrodos E60XX y la plancha es de acero A36.

La cargas de servicio son: Carga muerta = 2 Kkips y Carga viva = 8 kips.

Aplique las Especificaciones AISC-LRFD.

SOLUCION

- Carga factorizada: Py =1.2*2 +1.6*8 = 15.2 k

por lo tanto la fuerza en un segmento unitario de soldadura:
Ru = 3.045(15.2/10) = 4.58 k/in.

- Laresistencia de disefio de la soldadura:
Rnw = 0.75 ws (0.707) (0.6Fexx) = 19.1 ws y
Rnw = 0.75 ws (0.6*58) = 26.1 ws

- Por lo tanto el tamafio de la soldadura de filete: ws = 4.58/19.1 = 0.24 in
Se emplea: ws=1/4"



Capitulo 6

Miembros en Compresion Axial

6.1 GENERALIDADES

En & Capitulo 3 e tratd e tema de los miembros en Traccion Axid, en donde se aprecio
que dichos miembros soportaban |as cargas sn problemas de pandeos (fdta de estabilidad
interna), y con una preocupacion solo secundaria por su longitud o la forma de su seccion
transversd.

En este Capitulo se estudiaran los Miembros en Compresion Axid en los cudes la
resstencia a las cargas aplicadas depende, eitre otras cosas, de la longitud efectiva del
miembro asi como de la forma de su seccion transversal. La longitud efectiva, depende, a
su vez, delostipos de conexionesy del desplazamiento relativo de sus nudos.

Los miembros en compreson pueden sufrir pandeos. Al crecer la carga axid de
compresion aplicada, aguno de los pandeos se presenta cuando se acanza una carga
critica, denominada Carga de Pandeo, y se debe a

a) Excesva flexion drededor de uno de los ges de su seccidn transversd, llamado ge
critico; a este pandeo se le conoce con & nombre de Pandeo flexiond (o pandeo de
Euler) o,

b) Rotacionarededor del centro de corte de su seccion transversal; a este pandeo se le
denomina Pandeo torsional, o,

c) Excesivaflexidén combinada con rotacion; denominado Pandeo flexo-torsiond o,

d) Pandeo loca de los elementos (placas) componentes de la seccidn transversd; las
deformaciones excesivas de éstos pueden ser la causa de la pérdida de la resistencia
de los miembros en compresion.



6-2 DISENO ESTRUCTURAL EN ACERO LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

Luego de un pandeo globa del miembro en compresion, se observard que han
ocurrido pandeos locdes a lo largo dd miembro, por lo que se cree que & pandeo locd
sempre acompanaa pandeo globd.

Influyen, también, en € comportamiento de miembro en compreson axid, los
efuerzosresdudes, d punto de fluenciadel materia y larectitud inicid del miembro.

En edte texto se tratara en primer lugar, € Pandeo flexiond que es @ mas conocido y
luego, de acuerdo a la seccidn transversal y € espesor de sus componentes, se estudiaran
las otras formas de pandeo.

6.2 EXPLICACION DEL FENOMENO DE PANDEO

Se define como fendmeno del Pandeo aguella situacion que se produce en un emento prismético
cuando la carga actuante P de compresion dcanza un vaor critico P (carga critica de pandeo),
causando una deformacion latera de magnitud indeterminada.  En la Fig. 6.1 se muestra, en un
dominio Pvs. d este fendmeno.

P F.p
6 Fer 0
—Mé—————-ﬂ——jr———é‘bm
\
\
I
P < R, no hay pandeo — =46
I
/
=5 +0 /
0
Fig. 6.1 Fer

6.2.1 Idealizacion matematica de una columna con rectitud inicial

Con d objeto de explicar € pandeo flexiona se usard un modelo de columna que consiste de dos
barras rigidas con tres rétulas, la rétula del centro tiene un resorte en espiral que concentratoda la
rigidez flexionante del modelo:

Al producirse € pandeo, en la rétula centra se tiene un giro igud a 2?. El momento interno
sera M; = k2? = 4k.d/L,
el momento externo ser& M. = P.d;
igualando |os momentos M; = M se obtiene:


Luis F Zapata

Luis F Zapata

Luis F Zapata

Luis F Zapata

Luis F Zapata

Luis F Zapata

Luis F Zapata

www.elsolucionario.org

6.2 EXPLICACION DEL FENOMENO DE PANDEO

P.d =4k.d/L

resorfe en
4 aspiral

Fig. 6.2

De esa expresion se puede deducir lo siguiente; (Ver también Fig. 6.1)

a Cuando d =0, P permanece indeterminado, esto quiere decir que cudquier \alor de P
cumple.

b) Cuandod?! O, ocurree pandeoy P tomaun vaor unico que se denomina Carga critica: Py =
4k/L

6.2.2 ldealizacibn matematica de una columna sin rectitud inicial

En redidad las columnas tienen imperfecciones, una de dlas es b fata de rectitud, d., ala que
corresponde un dngulo ?,. Ver Fig. 6.3.
Procediendo como en € caso anterior, calculando M. y M; eigualandolos setiene;

P(d - do):2(? - ?0) k;
sendo
?0 =2d4L y ?=2d/L;
P =(d-dpy4k/iL=(d-d,)Ps

findmente: =dyg ——————
( 1-P/ Per )
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En la expresién anterior se observa que d, en cudquier instante de la aplicacion dela carga, es
d vdor inida d, multiplicado por un Factor de Amplificacién

P = 4k/L

= 56, 104, 156, 206, ¢

Fig. 6.3

En lafigura 6.3 se muestra que € incremento de la carga se redliza con una deformacion latera
creciente desde € comienzo, siendo cada vez més acelerado conforme se acerca a Py. En este caso
nuncasellegaaPs.

6.3 PANDEO FLEXIONAL ELASTICO

La teoria ddl pandeo déadtico flexiond fue inicidmente planteada correctamente por L. Euler en
1744. Se denomina pandeo eagtico porque, en € ingtante del pandeo, |os esfuerzos en la seccion
Se encuentran en € rango eladtico.

P
Una columna ided s muedra en la figura con sus dos l
extremos articulados y sUjeta a una carga axid. Esta columna, a T‘
diferencia de los moddlos tratados anteriormente, no tiene su X
rigidez de flexion concentrada en una rétula central Sino repartida
alo largo de la misma, por lo tanto € estudio se puede redizar
haciendo uso dd andlisis diferencid como sigue: ¥ |

M, = -1/? El = -El d?%y/dx;

|
M, =Py; y %J——
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iguaando y acomodando los términos se tiene la ecuacion diferencid:

El dy/dx + Py =0
cuyasolucion es:
y=A.sen+/P/El .x + B.cos+/P/El . X

De las condiciones de extremos. X = 0, y = 0, resulta B= 0, con lo que la ecuacion anterior se
reduce a
y=A.sen«P/El .x

Para satisfacer y = 0 cuando x = L se debe cumplir +/P/ElI 3= np/L, de donde:
P=P,=np°El
L2
tomando n, € vaor entero, como 1, setiene parae menor valor posible de P.

P.=p%El (a)
L2
Este vaor caracteristico P, se conoce como la Carga critica de Pandeo Eléstico o Carga de
Euler. Se observa que por estar dentro del rango eéstico dd materid, € punto de fluencia del
acero, K, no tiene relacion con R, y s tienen mucha importancia, la rigidez flexionante de la
columnay por consguiente, lalongitud de lamisma
Si en la ecuacion (a) se dividen ambos miembros por A y se introduce la expresion | = A.r?,
setiene

Fo = Po/A = p?E/(LIr)?
donde
Fq esfuerzo unitario de pandeo eagtico
r radio de giro
L/r  relacion de eshdtez

Lalongitud de pandeo de la columna no es la distancia entre sus extremos (solo ocurre en las
columnas con extremos articulados) S no que depende de la libertad de giro de sus nudos y del
desplazamiento entre los mismos, por 10 que es necesario introducir, entonces, € concepto de la
longitud efectiva = KL, donde K es € factor de longitud que permite definir la llamada onda de
pandeo, que viene a ser la distancia entre los puntos de inflexidn de la curva de pandeo que adopta
lacolumna. Por |o tanto unamejor expresion de F es:

Fo = p?E/(KL/r)?


Luis F Zapata

Luis F Zapata

Luis F Zapata

Luis F Zapata

www.elsolucionario.org

6-6 DISENO ESTRUCTURAL EN ACERO LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

6.4 PANDEO INELASTICO

Mientras que € esfuerzo critico F, no excedad
limite de proporciondidad F,, lo anterior es
vdido. Sin embargo en la curva esfuerzo-defor-
macion ddl acero, con esfuerzos resdualesen su
seccidn, se agprecia que cuando d esfuerzo
aplicado excede F,, yano es vdido d vaor de
E, mas bien E, denominado Modulo Tangente;
por lo tanto la ecuacion de Euler no es vdidaen
este rango. Engesser, en 1889, determind que
la ecuacion de Euler podia ser modificada para
este rango, usando € Mdédulo Tagente E, en
vez dd Modulo Elédico E y as e tiene la ex-
presion:

Fo = p?E/(KL/r)?

Fig. 6.5

Sin embargo, Jasinski, en 1895, pone una objecién y hace notar que cuando <e inicia €
pandeo, se genera traccion en € lado convexo de la seccidn que disminuye @ esfuerzo y gobierna
en exe lado d modulo E, a diferencia de la zona concava en que debe considerarse . Ver Fig.
6.6.

Engesser e retracta de su  teoria dd Modulo Tangente y desarrolla la llamada Teoria del
Modulo Reducido que es milar alaarterior pero que toma en cuenta los diferentes médulosE 'y E
einvolucratambién laformade laseccion. Estateoria conduce ala expreson:

Fu = P
(KL/r)?

donde E esd mddulo reducido que tiene un vaor:

E<E<E

A pesar que esta teoria es |6gica, los resultados de pruebas cuidadosamente efectuadas daban
vaores que se acercaban mas alos estimados por la Teoriadel Modulo Tangente.
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cr

Engesser 1889 Jasinski 1895
)
Seccion [TTTITTIT Fer / o L O
|
Diagrama de esfuerzos axiales !
A Ad

Eccﬁé n 7241

Et

. Di;i&ﬂﬁfc ‘: i D;;mm

Dlagrame de esfuerzos con el pandeo P

" -

Curvatura con el pandeo

cr
Fig. 6.6

Edta incongruencia fue dilucidada por Shanley en 1948, quien experimentando con pequefias
columnas de duminio y mediante d uso de un moddo mateméico adecuado explicd lo que
reslmente sucedia: la deflexion laterad del pandeo empieza muy cerca dd vaor de la carga critica
predicha por la Teoria de Médulo Tangente, pero era necesario introducir una pequefia carga
adiciond para llegar a la fala de pandeo, sSin que se dcance d vaor de la carga de la Teoria del
Maodulo Reducido. De esta forma se abandona la idea que, luego de la deflexion inicid, yano se
podia tener carga mayor, por € pandeo sibito. En otras paabras, la carga de pandeo de Médulo
Tangente era d limite inferior, mientras que la carga de pandeo de la teoria dedd Médulo Reducido
erad limite superior.

Como es mas préctico y conservador determinar la carga por la Teoria del Médulo Tangente,
e CRC (Column Research Council, ahora conocido por Structurd Stability Research Council,
SSRC) adopto eta tltimay este mismo
criterio estambién la base de laformuladd AISC.

6.5 INFLUENCIA DE LOS ESFUERZOS RESIDUALES

Los esfuerzos residuales son originados por € proceso de fabricacion y permanecen en € interior
de la seccion de la columna cuando ésta es ya un producto terminado. La influencia de los es-
fuerzos resduaes es de mucha importancia sobretodo en columnas relativamente cortas donde se
espera esfuerzos atos, relativamente cercanos d Punto de Fluencia, pero que a combinarse con los
esfuerzos residud es determinan que las columnas trabgjen en d rango indédtico.
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En la dguiente figura se pueden observar didribuciones tipicas de esfuerzos resdudes
encontrados en perfiles laminados en cdiente y en perfiles soldados, indicandose ademés los valores
maximos.

10 ksi

(-)

<

Fig. 6.7

Ciertamente que cuando se gplican cargas, dgunas fibras llegaran a los esfuerzos de fluencia
més rgpido que otras, con la consiguiente pérdida de rigidez de laseccidn. S se sigue € comporta
miento de un especimen real en compresion, como se ve en laFig. 6.8, se nota que entre |os puntos
Ay 2 s difiere grandemente del comportamiento de un especimen diviado de esfuerzos residuales.

F R S esf dul plastificacidn
in esfuerzos residuales
S o
T / 3 7
g 9 Maximo ssfuerzo
) / residual de compresidn —ll
o - 1 1
QP
o Miembro can
3 -
- esfuerzo residual H ‘
- ¢ Deformacién
media en compresion 2 3

Fig. 6.8
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6.5 INFLUENCIA DE LOS ESFUERZOS RESIDUALES

6.5.1 Curvas del Comportamiento de Columnas que incluyen Esfuerzos

Residuales

Los investigadores Beedle, Huber y Tal propuseron un tratamiernto para establecer las llamadas
Curvas de Resigencia de Columnas que proporcionan € esfuerzo critico de pandeo de los
miembros en compresidn axid vs. |a relacion de esbeltez, en los rangos de pandeo eléstico e

ingagtico. Es ésta unaforma préctica de resolver € problema, como seveenlaFig. 6.9 (c).

sin esfuerzos residuales (ideal)

\F
F.
Y

o F / F \\
?
g Fr“/?‘ Fr ___—I
a - B =9e '
N Fp' YA Fp
> N ||’mi1’e de
é proporcionalidad eldstico
&
EY
(a) (b)
Fig. 6.9

CURVA DE RESISTENCIA
DE COLUMNAS

En las Fig. 6.9 anteriores se puede ver cdmo varian las propiedades de un espécimen de acero
en compresion. Es posible establecer la curva (c) para dicho elemento.

Para la seccion de una columna, se
conoce que las fibras exteriores de las
das llegan primero a K, como seveen la
figuracontigua. Cuando lafibrallegaaky
pierde su rigidez y la seccion tiene
entonces, zonas eadticasy pladtificadas, 0
seq, zonas de Momento de Inercia efec-
tivo capaces de dar resistenciaflexiond d
pandeo, y otras zonas que no ofrecen
dicha colaboracion.

Una expreson a que < llega es la
gguiente:

Cowp ZP7ECN),
Po=Fa™As (KLir)y? 0

donde
le esd momento deinerciaefectivo
A, esd areatotd delaseccion.

Fig. 6.10


Luis F Zapata

Luis F Zapata

Luis F Zapata


6-10 DISENO ESTRUCTURAL EN ACERO LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

Considerando € caso de pandeo arededor del Eje Y con una distribucion de esfuerzos residuaes
idedlizada como se daen lafigura6.11 setiene la Siguiente expresion:

— sz(|e/|) Esf_t:jerzlos
cr KL/F 2 resiquailes
( ) FY/5 ( =% 1‘41-%1
DelaFig. 6.10: T
3 <— b + =
= 2(1/12) (2%, )t y L
¢ 2(1/12) p*t

1/ =8(x,)° °

, Fig. 6.11
:8p2E(xo/b) (@)
T (KLY
P, en d estado elastoplagtico puede expresarse:
Pe=2[f.bt-2(12) (f - 2/3F) (1/2- x/b) bt ] (R)
De una reacion entre tridngulos con trazos
discontinuos en laFig. 6.12: iy
3
f-2Rmd s,
- +£E
f-2r /3 _2F/3 2yt T 3
1/2-x, /)b b2 i
{l_ﬁ] K b
y resolviendo paraf: 2 b \ lf
x, }
f = (1- x/b)4FR,/3, / L
—p2r,
que introducido en Py da: ¥

Fig. €.12
Pa = AgFy (1 - 4/3(x/b)?) y asi:

Fo = Pa/Ag = Fy(1 - 413(x/b%) ...... (9)

Combinando 3 con g, para € acero A36, se pueden obtener los valoresy d gréafico sguientes,
aceptando que los esfuerzos residuales mayores son  1/3F,, y varian triangularmente:



6.5 INFLUENCIA DE LOS ESFUERZOS RESIDUALES

Sin esfuarzas -,

[[[{-} {-}]] F}'f3
¥ Esfusrzos

FY;"E rasidualas
en 2| ala

residuales = \_\

T - EULER
Incluye

esfuerzos resfdudles

Xo/b Fa Klir
0.50 24 ks 109.2
0.45 26.3 89.0
0.40 28.3 720 4o
0.35 30.2 57.0
0.30 317 441 36
0.25 330 329
0.20 34.1 23.2
0.10 355 8.0 0

2 40 B0 8O 100 120 140 )

[

Fig. 6.13

LacurvadelaFig. 6.13 esla base para las [lamadas Curvas de Resstencia de Columnas, donde se
pretende establecer la resstencia de un miembro en compresion tomando en cuenta los esfuerzos

residuaes. Los resultados experimentales concuerdan con elos.

En forma smilar puede establecerse la Curva de Resistencia de Columnas cuando € pandeo
ocurre drededor del ge x, pero este tema no se desarrollard en este texto.

6.5.2 Curvas de Resistencia de Columnas: ( SSRC)

En la figura contigua s muedra la curva
propuesta por € Consgo de Investigacion de
Edabilidad Estructurd (SSRC) y que es una
parabola basada en la curva de resstencia de
columnas cuya obtencidn se traté anteriormente.
Esta curva tipica es aplicable para todos los
aceros en e rango indédtico, es decir donde los
esfuerzos resduaes se hacen sentir. Esunacurva
de compromiso entre las curvas de resstencia en
cada uno de los ges principaes de perfiles. Note
gue e introduce un parametro | ., en vez de

KL/r, que es denominado Funcion de Esheltezy
gue se define como:

| 2c: Fy/ Fcr(EuIer) =

p.eT

0.8

0.7

Curva S3RC

| Rango Ineldstico|

Fandep
alrededar
dal Ele x

| Euler
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KL
Por |o tanto: =—/ F /p2E
I . F/p

entonces, la pardbola propuesta por SSRC entérminosde | . seconvierteen:
FolFy=1-12/4 paa | (£/2.
Se advierte que cuando:

| .=~/2 lapardbolay lahipérbolade Euler coinciden.

Paravaoresde | . >+/2 vadelaformuladeEuler.

6.6 ESPECIFICACIONES AISC-LRFD

La ecuacién parabdlica propuesta por e SSRC provee una aproximacion razonable para una Curva
de Resistencia de Columnas con una transicion entre e pandeo indagtico y eléstico de las columnas,
como se gprecia en la figura 6.15. La curva planteada coincide bastante bien con una banda de
resultados experimentales cuyos puntos se muestran. Para € Pandeo Elagtico es gplicable la
Formulade Euler.

+ Feulodas suparimenlales

2 J‘ :
o Fondeo Fondeo
InaldsKes shistice

1.1
T

Fig. 6.15

En este caso se muestra la Curva de Resigtencia Ry vs. KL/r ya que sempre es posible
establecer unareacionentreKL/r y | ..

El Comité AISC de Columnas acostumbraba a recomendar, en sus Especificaciones ASD, una
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curva parabdlica parad Rango Indéstico de pandeo de las columnas'y la hipérbola de Euler parad
Rango Elédtico. Usaba, asmismo, un factor de seguridad variable para los esfuerzos permisibles
(desde 1.67 a 1.92).

En las nuevas férmulas AISC-LRFD paralas columnas cargadas axidmente y que pandean en
e rango indadico, se prefiere usar una expresion de una regresion estadistica como se aprecia
en E2-2 que se gusta alas curvas de resstencia de columnas,

End rango eégtico se sgue usando la formula de Euler, pero con una disminucion de los
vaores que se espera dcanzar con dicha férmula, para considerar que la fata de rectitud (1/1500)
de las columnas eshdltas va a disminuir laresstencia de las mismas.

6.7 FORMULAS DEL AISC-LRFD PARA COLUMNAS CARGADAS AXIAL-
MENTE

El requerimiento de resstencia de una columna cargada axialmente, de acuerdo a lo indicado por
L RFD-E2 puede declararse como sigue:

fcPa3 Py
donde
fo =085
P, ressencianomind = Ag.Fy
P, Cargafactorizada
Fo Esfuerzo critico de pandeo, dado como sigue:

d Cuando | . £15 .......... Fe=(0.658 ©)Fy  .oooooee. E2-2
b) Cuando | . >1.5 ........ Fy = (0.877) E2-3

> R T T I
| %

| =Kl +/FR/p*E=J F/F

Sin embargo, d Apéndice E dd reglamento AlSC-LRFD introduce un factor de reduccién Q
para considerar € caso en que haya espesores delgados en |os elementos de la seccidn, (cuando las
relaciones ancho-espesor de |as placas congtituyentes de la seccion son grandes).

Edte factor sirve para controlar € pandeo loca de los dementos de la seccion de columna que
pandea en € rango indatico.

Q puede ser igud a1 cuando las placas son gruesas, pero puede ser menor que 1, cuando las
placas son delgadas, por [0 que, Q, seintroduce en las expresiones anteriores asi:
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@ Cuando | ./[Q £15

b) Cuando | ./Q >15

DISENO ESTRUCTURAL EN ACERO

Fo=(0.658° ) QF,

cr

2
|

_ (0.877)

y

LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

Se observa que, para @ caso de pandeo eastico no hay influencia del grosor de las placas de las
seccion (mediante Q) ya que @ esfuerzo a que ocurre @ pandeo eéstico es pequefio y puede
asegurarse que, antes de ocurrir € pandeo local de los eementos de la seccion, ocurrira € pandeo
eladtico global. Posteriormente se tratara del factor Q y € pandeo locdl.

Los disefiadores se han acostumbrado a emplear tablas que dan los esfuerzos criticos para
cargas de compresion axia apartir de Kl/r envez de | .12. Con las nuevas formulas AISC-
LRFD, esto no es dificil por la relacién directa que hay entre ambos valores. En el

Apéndice de este texto se proporciona una Tabla para Acero con F, = 2530 kg/cn,
con & objeto de facilitar & uso de las formulas del esfuerzo critico. ASmismo se proporcionan

Tablas para columnas formadas de Perfiles Soldados, parala seleccidn directa de perfiles, parte de
una se reproduce en esta pagina.

) PARA MIEMBROS EN COMPRESION

ACERO F, = 2530 kg/cm?

TABLA DE RESISTENCIA DE DISENO DI

CARGA AXIAL EN TONELADAS (¢, = (
F, = 2530 kg/cm?

(¢ = 0.85)

Pl ki OcFe ki DFer DESIGNAGION CS200
l{nz T ksi  tlem®| T ksi tlem® kg/m 4 42 41 !
53 1416 100 | 161 8.23 0.58 510 62 87 68 82
51 13.98 e 162 8.13 0.57 540 58 62 62 77
Eo 13.80 097 | 163 8.03 0.57 570 54 58 55 72
9 | 124 1362 0096 | 164 7.93 0.56 6004 50 54 48 67
47 | 125 13.44 0.95 | 165 7.84 0.55 630 46 50 43 63
o 660 42 46 4 58
16 | 126 13.27 0.93 [ 166 7.74 055 5 690 39 42 39 53
45 | 127 13.09 0.92 | 167 7.65 0.54 & 720 36 39 37 4¢
e Aon. 7 £ 0 En_ g 750 a3 36 35 AL
o | £ T m &

{
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EJEMPLO 6.1
Determinar f P, delacolumna mostrada £ P,
|Fu
SOLUCION
£5200x42 N —
f P,=0.85A  F« Acero A26 c
o Fy = 2530 kg/cm’ o
El ge déil de la columna controla o= 8.91 em o
= 4,99 cm e
Lir, = 610/4.99 = 122 "y
i A = 53.1 ot !
| .= Lirp F, [E =122/p +/ 25302100000 k=14
Q=140 o
| =134<15 TFu
f Fy = 0.85% 0.658% *2.53 = 0.985 t/cn?
Fig. 6.17

f P,=53.1*0.985=52.30t

Por seguridad, la carga aplicada P, sera menor quef P,.

Sepuede usar laTabladef . Fx (Ver Pag. 6.14) en donde, para Kl/r, = 122, se encuentra
f ..Fo = 0.985 t/cn? y entonces.

f P,=53.1¥*0.985 = 52.303 t

O delaTabla de Cargas axiales para columnas (Ver Pag. 6.14):

Con L, = 610 cm, seinterpolaf . P, = 53 .
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6.8 PANDEO FLEXO-TORSIONAL

Cuando un miembro esta sujeto a compresion axia puede pandear en tres formas diferentes.
pandeo flexiond arededor de aguno de sus ges principaes, pandeo torsona, o pandeo flexo-
torsiona, como seindico enlaPag. 6- 1.

Egto silusraen lasfiguras Sguientes:

e
|Y
y | it -\?H-\-\
ll. X X Iulredednr ;" xI
| el gle y-y /
B R ly
A |l N
} T
I dlredadar
A | del gje x—x
Pandan Pandeo
P Fandes Flexfenal Tarslonal Flexo—Torsional

Fig. 6.18

Para secciones con doble smetria tales como secciones W, |, CS, CVS, sdlo pueden tener
pandeos flexionaes (llamados pandeos de Euler) o pandeos torsonaes. Si 10s gpoyos extremos o
cudquier soporte latera intermedio impiden la rotacidn transversd de dichas secciones, entonces
pandeo flexiond controlard.  Edta es la razdn por la que las Especificaciones AISC-LRFD dan
férmulas dd tipo de Euler.

by

Sin embargo, es prudente advertir, qued |
Se usan arrostramientos, tales como vaillas de —
arriostre, como se muedira en la figura, para
disminuir la longjtud de pandeo arededor del / arila
ge Y, ta arriostre no evita la rotacion de la perfll a
seccidn que pretende arriostrar y lalongitud de g;”gﬂ";"
pandeo en torson sera mas larga que la
longitud de pandeo flexiond por lo que d —
pandeo torsional controlard. En esta Situacion
se debe evitar tan precario arrostramiento . Fig. €.13
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porque & pandeo torsiona es complicado. Se deben usar, mas bien, perfiles como arrostramientos,
para evitar d movimiento latera y la rotacion de la seccion que se pretende arriostrar.  En estos
casos se pueden usar formulas tipo Euler para secciones de doble smetria.

Para secciones unismétricas taes como angulos de lados iguaes, angulos dobles, candes 'y
perfiles T, los cudes son muy empleados como miembros de armaduras 0 como arrostramientos, se
espera gque ocurra pandeo flexiond drededor del ge x (ge z en angulos) o pandeo flexo-torsiona
arededor del ey (gew en angulos).

¥y e r z b
C.Cu Tutie C.C
X ! 3 x # X I_ LS
ra \ W
y )

ce. = centra da oorte

il

Fig. B.20

Para secciones que no tienen ninglin e de sSimetria, como angulos de lados desigudes, solo
ocurrira pandeo flexo-torsond.

End Apéndice E de las Especificaciones AISC-LRFD se dan formulas de pandeo torsional o
el pandeo flexo-torsional para estos casos. Sin embargo, se hace notar que, parala mayoria de los
perfiles laminados de pared gruesa, € pandeo flexiona es @ que controla la carga axid aplicable.
Antes de transcribir las formulas de pandeo flexo-torsional, es necesario conocer la ubicacion del
centro de corte, que es € punto arededor del cual laseccion rota. Se presenta la figura 6.20 donde
se da la ubicacion de los centros de corte de dgunos perfiles. Para una mayor informacion sobre
centros de corte, asi como para la derivacion de los expresiones de las cargas criticas de pandeo
flexo-torsond o torsional, se recomienda consultar Ref. 11. En este texto se da por conocido o
anterior.
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6.8.1 Especificaciones AISC-LRFD para Pandeo Flexo-torsional

" Laredstencia de disefio de un miembro en compresion axid determinada por d estado limite del
pandeo torsond o dd pandeo flexo-torsond esf . P, donde:

fo =085
P, Resgtencianomina en compresion, kips (t) = Aq Fq;
A, Areatota delaseccion, ir?. (cn)
Q = 1.0, paradementosdelaseccion quecumplen |, (Seccion B5.1)
Q = Q.Qs paradementos que no cumplen | , , y Se determina de acuerdo a Apéndice B5.3.
8 Paa |.JQEL5 F,=(0.658'*)QF, ksi(t/cm?) ...(A-E3-2)
_ (0.877)
b) Paa | AJQ>15 F, =7 B ksi(em?) ..(A-E3-3)
donde | .=./Fy/Fe F, = t/lcn?
1. Parasecciones de doble smetria, € esfuerzo de pandeo tosiona elagtico:
€p’EC u 1 :
—-zp w 5 2
Fo= +GJ ksi (t/cm?) .... (A-E3-5
SUGLY Qlktly (tem?) .. ¢ )
2. Paa secciones unismétricas donde Y es € ge de smetria, € esfuerzo de pandeo flexo-
torsond eadtico:
F_Fey'*'Faael 1 AFyFaH 2 _ ,
L é (Fy+Fa)'y  Ksi(tom) .. (A-E3-6)
3. Para secciones no smétricas, @ esfuerzo critico de pandeo  flexo-torsiond eégtico Feesla
menor raiz de la siguiente ecuacion clbica: (A-E3-7)
(Fe' Fex)( Fe- Fey)(Fe' FPz) - Fez(Fe' Fey)(XO/Fo)Z' Fez(Fe' Fex)(yo/Fo)2 =0
donde
K, factor de longitud efectiva para d pandeo torsiona
E maédulo de easticidad, ksi (t/cn)
G maédulo de corte, ks (t/cnf)
Cw congtante de aabeo, in®, (c’)
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J constante torsiond, in* (cnr)

l,,ly  momentos deinerciaarededor de los gjes principales, in* (cnt’)

Xo,Yo COOrdenadas del centro de corte con respecto a centroide, in(cm)

To=xoe + Yo (1) I A H=1-(x+Y ) /7y

2 2 AL 2 ¥
__Pp°E __Pp°E _Sp°EC. U -y
Fee—P—— Fm—B—— (Re=le +GIG/ (AT,
(KL /r)* 7 (KyL/my)’ &KLY g
donde
A &reade laseccion transversal de la seccion. in® (cn)
L longitud Sn ariodrar, in (cm)
KKy Factores de longitud efectiva en las direcciones x ey

Iwfy  radiosdegiro arededor delosgesx ey, in(cm) "

Se observa que la Formula (A-E3-7) es la expreson generd para deducir la férmula de
pandeo torsona o de pandeo flexiond en los casos particular de secciones bismétricas o
unismétricas, ( cuando %, = 0 e Y, = 0, en las secciones de doble Smetria) o cuando se trata de
secciones unismetricas (%, = 0). Luego, se harén Ejemplos explicativos (Ver pag 6 - 29).

Se estudiarg, a continuacion, @ efecto de la Longitud Efectiva para miembros en compresion.

6.9 FACTOR DE LONGITUD EFECTIVA

Edte factor toma en cuenta la longitud real de pandeo de la columna que esta influenciada por €
grado de restriccion o desplazamientos de sus extremos.

En la deduccion de la formula de Euler se congdero la condicion idedizada de extremos
aticulados en € rango dédtico, la cud origina una longitud de pandeo (1) igud a la longitud de
miebro, es decir, € factor delongitud efectivaK esigud alaunidad. S lacondicion de extremos
fuerauno empotrado y € otro articulado, se tendria que (1) seria 0.7 (L), es decir,

K=0.7

e
I

=
1

Fig. 6.21


Luis F Zapata

Luis F Zapata

Luis F Zapata

Luis F Zapata


6-20

DISENO ESTRUCTURAL EN ACERO

LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

S la condicion fuera para ambos empotrados, K seria 0.5; en cambio s & miembro tuviera un
extremo librey € otro completamente empotrado, K = 2.0.

T e
I
2=
tnon

1,F

Fig. 6.22

En las figuras siguientes se dan los vaores tedricos de K para sais condiciones idedizadas, se
dan asmismo, los vaores précticos para € caso en que las condiciones se asemeien a las idedi-

zadas.

La forma de
pandec sa indica

con lineg
punteada

Yaler Tedrico de K

Yalor recomendade K

0.5

0.65

!

I /
| 1
0.7 1.0
a.8 1.2

Fig. 6.23

T=n0

1.0
1.0

2.0
21

En lo anteriormente expuesto, la columna aparece como un demento solitario con
determinadas condiciones de extremos, las cuaes permiten obtener una configuracion de las formas

de pandeo, pero se debe recordar que la columna es parte integrante de un todo estructura y por 1o
tanto su comportamiento esta ligado a comportamiento del todo. Para aclarar esto veamos dos

Casos:

a) Un pdrtico en que sus extremos se pueden desplazar unos con respecto a otros, llamado
portico con desplazamiento laterd, y
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b)  Un portico sn desplazamiento laterd. En e primer caso, la estabilidad del conjunto dependera
enteramente de larigidez flexionante de laviga, columnas'y nudos, lalongitud de pandeo de las
columnas serd mayor que la longitud red de las mismas, K 3 1.0, mientras que en & segundo
caso, debido a arriostramiento existente, que impide € desplazamiento laterd, lalongitud sera

menor o igud alalongitud red, K £ 1.0.

*
—
—

=

| ™ _h_"?]"f - .
! - ;’F !
ll H""\-\. .-"'f II
| e |

Le | PRt |
| < ™~ ]

- e
| e . |
Al -7V ardestramlente "~_| D
b an ¥ T
(b}
Fig. 6.24

Si se graficara P vsd con |os resultados provenientes de un ensayo para ambos pérticos, seria

e que se muestraen laFig. 6.25.

El hecho que € pdrtico con desplazamiento
acepte una carga menor, se debe a fendbmeno
de la inedabilidad asociada con d
desplazamiento de los extremos de las
columnas.

S = tiene en ambos porticos una viga
muy rigida, entonces, end casn d): K=20 vy
en e caso b): K = 0.7; pero, frecuentemente,
no se sabe con certeza, 9 @ extremo de una
columna es empotrado o articdado, de
acuerdo alarigidez delaviga El méodo mas
empleado para estos casos es las Cartas de
Alineamiento que € SSRC propuso en la
década de los 50 y que seincluye en € Apén
dice de esta publicacion.

Portico sin
desplazamlents

Pdrtlca con
desplazamiants

Fig. .25

Con estos homogramas se pueden obtener los vdores K para cualquier tipo de restriccion de
extremos. Paradlo es necesario conocer G, y Gy, de los extremos de las columnas.
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alc/ Le

G =2definecomo = -
alv/ Ly

gue es una comparacion de las rigideces flexionantes de |os miembros que concurren en cada nudo.

Los subindices se refieren alos nudos de los extremos de la columna en estudio, S indicaque
intervienen todos los miembros rigidamente conectados ad nudo y que se encuentran en d mismo
plano en d cud se investiga € comportamiento de la columna; | es d momento de inercia de la
seccion transversa de los elementos con respecto a ge perpendicular a plano donde puede ocurrir
el padeo; L es la longitud dd miembro condderado; ¢ y v denotan columna y viga
respectivamente.

Los nomogramas mencionados son la expreson facilitada de resultados obtenidos para la
deformada aproximada de pandeo de columnas situadas en pdrticos tipicos con rotaciones de
nudos conocidas que involucran expresiones mateméticas que no seran tratadas en este texto.

Para d extremo de una columna gque no esta rigidamente conectada a la cimentacion, como es
el caso de los llamados " apoyos articdados ™ se podria suponer un vaor de G = ¥; Sn embargo,
para fines précticos se puede tomar G = 10, a menos que dicho extremo se disefie y se fabrique
como unaaticulaciéon sin friccion. S € apoyo de la base de la columna eté rigidamente empotrado
asu base, € vaor tedrico de G es 0; Sn embargo, en la mayoria de casos practicos se puede tomar
G=10.

En & caso de los elementos en compresidén de Armadur as se considera que sus extremos
son articulados por o tanto se puede congderar, conservadoramente, K = 1.0.

6.9.1 Ajustes a las Cartas de Alineamiento

En & caso de columnas que pueden pandear en e rango inelastico, es necesario considerar efectuar
algunos gjustes a los val ores obtenidos en las Cartas de Alineamiento.

AEl/ L

Enprincipio, G= =
prinap aEl/Ly

En d rango indadtico, & modulo efectivo es € modulo tangente E como se muestraen @ Curvade
Resigencia de Columnas. S las columnas fueran eagticas cuando los esfuerzos fueran mayores de
0.39 F, entonces la curva punteada seriavéida (Ver Fig. 6.26).
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- 2 ’ . T= = |ne|’us.hco
e Fr elds. \\ For slastico

"xl n?Ey =F,inel. = .658 F, \
F KLy
39Fy B77REE =For elds. A 4y
' KLy 39F
inalc’lsﬁc{: 0 ¥ |
| + |
1.5 A= f (50 Ao

Fig. 6.26

Sin embargo, debido a los esfuerzos resdudes, la columna tiene una rigidez reducida E;
representada por la curva continua. Cuando e esfuerzo en la columna, P/A, esmayor que 0.39 F,
la columna estd en € rango indéstico de pandeo y la ecuacion anterior se convierte en:

G_éEtlchoI — é( Et/E)lchol — ét I/l-col
éEl/l_viga él/l_viga él/Lviga

donde t =,/ E esd llamado Factor indastico de reduccion.

t = E,/ E sedeterminacomo sgue: Paralacolumnase caculaP/A; S esmayor que 0.39 F, haga
P/A = R, y resudva la ecuacion E2-2 para | . correspondiente a este esfuerzo. Cdcule €

esfuerzo dadtico F, delaecuacion E2-3 coneste | .. ( Ver Pag. 6 - 13 de este texto).

t =E/E = F; ind./F, dast. como se en la Figura anterior, 0 Smplemente use la Tabla respectiva
Cuyo extracto se muestra a continuacion. Esta Tabla ha sido preparada parausar P/f /A envez de
P/A, como se indicd en la explicacion anterior, ya que la resstencia unitaria de disefio de las
columnas, en compresion axid, esf ¢ Fq, segin AISC-LRFD.
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EJEMPLO 6.2
PJ/f A = 148 ticn?; acero A36, como P/f A >0.39 F,: pandeo indéstico

1.48=(0.658 ) 2.53 6 0.5833= 0.658 © 17

usndologs: | 2= log0.5833 =188
°  log0.658
0.877 0.877 * 2.53
Ferdas. = l—csz =~ 1z - 1.73t/en?
t = P?/lsé 1.48/1.73 = 0.856
cr,elast

también, delaTabladd Apéndice conP/f A =1.48, t =0.854

P, = 85t gst
EJEMPLO 6.3 {, 1 xf
- , _ -

gglturgniszesr; ﬁg}iﬁ? Carga Factorizada T VS4D0%75 f -

Ty _ ' 360 . 178602 /
Columnas arriostradas en sus extremos en € L ;
plano Y, mediante arriostramiento en diagond, A )
por lo tanto K, = 1.0 (conservador) H 00 om H
K,L, =360 cm. ! !

Usar C5200
SOLUCION
Fig. 6.28

En laTablade Resstencia para Columnas con Carga Axid:

con KL, = 360 cm se encuentra que una columna CS200x42 que resste:
f Pr=87t mayor que R, =85t, rJr,=1.78

Se prueba, a continuacion, la carga que puede resitir dicha columna con relacion d ge X. K, debe
ser > 1.0. SupongaK, =2.0

Para verificar en € ge X se debe obtener una longitud equivalente, L/(r./ry), con la que se puede
seguir usando la Tabla de Resstencia ( preparada para KL, ).

K Lequiv = 2% 360/1.78 = 405 cm.

EnlasTablas f P,=81t. A pesar de ser menor que P,, vae la pena verificar con d verdadero K.
Encuentre K verdadero.

CS200x42: A = 53.1 cn?, |, = 422 1cm’


Luis F Zapata


6.9 FACTOR DE LONGITUD EFECTIVA 6-25

PJ/f A = 85/(0.85*53.1) = 1.833 t/cn? > 0.39*2.53 = 0.986 t/cn? por o que paraingresar ala
Carta de Alineamiento, se debe, previamente, considerar la pérdida de rigidez en la columna

De TablaFe ing /Fe siast; CON PJ/f A = 1.833 t/cnt seobtiene t 19=0.6

Con G, = 0.64*(4221/360) = 0.61 y G, = 10, (apoyo articulado)
8602/700

en laCartade Alineamiento: K, = 1.80

Por lo tanto Kleqiv. = 1.80*360/1.78 = 364cm, e interpolando en la Tabla Resistencia de
Columneas corresponde; f P, =86ton. O.K.!

Nota.- En este Ejemplo no ha ocurrido, pero existen muchos casos en que por la pérdida de rigidez

de la columna, cuando se sobrepasa € rango déstico de pandeo, es necesario aumentar € tamafio
de lamisma. En otras ocasiones es preferible aumentar € tamaiio de laviga(s).

6.10 RELACIONES DE ESBELTEZ MAXIMAS

AISC-LRFD egtablece d particular: " Para miembros cuyo disefio se basa en esfuerzos de
compresion, larelacion de esbeltez Kl/r espreferible que no sobrepase 200 " .

La pdabra preferible sgnifica una liberdizacion de lo que se establecia anteriormente ya que
no hay razdn mateméica para limitar la aplicabilidad de la ecuacion de Euler solo a relaciones
mayores a 200. Egte limite fue un poco arbitrario; se introdujo antes que apareciera K en 1961.
Edta edtipulacion (Kl/r) se hizo confusa entonces, ya que, con los factores K se daba especid
cuidado a la estabilidad de las columnas y no habia razén para ese limite. Por lo anterior ete limite
Kl/r = 200 ya no es mandatorio. Sin embargo, es opinion del autor que los eementos en
compresion no soblepasen de KL/r = 220, porque son muy esbeltos y pueden tener fdta de
rectitud, fécilmente,

6.11 DISENO DE MIEMBROS EN COMPRESION FORMADOS POR PERFI-
LES UNIDOS POR ENLACES, CONECTORES O SOLDADURAS

En muchas ocasiones es necesario unir dos perfiles, como por gemplo dos angulos, para soportar
fuerzas de compresion. Ello se redliza por medio de conectores o cordones de soldaduras o enla-
ces. Este Acpite se referird ala posible pérdida de capacidad de dichos miembros dependiendo
de la distancia entre dichos conectores.

Antes, se establecera € concepto de la union de dos perfiles y se hard en una viga para mejor
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entendimiento:

5in

b % deslizamiento
A7 A d miembro {1 d
RN miembro & d#" H\nde_all'za—

seccidn mienfto

5in
deslizamie n;:\ Eznmepcﬁdﬂg‘lenie

Fig. 6.29

Sin conectores € | efectivo de la seccion transversal eslasumade los | de los componentes
individuales. En este caso |« = 2(1/12.b.dP).

S no hay dedizamiento entre los miembros 1y 2 (porque se colocan conectores) la seccion
transversal actia como una sola unidad e 14=1/12b(2d)® o sea 4 veces de cuando no tenia
conectores.

S aestos dos miembros se le suministra sdlo algunos pocos conectores se tendrd una rigidez
efectiva que estara entre los dos casos extremos. El efecto maximo ocurrird cuando |os conectores
se colocan cerca de los extremos donde @ desplazamiento relativo entre las superficies en contacto
serialamayor. Se observa que los conectores cerca del centro no son tan efectivos.

Como aplicacion de este concepto a las columnas, conddere 3 casos.  Sin conectores,
completamente conectados y conectores en |os extremos solamernte.

P/2 P/2
_ b4 Si_n deslizu- Eﬂ'}aglbﬁ}ﬂsn%?f;
Erliltﬁefnno Zigual lengitud
[Caso A] [Caso B
L @ ain canecfores Complatamente Conectoras
4 mismbros Iy & conactade en axtremos
permanecen de En el pandes : splamente
igual longitud I crece, & decrece
T duronte el pandac ]
P/2 P/2 P
Fig. 6.30
A B C
2 3 2 3
7 - I_2 ’ |_2 (OSL)
Ebd®
Eb 4p°Ebd P—
CI’ 6 .%d Pcr :E.%d P 6 L

Nota.- Paraloscasos B y C dan los mismos resultados, sorprendentemente.

Para € caso conformado por secciones en contacto Sin conectores, 0 S Se permite dedizamiento en
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sus extremos, entonces la capacidad de la columna es solamente un cuarto de aquella que se cons-
gue con una union continua como en € caso B. Sorpresvamente, S se colocan conectores
solamente en los extremos de tal modo que se impida @ dedizamiento dli, la resstencia d pandeo
del caso C serd la misma dd caso B en que estan completamente conectados, por [0 que no es
necesario afiadir conectores intermedios.

Sn embargo, esto es verdad Unicamente para € caso mostrado. Cuando hay aguna
separacion entre los miembros, que es @ caso comun, la capacidad del caso B se incrementard, sin
cambios en los casos A o C, aunque C es mas sengitivo aimperfecciones iniciaes por 1o que puede
mostrar una disminucion en su capacidad.

El hecho més importante es que sempre hay que proveer conectores en los extremos para
maximizar la resstencia de las columnas. De todos modos también seran necesarios agunos
conectores intermedios.

En base a resultados de pruebas se puede decir que los miembros en compresion seran
completamente efectivos cuando:

alri £ 50 AISC-LRFD-E4

donde a es digtancia entre conectores y r; es @ radio de giro minimo de los componentes
individuaes (r, para angulos).

S a > 50, la resstencia de las columnas se determinard por una relacion de esbeltez
modificada (KL/r)m:

(KL/1),=y(KL/T)24(al -50220 oo (E4-2)

donde (KL/r), eslarelacién de esbeltez de la seccidn total del miembro.

Esta ecuacion s6lo es gplicable d ge que requiere conectores para que la seccién trabgje
como una unidad, (cuando aparece corte en |os conectores).

La columna combinada ser& menos efectiva s € espaciamiento de los conectores permitiera e
pandeo de uno de los elementos entre |os conectores antes que la columna tenga pandee como un
todo, como se muestra en lafigurasiguiente:

pandeo del sompaonente
enlace | a Jr__een’rre ehlaces

[~

A —

T —_—

™. pandec global de lo

seccion combinada

Fig. 6.31

Esto debe ser prevenido con: alr; £ (KL/r), o (KL/r)y, laque controle.

EJEMPLO 6.4
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Parala Armadura de la Pag. 1/27, determinar S € eemento U5-L5 conformado por 2 Ls 3x3/8 de
Acero A36 ( formando unaseccion T ) es capaz de tomar la carga factorizada
P,=3276 k=15t.

SOLUCION 15t
KL =12 pies= 367 cm 0 I 07 0, ¥
A =27.226 cnt al “I ng
ry=2.319cm T - L“‘I’.'J |

ry = 3.226 cm LE o H M s -
r,=1491cm Fig. 6.30

(Ver Tabla de Propiedades Torsonde
de angulos, en & apéndice)

Parael pandeo drededor del ge X, los conectores( enlaces) no tienen significado desde que €
ge centroidd de cada angulo individua est& en la misma ubicacion que € e centroidd de los

angulos dobles. No es asi con relacion d ge Y, yaquer, < 1,y KL eslamismalongitud efectiva
con relacion aambos ges, entonces @ ge X controla la capacidad parad pandeo flexional.

KLy/r, = 367/2.319 = 157; f F, = 0.61 t/cn? y f P, =27.226%0.61 =16.6 1
Ahoraseverae comportamiento arededor del ge 'Y, donde es necesario € uso de conectores.

KL,/r, = 367/3.226 = 113.8; f F, = 1.09 t/cn?. Esto supone que la seccion es completamente

efectivaconrdaciond geY. f P, =27.226*1.09=29.7 t

- Paraprevenir @ pandeo de un angulo individual entre conectores:
ar, £ 157 ........ amax. £ 157 1.491 = 234 cm. Significaque un enlace d centro sera suficiente
para prevenir alos componentes pandear individuamente.

- Para conseguir que la seccidn sea completamente efectiva:

ar, £50 ......... a £ 50%1.491 = 74 cm. Por lo que & nimero de conectores intermedios es
367/74 - 1= 3.92, es decir, 4 conectores 0 enlaces.
- Unacomparacion para estudiar laresstencia, s se colocan 1, 2 6 3 conectores: %

efidendia= (f JP,/29.7) * 100

enlaces a alr, (KL/)m = Ec (E4-2) f Fo f Pn | Yoefic.
1 1834 1230 /113.¢+(123-50)? = 13521 0825 | 225 | 758
2 1224 820 ,/113.8+(82-50 = 11822 1036 | 282 | 950
3 91 6L5 4 113.8+(615-50)* = 11423 1.088 | 296 | 99.7

Se nota que & uso de un conector intermedio es adecuado. No es necesario llegar hasta 3 enlaces
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en este caso, ya que KL,/ry es mayor que (KL/r)y, y € uso de un sdlo conector aseguraque la ca
pacidad del eemento con relacion a geY es adecuada.

EJEMPLO 6.5

El mismo eemento dd Ejemplo anterior. Determinar su Resistencia de Disefio tomando en cuenta
el Pandeo Fexotorsond.

SOLUCION

Se emplearan las Formulas AISC-LRFD, Apéndice E
Ver Fig. 6.31: % =0,Yy,=2256cm.

ro=x2+y 4+ 12+ 2 = (2.256-0.95/2)? + 2.319% + 3.226° = 18.957 cn¥

_,.(2256-095/2)" =0833
18.957

H

Cdale [ _Fa*Fe g1 | 1. 2P Fe HZ ‘ .. (A.E3-6)
2H g (Fe *F=)™

con un conector: alr, = 367/(2/1.491) = 123 > 50

_p°E

~ =1137 t/cnt;
135

con (KL/r),m=135.... Fey

aamismo f JFy = 0.82 t/cn?

Para2 Ls3x3/8 (formando seccion T, Ver Tabla de Propiedades torsionales)
Cw=2¥1751=35.02cn?; J=2*411=822cn

Fo= (P 2% 2100* 35.02
3672
Fe = (5.389 + 6658.2) / 516 = 12.866 t/cn

+807*8.22)/(27.226*18.957) - (A.E3-11)

ae * * * 0
Fo L137+12866% [ 4*1137°12866%0838 0 _) g0
2%0.833 (1137 +12.866)° 4
| o=+ Fy/ Fe =+/2.530/1.365 =1.361 < 1.5, entonces: y

f Fy = 0.85* 0.658"6¢ 24* 2,53 = 0.688 t/cn?

= * = * =
f P = Ag*f Fo = 27.226*0.688 = 18.73 1. }Fu=2.255_1_

Fig. 6.33
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Resgtenciade Disefio f P, =18.73t queesmayor que P, =15t ...... OK.

Observe, sn embargo, que d esfuerzo de resstencia de disefio por pandeo flexo-torsiond, f P, =
18.73 t, es menor que f P, = 0.82¥27.226 = 22.32 t por pandeo con relacion al ge Y, lo que
muestra que hay una pérdida de capacidad debido a pandeo flexo-torsona con relacion d pandeo
flexiond. De todos modos, en este caso, € ge X es € critico y controla, con la posibilidad del

pandeo flexiona respectivo, la capacidad del perfil.

6.12 EFECTO DEL PANDEO LOCAL EN LA RESISTENCIA DE MIEMBROS
EN COMPRESION

Todo elemento que soporta compresion puede estar sujeto a pandeo y entre elos las placas
condituyentes de la seccion transversal de un miembro que estd sometido a esfuerzos de
compresion provenientes ya sea de una accion axia, o de flexion, o de flexo-compresion, o de la
componente de compresion de una accion de corte puro. Todo depende de las condiciones de
borde de las placas, de laresigtenciaa punto de fluencia de las mismas, pero en especia ddl grosor
de laplacas. En este Ultimo caso se prefiere referirla ala llamada relacion ancho-espesor.

Hay casos en que las placas son lo suficiente gruesas como para no llegar d extremo de
pandear. En otros, la capacidad de las mismas, limitada por un pandeo local, debe ser tomada en
cuenta para definir laresstencia find del perfil. En d acdpite anterior se presentd d factor Q £ 1.0
que aparece en formulas AISC-LRFD para vaicinar d comportamiento de los miembros en
compresion axiad. A continuacion se tratara este tema.

Pl R
"fcfn_"; .-"r r'lr .III-..I'/ ﬁ”

—
'T-n

Fig. 6.34
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6.12.1 Algunos conceptos sobre el pandeo de placas

Considerando € caso de una plancha smplemente apoyada en sus cuatro bordes, sometida a una
carga uniforme en una direccion € esfuerzo critico de pandeo déastico que esta mostrado en laFig.
6.35 puede obtenerse resolviendo la ecuacion diferencia de Bryan basada en la Teoria de pequefias
deflexiones.

t

A [
IF PPN ST SSES SIS ESSEE

AT FFIF 7T A ii il isirirs

£ a / *
s 7
Fig. 6.35
d'w/d x +2d*w/dx?d y?+d*wid y4+%dzwld v . (@)

donde
D =Et/(12(1-pud);
E Mdodulo de dadticidad eléstico del acero.
t  Espesor delaplancha
U Coeficiente de Poisson = 0.3;
w  Deflexidn de la plancha perpendicular a su superficie.

><—h

Esfuerzo de compresiéon en ladireccion x.

Representando la solucién de (a) como una doble serie en funcidén de x ey, parad caculo de
las deflexiones:

¥ ¥
wzéémsen(mpg)sen (np%) . (R)

1n=1
gue debe satisfacer las condiciones de borde que son:
Cuando:x=0y x=aey=0.... w=0;

ademdsd’w/d x* =0y d?w/dy* =0 enlos4 bordes delaplaca
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Introduciendo laEc.(3) en (a):

s o @, m’. nf, tmx? 0o X y
Am —+— X —sen (mp=)sen (np<)=0
?:.1na=.1 gp a b D & g ( pa) ( pb)
2 2 2 2
fy t m®x
como Ay, 0, entonces: dM Nyl e M X
mn p (aZ b2 D aZ

€ecuacion caracterigtica de la cud se obtiene @ esfuerzo de pandeo locd:

Dp’, m?b . n%a
pz(m + n )2
Ot)2 a bm

donde @ vaor minimo para F es cuando n = 1; por tanto:

Fa=fx=

2
r=KDp_
(b/t)
en donde, para cada vaor entero de b/ay de m, resultak = 4, para el caso de bordes smplemente
gpoyados. Sudtituyendo € valor de D setiene la expreson generd:
_ k Ep2
12 (1- nf) (b/t)

) mb a .,
dendo k=(——+—
(a bm)

FCF

Para otras condiciones de borde, diferentes a las consideradas en € estudio presentado hasta
ahora, se muestran en la figura sguiente los vaores de k correspondientes, obtenidos de estudios

amilares.

a4

d.3. d.3, d.3.
% k = 4.4 SE % k= 0425 % % k = 5.42 %
a.5. [brs )
. o . ot 8.5, —» apoyo Elmple
697 k= 1277 a.f. — apeyve fl
3 al, % 3 Hbrw %

Fig. .36

1.4

F
Il

a4
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En d caso de pandeo de planchas en € rango
indéstico, se observa un comportamiento
anisotropico de las planchas ya que en una
seccién perpendicular a la direccion del Fer
esfuerzo se tiene E; mientras que en la otra se

apoyo simple

E

tiene E. apoyo simple
Bleich usaun médulo E, = 4/E E, enla

expresion anterior.

Asi:

FL“'.-I'

L]
[TI1T

____kp’E Fig. 6.37
Fe 12 (1-nt) (bit)?

6.12.2 Pandeo inelastico de planchas

Se ha observado, especialmente por estudios efectuados por von Karman y complementados por
G. Winter de laU. de Cornell, que los esfuerzos de pandeo obtenidos anteriormente no congtituyen
los de fdla precisamente, S no que generan ondas inicides a la que sgue un comportamiento de
deformacion transversal en una direccion, pero restringido en la otra direccion como se puede
obsarvar en lafigurasguiente,

-3 Esfuerzos
ultimes -5
R ¥
Eldstico L1 Lo 1111111 A
Seccidn F<Fy

Fig. 6.38

En redidad debido d efecto tirante de las bandas perpendiculares ala direccion del esfuerzo,
que restringen de pandear libremente a las bandas paraldas d esfuerzo aplicado, se puede llegar a
obtener esfuerzos findes tan atos como los de fluencia, incluso en placas de espesor relativamente
liviano. Edtaresstenciaadiciond es denominada Resistencia de Postpandeo.
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Paratratar este asunto en forma practica, von Karman propuso € concepto de ancho efectivo.

El &rea encarrada en los dos rectéangulos de esfuerzos es igud a &ea dentro de la curva de
esfuerzos verdaderos.

be /2 be /2

F:,- © F:,-

Fig. 6.39

Ciertamente que este comportamiento de las placas blo es posible en aquelas que tienen
soporte latera en los dos bordes paraelos a los esfuerzos aplicados, ya que en ese caso, en la
direccion perpendicular hay apoyo en los dos extremos de las bandas. Esto no es posible, o es
poco significativo, en aguellos casos en que uno de los bordes pardelos a esfuerzo gplicado esté
libre, con poca ayuda de las bandas atirantadas. Es por €llo que se denominan Planchas Atiesadas
a las que tienen ambos bordes pardelos a la direccion del esfuerzo, soportadas para diferenciarlas
de las Placas no Atiesadas que tienen un solo borde apoyado y d otro libre. En las primeras se
aplicad fendmeno de Postpandeo, mientras que en las segundas se gplican conceptos deducidos de
lateoria de placas tratados en |os parrafos anteriores.

En la Fig. 6.40 se muedtran dgunos perfiles donde se indica la nomenclatura aplicable a los
conceptos y definiciones establecidos hasta ahora.

Flacos atiesados Plocos no atiesadas

Flg. 6.40
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6.12.3 Especificaciones AISC para las relaciones Ancho-Espesor ?,,
para lograr llegar al Punto de Fluencia sin pandeo local en las pla-
cas

En redidad lo que se pretende es que primero se llegue d estado limite de fluencia en la placa antes
que la misma acance d esfuerzo de pandeo critico. Para AISC esto tiene un significado practico
porque conocidos las condiciones de bordes de las placas y de su punto de fluencia se puede
plantear la Sguiente expreson:

Kp?E
Fo=—2b

—m(t/b) *F

despgiando b/t:

b/tEJ kp?E/ (12(1- nT) F, ) 33 por lo que la relacion ancho-espesor paralos elementos
condgtituyentes de la seccidn para diferentes secciones se pueden dar a continuacion:

| ;34 eslardacion limite para que las placas congtituyentes de la seccion lleguen a F, con las
condiciones de borde correspondiente a tipo de perfil:

l.=(b/t),,

Perfiles laminados en flexion

En las das en compresion por flexion:

b b
141/ F, - 10 F, = ks NSNS s [ s A
(=1
1182/ / F, -704536 Fy = kg/cm? ?
e
[rrrrrrrrrs]
Alas de Parfiles hibridos o soldados é £+
en flexion Clagrama L
da osfuerres
106/ \/F, - 16.5 Fy =ks

889/ \F, -1162 Fy = kg/cm?
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Alas (lados) de perfiles en compreson pur
95/[F, 37  Fy=ks

796/ .[F,

Fy = kg/cm?

Alas de pefiles tubulares en compres
flexion

238/ \|F, - F Fy=ks

1995/.\|F, - F Fy = kg/cm?

Perfiles angulos en compresion:

76/.JF, Fy = ks
637/.[F, Fy = kglcm?
Almas de perfiles T:

127/ .JF, Fy=ks
1065/ ./ F, Fy = kg/cm?

Almas en compresion por flexidon y flexocom
presion:

Fy = kg/cm?

Todos los demés elementos atiesados compri-
midos uniformemente:

(=)

Diagrama

de ssfuerzos

é (+}

Diagrama
de esfuerzos

LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

=

L
T
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6.12.4 Especificaciones AISC para determinar el ancho efectivo en
placas atiesadas

Cuando las relaciones ancho-espesor de las placas atiesadas sobrepasan la rdlacion limite |, las
Especificaciones AISC-LRFD gprovechan la resistencia d postpandeo que se explicd anterior-
mente, estableciendo |as relaciones sguientes:

a) Paralasaas de secciones tubulares cuadradas o rectangulares de espesor uniforme:

b= 326/«/— 1- (b(/54)?/_9t£b f=ks
4]
545 6
2736 /f E1-— 2 Qiep = kglom?
b. = € SN J

b) Paraotros dementos uniformemente comprimidos:

572 0

326/«/— 1-———2_<tfh f=ks
h (B0 5
480 © _
2736 / J‘ 1- 2igp f=kg/cm?
h (6707 g

dendo: f=P/A:. A= &eacefectiva

Se puede definir, en este caso, que la carga Ultima nomind que una placa puede tomar es. P, =
AcF, = bet.Fy

Cuando la placa pertenece, junto con otras, a una seccion de un miembro en compresion que
pandeaaun efuerzo : F; < F, entonces P, = be.t.Fy

El concepto del Factor de Reduccion es Q = (bt.F)/(b.t.F) resultaen: Q = AJA, que
viene aser unarelacion entre las éreas efectivas a las areas totales en planchas aiesadas. Q, £ 1.

6.12.5 Especificaciones AISC-LRFD para placas no atiesadas

Cuando las relaciones ancho-espesor de las placas no atiesadas sobrepasan la rdacion limite |
se reducen los esfuerzos maximos que se pueden aplicar a dichos elementos para evitar € pandeo
locd. Losvaoresaque se reducen son los esfuerzos F. de pandeo de las placas,
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por 1o que se puede definir que la carga Ultima nomina que una placa aceptaes. P, = A*F, que
comparado con P, = A*F, se determina e |lamado factor de reduccion: Qs = F./Fy, que viene a ser
unarelacion de esfuerzos en planchas no atiesadas.

t

++
: - {L
1.0 - b Gy = 1.34 - n.nunsaz.:%\frj
‘\.
£ 4
i ' | Fy(hy
! t
b b _ 638 b Fy (en Kg/ert)
: t F]" i ] F‘:,l :
I =_1 _
b7 1.5 he Semen (R = &
Flg. 6.43

En laFig. 6.43 se muestran valores para @ caso de perfiles angulos, donde se observa que se
usa la curva tipica de comportamiento adoptada por AISC, en muchos de los eementos, es decir,
un comportamierto de fluencia, cuando las relaciones ancho-espesor son pequefies; luego un
comportamiento lineal para condderar la influencia de los esfuerzos residudes y findmente un

comportamiento de pandeo e éstico.

Se dan, a continuacion, los sguientes extractos de las Especificaciones Al SC-LRFD en su
Apéndice B para elementos de perfiles con placas no atiesadas: (considerando F, = kg/en?)

a) Paaangulosindividudes.

Cuando: 638 / \[F,<b/t<1300 / .[F,
Q.=1.340-0.000532 (b/t) |[F, £1
Cuando:  b/t31300/ .[F,

Q.=1092040 / (F, (b/t)*)£1
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b) Paa dngulos o planchas que se proyectan de secciones de columnas u otros miembros en
compresion, y paralas planchas dd daen compresion de trabes:

Cuando: 797 / \[F,<b/t<1477 / [F,
Q,=1.415-0.000521 (b/t) \[F, £1
Cuando:  b/t3 1477/ |[F,
Q,=1409080 / (F, (b/t)*)£1

¢) PaadmasdepefilesT:

Cuando: 1066 / .[F, <b/t<1477 / |[F,
Q.=1.908-0.000852 (b/t) \[F, £1
Cuando: b/t3 1477 | |F,
Q,=1409080 / (F, (b/t)*)£138
Para poder aplicar, entonces los factores de reduccién en aguellos perfiles cuyas secciones
tienen eementos que sobrepasan los vaores limites | 39, es necesario cacular Q, y Qs Y
establecer Q = Q¥ Qs. Los maximos esfuerzos a que dichos miembros pueden estar sometidos son

los indicados en las Formulas (A-E3-2) y (A-E3-3) dd AISC y que en edte texto se han
reproducido en laPag. 6-14.

EJEMPLO 6.6
Dos angulos de 2x1/8 como se muedtra en la figura forman una seccion T. Determinar € factor de
reduccion Q s lo hay. Acero F, = 2530 kg/cn

SOLUCION

| =2(U8)=16; |, =797/-/2530 =15.84

Q. = 1.415 - 0.000521(16) /2530 41 = 0.995
Fig. 6.44
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El mismo Ejemplo pero los angulos mencionados se encuentra distanciados por separadores.

| . =638/42530 =12.68 < 7

Qs=1.34 - 0.000532(16) v 2530 =0.912

Fig. 6.45

EJEMPLO 6.7

Una seccion tubular como la mosgtrada en la figura pertenece a una columna de que recibe una
fuerza de compresion P, = 130000 kg.

Determinar O,V f P.. Seccién soldada en sus4 bordes. F, = 2530 ko/en?

0.64 em

10 om—]

SECCION

Fig. B.46

SOLUCION

f = PJ/A = 130000/(4* 40* .64) = 1270 kg/cn?

|, =1995/~/2530-1126 42 =53.27, | =40/.64 = 62.5> 53.27, por lo tanto:
be = 0.64* 2736/ /1270 *( 1 - 545/(62.5* /1270) ) = 37.11 cm
A.=4*0.64*37.11 = 95 cn?™

f = P/A. = 130000/95 = 1369 kg/cn?

be = 0.64* 2736/ /1369 * (1 - 545/(62.5* 41369 ) ) = 36.17 cm

Ae = 4*0.64*36.17 = 92.60 cnt.

f = PJ/Ae = 1403 kg/en?

be = 0.64* 2736/~+/1403* ( 1 - 545/(62.5* /1403 ) = 35.86 cm
A= 4*35.86*0.64 = 91.81 cnt.
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be=35.85cm; A.=91.77 cn?;
Q.= 91.77/(4* 40* .64) = 0.896
| = 1/12* (40" - 38.72%) = 26023 e’

r= /26023 / 102.4 =15.94cm
L/r = 800/15.94 = 50.18

| . /Q=50.18 / p +/253/ 2100 /0.896 =0.525< 1.5
Fo= p?E/(KL/r)? = 8230 kg/en? | ,=~/2530 / 8230 =0.554< 1.5
F, =0.896 ( 0.658°%%°%554") 2530 = 2020 kg/cn?

f Pn=f A*Fg = 0.85*(4*40* 0.64)* 2020 = 175857 kg > 130000 kg ... O.K!

EJEMPLO PRACTICO

Disefio de una Vigueta de Cdosia:

h = 1L/20 = 600/20 = 30 cm; b =50 cm. Separacion entre viguetas = 1.70 m.
Cubierta de planchas ondeadas de asbesto-cemento.
Acero F, = 2530 kg/en?

h = =
e N I VAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAV AR S

L =600m d=0.95h
Wy
RN RN,
,T ,r SECCION
Fig. 6.47
SOLUCION
Cargas de sarvicio:
Carga muerta:
Planchas de Asbesto-cemento = (15 kg/nf): 1.7%15 =255 kg/m
Peso propio =10
wyg =355

Carga Viva(RNC): (30 kg/n) w, =17*30 =51
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Cargas factorizadas:

Combinacion A4.1. wy = 1.4*35.5 =49.7 kg/m
Combinacion A4.2: wy = 12355+ 1.6*51 = 124.2 kg/m ... controlal

3726 kg

APOYD CENTRO
Fig. 6.48

Mnex = 1/8*124.2%6° = 558.9 kg-m
Vimex = R = 1/2¥124.2%6 = 372.6 kg;

C =T =558.9/0.285 = 1961 kg

- Disefio de Brida Inferior: A, = 1961/(.9% 2530) = 0.86 cnr.
AE1/2" (1.25 cnf)

- Disghio deladiagond: Se ensayaunavarilla A£1/2"

V, = (Paraladiagond en compresion) = 372.6 - 124.2* .25 = 345.1 kg
Fq = 341.5/cos? = 341.5/0.767 = 445.3 kg;

? = arctg (25/30) = 39.8°% cos? =.767

Ly =30/0.767 = 39.1 cm;

r=1/4*1/2*254 =0.3175 cm; Ly/r =123

f ..Fo = 970 kg/en?
f Py =1.25970 = 1215 kg > 445 kg OK. ......... Usel A1/2"
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- Disefio de la Brida superior:

Seensayan 2Ls 1x1/8
Ver Fig. 6.50

A =2*151=3.02cn?
x 43 =0.752 cm
r,=0.772 cm

r, =1.588 cm
r,=0.498 cm

Cu=0

J=0.102 cn

r 2 =(752- .32/2)" + .772* + 1.588" = 3.468 cnt’

:1_( 0.752-0.32/ 2) ~ 0898
3.468
Colocando un conector a centro (Ver Fig. 6.51):

H

alr,=25/.498 = 50.2 = 50 = (KI/N)m
Lu/r« =50/.772 = 65

L,/r, = 200/1.588 = 126; controla

f Fo = 935 kg/ent

f Pn=3.02*935 = 2823 kg > 1961 kg

Tomando en cuenta e pandeo flexo-torsond:

i o M70em
ﬁT'_ ) _R=0.752 om -||r ‘Ill' ar
X
—=!!=— 1.25 em >< ><
Fig. 6.50
F.=GJ/ (AT 2)=00070102 7859 kgion?

3.02*3.468

- -_Dp'E _p’210000C
T(Liry 126 = 1305 kg/ent
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_—— = 1279 kg/cn?
2%0.898 & (7850+1305) | ge

. —

_ 7859+1305€ 1. \/ _4* 78591305 0.898U

| .=+/2530 /1279=1.41; |2=197
f Fo = 0.85*(0.658"%")* 2530 = 939 kg/cn?

f Pr=3.02939 = 2838 kg > 1961 kg ..... O.K.

S seretirad conector intermedio:
alr,=100

(Kl = 41267+ ( 100-50 )2 =135

f Fo = 825 kg/ent

f Pn=f Fo*A =825*3.02 = 2491 kg > 1961 kg .... O.K.

EJEMPLO 6.9

Determinar en la Armadura de la Figura, |os Miembros en Compresion.

Acero F, = 2530 kg/cnt.

Este Ejemplo ha venido siendo desarrollado en € Primer Capitulo (para determinar las Cargas

Factorizadas) y en @ Tercer Capitulo (para seleccionar los Miembros en Traccidn).

SOLUCION

Fig. .22 Esquema de Esfuerzos Factorizades

Se observa que los Miembros en Compresion son los dementos 5 a8y los dementos 9y 10.
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Se usara un sdlo tipo de seccion parala brida superior.

Sdeccion delos Angulos: Tablas de Angulos dobles J L

en Compresion

En & Apéndice, estas Tablas han sido preparadas para Ayudas del Disefio, con € fin de sdleccionar
Angulos Dobles de Acero F, = 2530 kg/en?. Se ha considerado € pandeo flexional arededor del

gex y d pandeo flexiond y/o € pandeo flexo-torsiond con relacion d gey, as como € nimero de
enlaces necesarios para tomar en cuenta @ comportamiento de dos eementos trabgando en
conjunto. El disefiador puede ingresar a dichas Tablas conociendo la longitud de pandeo del

elemento con respecto d ge X y con respecto d ge Y, verificando que las resstencia dadas en las
tablas sean mayores a los esfuerzos factorizados en los angulos dobles.

Brida superior: gk o

Para la sececcion se empleardn las Tablas ¢
Angulos Dobles del Apéndice.

100 m'

P, =158t
Ly=L,=L,=364cm
fP=17t.....2Ls3x3/8 Fig. 6.53

(Se asume que las correas que descansan en los nudos proporcionan ariodtre lateral a la brida
superior).

Se nota que la brida superior resulta poco econdmica, por la excesiva longitud de pandeo con
relacion a ge X. S sugiere usar dementos secundarios para disminuir la longitud de pandeo
arededor de dicho ge, como se muestra en lafigura sguiente.

Fig. 6.54
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En este caso: Ly =182 cm;
L, =364 cm;
L, =364 cm.

Emplear las Tablas dd Apéndice:
con L, =182cm
f Pn=15.51t(+15.8) .... 2Ls 2x5/16

sn embargo, serd necesario verificar € comportamiento de esta solucion para € caso del pandeo
flexotorsond conrelacion d ge'Y:

con Ly =L,=364cm.

¥
I -
f Py =17.0t L 50-600
| .
En Tablasdel Apéndice: I |
2L.s2x5/16. ..... O.K. gaccion

Nota: Los angulos seran unidos mediante cordones de soldadura cada 60 cm para asegurar que
trabagjan en conjunto, formando una seccidn cand, por 1o que no sera necesario encontrar distancias
entre enlaces, en este caso.

Primera Montante:

Empleando las Tablas del Apéndice: (Elementos 9y 10)

¥
P,=2.02t
L= L, =L, =100 cm e | = X
seccian
fPn=231 ... 2L.s1x1/8 con dos enlaces.
Fig. 6.56

(0 2Ls1.1/2x1/8 con un enlace d centro, preferiblel).
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ARMADURA ¢
ESQUEMA b

H
Jr

2L, x1/8

i

enlace

e
31

2I_II_1}_2}{3;1 ﬁ-”\leJ
3500 3500
2Lg1/2x1,/87

IDEA DE NUDOS

D —

W

Fig. 6.57
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PROBLEMAS

LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

6.1 Mateid: Peafilesde Acero A36

6.2

Cagas. Wy

=20t/m

Wiy =15t/m
W =23t/m
El =3t

E2 =2t

Es =1t

Secciones prdiminares:

Vigas VS600x60

Columnas CS200x74
Arrogtramiento en X: L3"'x3/8"

Determinar  perfil adecuado paralas columnas ddl ler. entrepiso

Nota:

Ky = 1.0 en todas las columnas
Arrogtramiento en X, s6lo se consideran que trabajan en traccion

Materid: Acero A36

Tanque de agua: Py

=75t
P =6t

Acciéndd ssmo: E=10t

Torres de seccion cuadrada

Patas . Ls smples, o dobles for-

mando seccidn tubular cuadrada.

Travesanios : Ls amples, o dobles

formando seccidn cand

Larguercs: Ls Smples

Arrostramientos en X:
lidas con rosca en extremos,

A307, sdlo trabajan en traccion.

Determinar los pefiles para las

patasy travesafios.

Vaillas

E Y =¥)r
i R T T e e S
Wy o ¥ uDI;:
EE_,, T T ] T T 1 1 } <4
[ﬂ Wy o¥) =
E:ﬂ,:u;;ﬂfif%tuu;%
o
o
- <L - A
| 6.00m | €.00m | §.00m |
| | | |
300
|
TANOQUE DE
AGLIA,
| = oo ﬁf ——
i E
0
3 //// H
1]
ABRIOSTRAMIEH
1]
t LARGUFROS
TRAVESAROR o VAN
+17 N
E A
Al AN
re | . s |
L N I
SECCION

4.50m

ELEVACION
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6.3
Pa
2 4 B B 10 ¥i2 Y14
3.00 m
1
z o T 3 5 7 g 1 (13 15 ™™1{§
R1T Tﬁm
y Ed !F'I @. - ot
| | = zt
! B O30 = 24m I%:y
Maena:
Perfiles CS de acero con F, = 2.53 t/cn?
Uso de pernos A325

Arrostramientos impiden desplazamiento de nudos en ladireccion Z.
Cargade P =3t puede ubicarse en cudquier nudo de labridainferior

Sdleccionar los perfiles paratodas las barras de la armadura mostrada

6.4 Veificar la maxima carga de compresion axiad que se puede aplicar a la columna tubular

mosirada
Materid: F, = 2530 kg/cnt P,
P.Ef Py A

kﬂﬂ Ky=Ky=1.0

03],

-ﬁ
E__g
.50 m

o

R, =7
6.5 Materid: Acero A36- Angl

Portico de celosia con brida superior circular

- Establecer la geometriay ubicacion de nudos
- Determinar cargas, andizar efuerzos'y sdeccionar perfiles Ls dobles.
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&
@ 1.04
2.40
_ @ PR
1.00

B.80Mm |

| 481.70

L=24m |

Brida superior ( B.S.) y bridainferior ( B.I. ) tienen soportes laterales confiables en |os puntos
marcados con A

Cubierta: Planchas de asbesto corrugadas de 6' (1.83 m)
(excepto en las esquinas)

Cargaviva sobre e techo = RNC = 30 kg/n?

Accion del viento : Ve ocidad = 80 km/hora

Conexiones soldadas
Separacion entre porticos = 7.50 m

Aress iniddes para @ andiss En B.S. = 20 cn?; en B.l. = 15 cn? y en diagondes y
montantes = 12 cn?

TN

| L=1Zm |
I |

Material: Angulos dobles de Acero A36 con F, = 2.53 t/cn?

Sdleccionar los perfiles indicados para todas |as barras de la armaduraindicada.
P, = Carga factorizada.

B.S. = Arriogtre confiable en donde se marca A

Usar conexiones soldadas. Dar unaidea de las conexiones.
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Capitulo 7

Miembros en Flexion

7.1 GENERALIDADES

Son conocidos como miembros en flexion aquellos elementos estructurales que sostienen cargas
transversales a su eje longitudinal. Observando la Fig. 7.1 de la viga simplemente apoyada con
carga en los tercios y los respectivos diagramas de Momentos Flectores y de Corte, se aprecia
que la zona CD de la viga se encuentra en flexion pura, mientras que los tramos AC y CB tienen
ademas, esfuerzos cortantes.

P Pi
| |
P TP
A C D B
D. F. C
A C D B

Fig. 7.1
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Miembros que trabajen a flexion pura corresponden a una situacion dificil de encontrar en la
practica. Lo mas comun es que en la seccion transversal actien, simultaneamente, los esfuerzos
normales a la seccidon provenientes de la flexion, y los tangenciales debido al corte.

P P, P,
S S N S R
WM
: |
X
/
Flexion simple Flexion bi—axial Flexion con Torsidn
Fig. 7.3

En la mayoria de los casos se prefiere usar elementos prismaticos con secciones
transversales de uno o dos ejes de simetria, actuando la flexion alrededor del eje principal (con
mayor radio de giro, llamado eje fuerte) y situando las cargas en el eje perpendicular. En caso de
existir excentricidad de las cargas con respecto a dicho eje, se produciria, asimismo, torsion que
genera efectos adicionales de corte y de esfuerzos normales a la seccion (alabeo).

Con relacion a la posicion de las cargas, se muestra a continuacion, las diversas posibilidades.

y v v
simetrica con ‘ simetrica con ‘ simétrica con
respecto a ‘ respecto al ‘ respecto a ambos
o fuert ambos ejes | eje x | ejes; seccidn
eje fuerfe
je ftuertey I | 1 | _ cerrada
X X X | X X | X
\ \
\ \
\ \
\ \
| |

Fig. 7.2 Secciones mas frecuentes para miembros en flexion
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Los miembros en flexion tienen distintas denominaciones de acuerdo a su tamafo y uso:

a)

b)

Trabes de Planchas, llamadas también Trabes Armadas, que son de gran tamafio y
empleadas principalmente como vigas principales de Puentes y para claros respetables.

Trabes, empleadas en los porticos de los esqueletos de acero de edificios. Son vigas
principales de los edificios. En muchos casos pueden recibir acciones normales
provenientes de su participacion en los porticos, por lo que deben ser disefadas,
frecuentemente para flexion combinada con traccién o compresion.

Vigas secundarias, muchas veces designadas simplemente vigas.

Viguetas de celosia, son vigas secundarias pero de alma abierta.

Correas, son vigas secundarias de alma llena para cubiertas.

Largueros, son vigas para paredes de edificaciones livianas.

Luego de esta presentacion, se tratard; el caso que es base de todos los estudios de flexion, y que
se refiere a la viga de alma llena con el ala en compresion continuamente soportada.

7.2 COMPORTAMIENTO DE VIGAS CONTINUAMENTE ARRIOSTRADAS

Cuando las vigas estan continuamente soportadas lateralmente en su ala en compresion, el
unico estado limite para la resistencia al momento flexionante esta relacionado con los
pandeos locales de los elementos de la seccion transversal, alma o alas. El soporte lateral
continuo impide otro tipo de inestabilidad.

fo=Fy fp="Fy
—— fb < Fy sz |Fy T
— Pldstico
—~ Eldstico
X
— | Pldstico
M < My M=M,  My< M <M, M =My

Fig. 7.4
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En la Fig. 7.4 se muestra el comportamiento de una seccion de una viga en flexion. Cuando se
estd en el rango elastico de los esfuerzos, la distribucion de esfuerzos es triangular hasta cuando
se alcanza M, = My = Sx * Fy que es llamado el momento de fluencia que corresponde a la
deformacion €y en el diagrama F vs. €. (Ver Fig. 7.5)

Cuando se sobrepasa dicho va- F
lor, se entra al rango de plastificacion {Regﬂéﬂ eldstica
donde las fibras de la seccion van lle- -
gando a Fy. Fy

| Regidn |

Cuando todas las fibras de la } Pldstica }
seccion alcanzan Fy se tiene la | | e
condicion de Momento Plastico: e, &’ Deformacidn

Fig. 7.5
M.=M,=F, | ydA=F,Z

donde
Z= j ydA es denominado modulo pléstico de la seccion.

a

M, eslamaxima capacidad en flexion que se puede llegar en una seccion con material dictil.
La relacion Mpy/My = Z/S = f, se 1lama relacion de forma que, en el caso de perfiles I flexionados
alrededor del eje X, es de 1.09 (una reserva de resistencia del 10%). Es facil demostrar, con el
diagrama correspondiente al momento plastico, que el eje neutro divide en dos el area de la
seccion transversal y que Z es la suma de los productos de las areas arriba y abajo por sus
distancias a dicho eje neutro. Para alcanzar M, se requiere gran rotacion, generandose las Ro-
tulas Plasticas. En el Capitulo 1 de este texto se da un ejemplo de viga con rotulas plasticas y el
mecanismo de falla que se forma.

En caso que se flexione un perfil de forma I alrededor del eje Y (llamado eje débil por su
radio de giro menor) la capacidad en flexion esta dada por sus dos alas (de forma rectangular)
que, en el caso extremo de estar completamente plastificadas:

M,=F,[xdA = F, [txdx
b

: g AT Ak
M,=2F, tb*/4; por otro lado, % E
se conoce que: My=2 Fyt b’/6 y °
Entonces, ¢l factor de forma: % E
f=My/My=1.5

Fig. 7.6
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Esto indica que hay una reserva significativa de las secciones rectangulares para llegar a la
completa plastificacion.

Sin embargo, es raro encontrar una seccion con flexion alrededor del eje Y, por la poca
capacidad inherente de la seccion alrededor de dicho eje y por las restricciones que se tienen en
las relaciones ancho-espesor de sus alas, para evitar el pandeo local.

7.3 ESPECIFICACIONES AISC-LRFD

7.3.1 MIEMBROS EN FLEXION

Las Especificaciones AISC-LRFD son sustancialmente distintas de las del método de disefio
ASD. Las Especificaciones LRFD cubren mas problemas, especialmente los del pandeo local;
también dan soluciones para perfiles dngulos o Ts que antes no se consideraban en este estado de
esfuerzos.

Como una idea general se puede decir que las Especificaciones AISC-LRFD para
miembros en flexion se han organizado asi:

El Capitulo F cubre las estipulaciones correspondientes a vigas compactas, lateralmente
arriostradas o no arriostradas, de seccion con doble simetria I o unisimétricas (Ts y angulos
dobles usados como vigas); también la resistencia al corte. Para secciones no compactas, la
reglamentacion estd en el Apéndice F.

Para Trabes de Planchas esbeltas, donde se tienen problemas de pandeos locales o con las
almas esbeltas (accion de campo de traccion), se dan las Especificaciones en el Apéndice G.

AISC-LRFD en su Seccion F2 establece que:
Py Mn 2 Mu

¢, Factor de resistencia, que en flexion se considera 0.9,
M, Resistencia nominal en flexion y
M., Momento originado por las cargas factorizadas.

Las formulas, las definiciones y la organizacion para miembros en flexion fueron
determinadas por las dos curvas de comportamiento que se dan a continuacion: (Ver Fig. 7.7)

La primera figura muestra cuatro curvas tipicas de momento vs. deflexion. En todas ellas,
el comportamiento es controlado por el pandeo local del ala en compresion o el pandeo local del
alma o el pandeo lateral-torsional. Las secciones compactas (que seran definidas mas adelante)
arriostradas lateral y continuamente pueden llegar a M, con una capacidad de rotacién de 3 lo
cual es suficiente para conseguir la redistribucion de momentos (para el analisis plastico). Sin
embargo, debe hacerse notar que si se disminuye el arriostramiento lateral, la seccion puede
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llegar a M, pero hay insuficiente capacidad de rotacion que impide el uso del analisis plastico, y
que se muestra en la curva 2. Diversos modos de pandeo pueden ocurrir entre My y M;, donde
M: define el fin del estado elastico de la seccion. M; no es Sx Fy = My (visto antes) debido a la
presencia de los esfuerzos residuales, Fer, mas bien:

M;: = Sx (Fy - Fy). El pandeo es inelastico en este rango y es llamado comportamiento no
compacto, representado por la curva 3. La curva 4 representa el pandeo en el rango eléstico que
ocurre en secciones esbeltas.

M M
Capacidad de Rotacién > 3AH
AH @ @
y PLASTICO| ) Mp
PES N - Andilisis ©
My seccién compacta pldstico —
INELASTICO My
%)/ \sec. no compacta o alcanza M
(R p
Mr—— _— L @
sec. esbelfa te
@ ) q limite eldstico—=
M M
ELASTICO] (et 1) fu
| e |
Lp A
Deflexién Amdx Apd Ap Ar

Fig. 7.7

Los parametros que miden las relaciones ancho-espesor para el pandeo local del ala (b¢/2ty), el
pandeo local del alma (hc/tw) y el pandeo lateral-torsional (Ly/ry) se muestran esquematicamente
en la segunda figura, donde A representa las diversas relaciones de esbeltez que afectan el
pandeo. Es interesante hacer notar que la misma curva bésica se usa para los tres tipos de
pandeo, asi las formulas fueron consolidadas para que, usando el simbolo A, se pueda
representar a los tres. Hay tres limites, A,,, A, y A,para definir la curva. Para el caso de
perfiles de forma I, se han reducido los limites del pandeo local para el alma y las alas usando
Apa = A,- Las relaciones 4, fueron dadas en las Tabla respectiva del Capitulo 6. 4, lo mismo
que 4, seran explicados posteriormente para el caso de vigas. Por ejemplo, para los perfiles alas
anchas, 4, para los limites del pandeo del ala y del alma son:

65/ \/FT (este limite ha sido cambiado para Zonas Sismicas, ver Pag. 7 - 8) y 640/ \/ny (Fyen
ksi), respectivamente. Estos limites fueron derivados para dar una capacidad rotacional de 3 y
asegurar que el analisis plastico puede usarse. En cambio J, es el limite para que los elementos
de la seccion puedan alcanzar el punto de fluencia (considerando los efectos residuales).
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Mn f Mn = Mp = ZFY
ZFy bt ~
M =Mp—(Mn = Mp) <2*f> A
A=
M. —S.(F.—F seccion seccion
n=Sx(Fy=F) compacta| no compacta 20000
Mn = Sx Fer For = 5 ks
’ b
<2ff>
\Ap ‘Ar
0 ‘ ‘
f
ALA
Fig. 7.8

Si las vigas estan debidamente arriostradas con relacion a su eje Y, la resistencia nominal
M sera M, (o muy cercana a ella) siempre que cumplan con 4, en los elementos de su seccion;
éstas son nominadas compactas; cuando se incumplen estas relaciones, ya sea porque bg/2tr o
he/tw son mayores de 4,, pero menores que J,, entonces se dice que las secciones son no
compactas y su resistencia nominal esta entre My y M..

El valor para M; es (Fy - F;) Sx, donde F: es el esfuerzo residual que existe en las secciones
y que afecta el comportamiento de las vigas.

Fr =10 ksi (705 kg/cmz) para secciones tipo W (laminadas en caliente), 6
F:=16.5 ksi (1165 kg/cmz), si las secciones son perfiles soldados tipo I.

Entre M, y M se ha previsto para M, una variacion lineal como sigue:
p

(A-4,)
(A-4p)

Cuando las secciones tienen elementos que sobrepasan ,,, entonces se denominan
secciones esbeltas y su comportamiento esta regido por:

M.=M,-( M,-M, )

M, = Sx Fer
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A continuacion se dan las Tablas para definir los limites de A y asi poder agrupar |as secciones
de las vigas en compactas, no compactasy esbeltas.

Tabla 7.1 Valores limites j, para vigas de seccion compacta

Alas sin atiesar Alas atiesadas Almas en flexion
Fy
*oy / 24,<52 1 \JF, by / <190/ JF, h/t,<640/ .[F,
1
36 ks 8.7 317 107.0
(2530 kg/cm?)
42 ksi 10.0 29.3 98.8

*  Limite establecido para A, en las adas de las vigas a emplearse en zonas sismicas, segun

Seismic Previsions for Sructural Seel Buildings, Junio 15, 1992 - AISC-LRFD.

Tabla 7.2 Valores limites ), para vigas de seccidon no compacta

Alas sin atiesar Alas atiesadas Alma en
Fy P. lam. P. soldado P. lam. P. soldado flexion
b / 2t < b |t < he Ity <
141/ -10
Fy 238/ ./F,-10 970/ \/Ey
36 ks 27.7 24.0 46.7 53.9 161.7
(2530kg/cm?)
42 ksi 24.9 21.0 421 471 149.7

P. lam. = Perfil laminada; P. soldado = Perfil soldado; Fy enks

En e Apéndice se dan Tablas donde se agrupan los Perfiles Soldados de acuerdo a un listado
descendente de sus Mdédulos Plésticos Zy; asimismo, los vaores de ¢2M, y ¢3M, y las
distancias limites L, y L para sus arriostramientos respectivos. Sobre esto Ultimo se tratard mas

adelante. Estas Tablas fueron elaboradas tomando en cuenta lo anteriormente explicado; se da
un gjemplo para su Uso.
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EJEMPLO 7.1
Seleccionar un Perfil Soldado (Fy = 2530 kg/cnt ) adecuado para la viga de la Figura
Suponer que la viga se encuentra continuamente arriostrada.

SOLUCION
L ] W = 30 fj'rl"l'l
i wp= 1.5t/m
T/ N Bl e
gns cm 915 om
—= Wmax Pag. 7—13 ; afissadores da
™ Oy Pag. 7-16 apove central :
— Plancha de apoyo ! Pag. 7-16,17 Pag. 7-18
Fig. 7.4
Cargas de Servicio: Cargas Factorizadas:
CargaMuerta= 1.5t/m Combinaciones aplicables:
CargaViva=3.0t/m
A4.1:1.4D
wrABLADE-SEEEEAIGHTDE PERFILES SOLDADOS
PARA DISEHO DE MIEMBROS EN FLEXION A42:1.2D + 1.6L
DESIGNACION|  Z, YRR Y L w=1.2*15+ 1.6*3=6.6t/m
o | D (La)
Cm tm t-m cm
WSRO S 3145 TR 347 272 Estados de Carga :
CVE4E0c134 | 207 =) 240 266
VERIDI0S | 304 B0 S 315 W=
cysmaz| | w2l 3 e 0 P s
C 501 62 e B 3 307 1078
CVEAx132 | 2834 B45 314 362 T B R
C 53005170 2TTE ikl 3001 412 W, = 6.6 t/m
(2] -
VEE0NET Y 342 502 1NN
£ G001 48 e B15 245 sop e g SR
CW SO0 21 2672 555 ZEE o=
C 53801 42 e 554 285 46
Fig, 7.10

Analizando los Estados de Cargas Factorizadas, se han determinado los diagramas de
Momentos Factorizados siguientes:
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69.07 t—m
//2743.95 t—m
/ \
(2) \ (1)
, /
Diagrama de / N\
Momentos Flectores \&/ /
Factorizados A B N L ~C
N //
(1) ——— ]l N~ -
() —————-
NS
Mg = 48.14 t=m
Fig. 7.11
Mu = 69.07 t-m

En la Tabla de Seleccion de Perfiles para Vigas se encuentra que € perfil soldado V S600x99
tiene una Resistenciade Disefio: #Mp = 71.76 t-m.

Es posible seleccionar también e perfil VS500x104 (¢Mp = 69.3 t-m) que aungue de
mayor peso, tiene menor peralte, S se requiriera una restriccion para peralte maximo de 500
mm.

En la Tabla de Propiedades de Perfiles Soldados, € perfil VS600x99 tiene by/2ti = 7.5 < 8.7
(Pag. 7- 8) y hd/tw = 76 < 107, por lo que es un perfil compacto y entonces:

©Mn = ©Mp = 0.90* 3145+ 2.53/10° = 71.7 t-m.

Ciertamente falta verificar resstencia a esfuerzos cortantes, a los esfuerzos en gpoyos y las
deflexiones maximas, |o que se efectuara posteriormente.

7.3.2 Corte en Vigas

Se verd en laFig. 7.12 la distribucion tipica de esfuerzos cortantes en una viga de forma l; se
observa que & amatoma la mayor cantidad de los esfuerzos, €llo ocurre no solo en las vigas de
un alma sino también en caso de perfiles de amas mlltiples.

Cuando setiene & ama con dimensionesy esfuerzos que no sobrepasan la estabilidad de la
misma, laresistencia Vn de la seccion se basaen lafluenciaa corte del alma, asi:

V= Ty Aw
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donde
Ty Esfuerzo defluenciaal corte
Aw Areade ama= d.tw, paravigas laminadas, 0 hc.tw, paralas vigas soldadas.

Seccion ;| d Diagrama de
; Esfuerzos
W de corte

K

h N
T

Fig. 7.12

De acuerdo con la teoria de la "energia de distorsion" € esfuerzo de fluencia a corte es
igual a esfuerzo de fluencia Ry de traccion y/o compresion dividido por /3 entonces Ty =
0.58 F, = 0.60 Fy.

AISC-LRFD en su Seccién F.2.2 indica:

Vn = 0.6 Fw Aw Slempre que no se exceda de:
ho/tw =187 .|k / Fy, (Fwenksi);
he/tw = 1520 . [k / F,, (Fywen kg/cm?)
donde
k  coeficiente de pandeo de placas sujetas a corte puro = 5.0

Fw esfuerzo defluenciadel aima

Entonces para Acero A36 (R, = 2530 kg/cmz): ho/tw limite = 69.7. Por lo que para secciones
con relaciones he/tw menores que este limite:

ResistenciadeDisefioal Corte: ¢Vn = @Ay (0.6 Fyw); ¢ =0.90
Para secciones con relaciones ancho-espesor en sus amas mayores dd limite antes

indicado, se espera que ocurran pandeos inelasticos o e asticos como se observa en la Fig. 7.13,
donde | os esfuerzos deben reducirse para prevenir esos problemas.




7-12 DISENO ESTRUCTURAL EN ACERO LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

0.6 Fyw pandeo ineldstico
! /del alma

—= \
g — 2
N | Fy = 2530 kg/cm
£ ] T
2= | sin atiesadores
oo o pandeo eldstico en el alma
5 O | | del alma
5 © \ ‘
» o \ | /

| |

|

69.7 87.2

Fig. 7.13

AISC-LRFD tienen especificaciones para ello en su Capitulo G, donde se tratan las Trabes de
Planchas con almas esbeltas. En este texto no se tratard € tema de las Trabes de Planchas, sin
embargo se cree oportuno escribir las Especificaciones para los casos de pandeos elasticos o
inelésticos de las amas de las vigas, ya que entre los Perfiles Soldados tipo VS hay muchos
cuyas almas que sobrepasan € limite antes indicado.

En e caso de amas esbeltas donde no se empleen atiesadores intermedios de almas
(codtillas) y por lo tanto no se haga uso dd llamado "Accién del Campo de Traccion”, son
aplicableslas siguientes estipulaciones:

Para o/t > 187 [k / Fy : OV = 00.6 Aw Fyw Cv Fyw = ks
Para hc/tw > 1520 \/k / Fyw ?Vn = 90.6 Aw Fyw Cv Fyw = kg/cm2
donde:

Cv eslareacion del esfuerzo critico de pandeo del alma a esfuerzo de fluencia del materia
del ama
k 50

Cv se determina como sigue:

Para Fyw en ksi
187K | Fy,
Para 187 .k / Fy, <hdtw<234 [k / Fp,: Cv:h,Fy
o |t
Para hoftw>234 .k / Fy,: = 44000 K

" (he ! tw)*Fp
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Para Fyw en kg/om”
1520 /k /
Para 1520 [k / Fyy Shotw<1800 [k [ Rt G L
Cc tW
Para he/tw>1900 . /k / Fy, : c, = 3092200 k

" (he / tw)*Fym

Se puede preparar unatabla para vigas con amas de acero A36:
Fyw = 2530 kg/em®

Tabla 7.3 Esfuerzos ¢\Vn/Aw, para determinar la Resistencia de
Disefio de vigas con almas esbeltas. Acero A36

e/t Ksi t/lcm®
60 19.4 1.387
70 19.4 1.387
80 16.9 1.191
20 14.7 1.035

100 11.9 0.838

110 0.8 0.690

120 8.3 0.585

130 7.0 0.493

140 6.1 0.430

150 5.3 0.373

160 4.6 0.324

170 4.1 0.289

180 3.7 0.261

200 3.0 0.211

220 25 0.176

240 2.1 0.148

260 1.8 0.127

EJEMPLO 7.2
Para € Ejemplo de la Pagina 7-9, verificar s la viga VS600x99 es adecuada para € corte
maximo. Los apoyos son muros de 30 cm de ancho.

SOLUCION

Corte maximo: Vy = 6.6*0.5 (9.15 - 0.30) + 69.07/9.15=36.75t
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Perfil VS600x99 tiene:  hd/tw = 76;
h.=60.8cm.yty=0.8cm.

Con hdtw = 76, en la Tabla anterior seinterpola
OV n/Aw = 1.27 tlom”

®Vp=127%0.860.8 = 61.74t > 36.75t,

Significaque € perfil VS600x99 es adecuado paralos efectos de corte.

7.3.3 Efecto de Cargas Concentradas aplicadas sobre Vigas

Cuando se aplican cargas concentradas en las vigas, 0 reacciones de apoyo, se puede producir
una fluencia localizada en la zona debido a altos esfuerzos de compresion, seguido por pandeo
inelastico en laregion del alma adyacente a filete de encuentro del amacon el aa, en e caso de
perfileslaminados, o a pie de la soldaduraen a caso de perfiles soldados.

K < R
{ k|
e } S seccidén
ew+2.5u<j N+5k — tw — critica
| {
[TIIT] o
N
Fig. 7.14

Refiriéndose a la figura anterior, se considera que la carga produce una Situacion
posiblemente criticaaunadistanciak delacaradel da. Estacarga se asume que se distribuye a
lo largo del amade laviga con una pendiente de 2.5:1 por lo que la carga se desparramaen (N +
5k) en apoyos interiores 0 en (N + 2.5k) en apoyos exteriores.
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7.3.3.1 Especificaciones AISC-LRFD

¢?Rn >Ry
donde
®  Factor deresistencia
Rn Resistencianominal
Ru Carga concentrada factorizada.

Parae caso de Huencialocal dd ama:

a) Paracargasinteriores. Rn=(5k + N) Fyw tw
b) Paracargasexteriores. Rn=(2.5k + N) Fyw tw

donde

N  Longitud de apoyo;

k distancia desde |la cara exterior del ala hasta € pie del filete o € pie de la soldadura que
conectael dacon d ama;

Fw Punto de fluencia del material del alma;

tw  espesor del ama.

¢ 10

Para & caso de abolladura por inestabilidad del ama:

Para controlar la estabilidad del ama justo en la zona de las cargas concentradas, la resistencia
nominal del aima basada en €l criterio de estabilidad es:

a) Paracargasinteriores.

ORn= 0135 (tw)" (L + 3 (N/d) (tu/te )*° ) [Fyu (tr/tw)
b) Paracargasexteriores.

ORn= 68 (tw)’ (1 + 3 (N/d) (tu/t; ) )-/Fpw (t:/tw)

donde

tr  espesor del dadonde lacarga se trasmite;
d perdtedelaviga

¢ 075

Rn enkipss seusatwenpulg. y Fywenks |

T |

Si se desea obtener Ry en toneladas, con tw encmy Fyw en kg/cmz, cambie 135 por (1.133) y 68
por (0.571) en las férmulas anteriores.
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EJEMPLO 7.3

Para la viga del Ejemplo de la Pagina 7-9 verificar la resistencia del ama y determinar las
planchas de apoyo de la viga sobre |0s apoyos de |os extremos, suponiendo que se tratan de mu-
ros de 30 cm, de concreto, con unaresistenciaalos 28 dias de fc' = 210 kg/cm®.

SOLUCION

Ru=6.6¥9.15/2 - 69.07/9.15 = 22.64 t

i

L

VS 600x99 < VS 600x99

|®
plancha — - - —r "1 k=2.2 cm
de apoyo 7 L / i %

/| muro—%
Iy — Y
N=30 cm B
Fig. 7.16

- Paraevitar lafalapor fluenciaen € ama:
N = RW/(Fw tw) - 2.5k = 22.64/(2.53*0.8) - 2.5%2.2 = 5.68 cm.
Sin embargo se cree conveniente en este caso usar N = 30 cm (ancho del muro).

- Resistenciaded concreto:
¢ Pp >Ry
donde
¢ 0.60;
P,0.85fc' Ap
Ap area de apoyo de laplanchadelaviga

Ap= 22640/0.60 =211 cm’; por lo tanto B =211/30 = 7.40 cm.

P 0.85%210

Usar por lo menos, €l ancho del dla B =25 cm.
Plancha de apoyo: 30 cm x 25 cm

- Ahoraseverificalaabolladurade ama (inestabilidad del alma):

Ry = 0.571* (0.8)%(1+3(30/64)* (0.8/1.6)*°1) ./2530* (1.6/0.8) 2=38.95t
PRy = 0.75*38.95 = 29.21 ton. mayor que 22.64 t, lacargaaplicada. O.K.
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Nota En este apoyo no se requeriran atiesadores de refuerzo. Sin embargo, este problema es
frecuente en los casos de perfiles soldados VS, en los apoyos internos, ya que estos
poseen, a menudo amas esbeltas y las reacciones grandes. Este tema se tratara luego de
concluir este Ejemplo.

t
plancha w tf
de opoyol ﬂ‘ews ¢

] t : espesor

| . seccion para M, en
B Plancha de apoyo

Fig. 7.17

Determinacién del espesor de la plancha de apoyo:

Lasdimensionesson: N =30, B=25cm yt, espesor que falta determinar alin.
Lapresion de laplanchaes p = 22640/(30* 25) = 30.18 kg/cmz.

La plancha de gpoyo es considerada como un cantiliver con empotramiento en € pie de la
soldadura en este caso:

_p(B/2-(tu/2+ws))*N _ 30.18(25/2-(0.8/2+0.6))*30
= =
2 2

M

u = 59869 kg-cm
Para una seccion rectangular (de la plancha de apoyo) se requiere que:
PMn = My
=09 ®Mn=0Mp, Mp=ZF; Z=Nt*/4=30*t/4= 75t
entonces igualando:
Mu=©Mp: 0.90*7.5%2530*t> = 59869 .....t=1.87 cm

use plancha de 3/4" x 300 x 250.
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7.3.3.2 Disefo de atiesadores de apoyo

Cuando las cargas concentradas aplicadas en € tramo, 0 en |os apoyos exceden la resistencia del
ama de las vigas (fluencia o inestabilidad) sera necesario colocar atiesadores (costillas) de
apoyo como se muestra en la figura anterior, para permitir que éstos, trabajando como columnas,
puedan colaborar con €l almade laviga.

atiesador
de apoyo et

| ] L fy <>Ib CORTE A—A
h vr —\L |
A A

drea de
4~—1— contacto

ancho colaborante % 121, : apoyo exterior
(A TP del alma 251, : apoyo interior

Fig. 7.18

Criterio de estabilidad como columna:

Se consideran que los atiesadores trabgjan como columnas, con una seccion transversal Ae
conformada por su area propia més un érea colaborante, como seve en laFig. 7.18.

KL/r se consideracomo: 0.75 hdr;

hc es laaturadel atiesador y r es €l radio de giro de los atiesadores con relacion a ge del ama
delaviga. Con estarelacion se obtiene F, y se verifica.

Especificaciones A1 SC correspondientes:

¢cPn > Py
donde
¢c 0.85
Pn  AeFc;
Ae aeadelos atiesadores mas e area colaborante del ama, (Ver Fig. 7.18).
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Criterio de apoyo:

Como se pretende que € atiesador se pegue lo mas posible a aa, se necesita retirar algo de la
seccion del atiesador paraque la soldaduradel dacon e amano interfiera.
El &rearemanente es menor que el areadd atiesador de apoyo.

Especificaciones Al SC correspondientes:

¢Pn > Py
donde
¢ 075
Pn  Resistencianomina = 2.0 Fy App;
Pu Cargafactorizada;
Apo &reade contacto del atiesador con €l ala

_3EJEMPLO 74

Determinar las dimensiones de dos planchas que sirvan de atiesadores de apoyo para € apoyo
central delavigadel Ejemplo delaPag. 7-9.

Acero de Fy = 2530 kg/cm?.

SOLUCION e cones
P, Vo bUUXII
Py = 6.6%(9.15 - 0.30) + i 8
2+69.07/9.15
P, = 7351t T T
b=(24.1-0.8)/2=11.65cm " de apoyo

Ancho colaborante del alma: )
25*0.8=20cm

Criterio como columna:

r 0(1/+/12)4*11.65*2 = 6.73 cm.
Ki/r =0.75*60.8/6.73=7.0 ..... OFg = 2.15 t/cm?

Ag = 73.51/2.15 = 34.19 cm>:
t=(34.19 - 20*.8) / (2* 11.65) = 0.78 cm;

asi mismo, paraevitar e pandeo local, A,5<15.8

t=11.65/15.8=0.74 cm.
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Criterio de areas de contacto:

w = 0.6 cm (tamarfio de soldadura)
App = t*(2¢11.65 - 2¢0.6) = t*22.1 ..... App = 73.51/(0.75* 2*2.53) = 19.37 cm’

t=19.37/22.1=0.88 cm.

Se deduce que € estado limite que controla e espesor de las planchas es € correspondiente a
criterio de las areas de contacto.

Use 2 Planchas de 9.5 mm x 115 mm.

7.4 DEFLEXIONES

Cuando las vigas tienen luces significativas, o0 cargas apreciables, o € peralte esta restringido por
ciertas razones, la restriccion de deflexion puede ser un estado limite que debe ser considerado.
Este estado corresponde a condiciones de servicio que debe cumplir una viga para no tener
problemas en situaciones de cargas de servicio. No esun estado de resistencia

Deflexiones excesivas pueden causar dafios a Wservicio

elementos no estructural es que se encuentren

unidos a las vigas. En los techos ) i i l

horizontales con desaglies atorados puede T R L S
acumularse agua de lluvia que produce el T V= deflexion 5 T
|lamado "efecto de charco” y en el interior de y = flecha=§ deformada

la edificacion los pisos vibran cuando las

vigas son muy flexibles. Fig. 7.20

Desafortunadamente las Especificaciones AISC-LRFD de 1986 no dan normas para que,
conocidas las deflexiones, se puedan comparar con unas permitidas y se pueda establecer asi €l
cumplimiento de un estado limite, como se hace con € caso de las resistencias. AISC-LRFD
soloindica: " Loslimitesde servicio seran seleccionados con debida consideracién a que se
cumplalafuncién intencionada dela estructura” .

La razén que se puede aducir para no establecer algo més especifico relacionado con las
deflexiones méximas, es que éstas no pueden servir como un criterio genera para verificar que
se cumple una condicion de servicio adecuado en unaviga con condiciones particul ares.
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Sin embargo, en las Especificaciones AISC para € Método de Disefio por los Esfuerzos
Permisibles de 1989 (ASD) se consideran ciertas disposiciones, que se seguiran en este texto,
para ayudar a los disefiadores en la verificacion, haciendo notar que debida consideracion debe
darse para cada caso particular.

AISC-ASD-L3.1 edtablece: "Vigas y Trabes que soportan pisos o techos seran
dimensionadas con la consideracion debida a las deflexiones producidas por las cargas de
diseiio". Adicionalmente indicaque la deflexion maxima por car gas vivas de servicio selimita
aL /360 cuando se tratan de cielos rasos enlucidos. En los Comentarios AISC-ASD L3.1 sugiere
COmMo una guialas siguientes limitaciones:

" Paravigasy trabes completamente esforzadas: L/d < 800/Fy.
Para correas de techados, excepto para techos planos:
L/d < 1000/Fy; Fy enksi.
(en unidades del sistema métrico, Fy en kg/cmz, las dos anteriores expresiones son L/d <
56360/Fy y L/d < 70450/Fy).
Asimismo para vigas que soportan cargas de impacto o que causan vibracion con areas
libres de particiones u otras fuentes de amortiguacion: L/d< 20",

En esta forma se asegura que se empleen trabes 0 vigas que tienen dimensiones lo
suficientemente conservadoras como para evitar algunos problemas.

En vigas continuas la deflexion real de las vigas es més importante que las relaciones L/d.

En redidad se necesita un Método Rapido para e Céculo de las Flechas. Este fue
desarrollado por Ira Hooper. La flecha se obtiene modificando la formula basica para la
deflexion maxima de una viga simplemente apoyada con una carga uniforme como sigue:

2
5 = (5/384) WL/E1) = 5ML2/(a8eEny = 2 fo L
48 E c
donde:
w cagauniforme; OOy
L longitud de laviga; | T _ 1 —— 7
E modulo de elasticidad; ‘ L ‘
I momento deinerciadela .
Seccion delaviga; IJC IJC —!—m TJC
M momento maximo = WL2/8;
fo esfuerzo maximo en lafibra
extrema= M.c/l; Fig. 7.21
C distanciade lafibramas

agadaal geneutro.
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Sustituyendo E = 2.1x10° kg/cm?® y d = 2c en vigas de forma | se tiene la siguiente expresion
aproximada:
5=fv L* x10°
d

donde: 5 =cm; fp= kg/cmz; L=m; d=cm

Para que la formula anterior sea aplicable a otros sistemas de cargas distintos a la carga
uniformemente repartida se puede hacer uso del Teorema del Area de Momentos que relaciona
los diversos sistemas de cargas a comparar sus areas de momentos flectores. K es dicha
relacion. Entonces paraotro sistemade cargas distinto a de cargas uniformes:

fp L?X10°
d

0=K

Tabla 7.4 Valores del Factor de carga para diferentes sistemas de cargas

Carga Sistema Diagrama M/EI K Observaciones
\
Carga Unif. TR 1.00 comdun
Foor
2P @ L/4 It 1.10 raro
A
2P@L/3 == 1.02 Use=1.0
P P P

3P@ L/4 L= 095 Use=1.0

1P al centro W 0.80 comuln

Mom. en ( (T[T 0.60 max. al centro

extremo
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Parae Calculo delamaxima deflexion en
las vigas continuas, por €l principio de
superposicion setiene:

Omax. = Osim. - 01 - O¢

donde y '
Osm.  flechade vigacon apoyos simples. é m r>

1y &, flechaenlavigapor los

momentos de |os apoyos en la | O |
izquierda y derecha, | ] !
respectivamente.
fosm Esfuerzo envigasmple.
fol Esfuerzo en apoyo izquierdo. Fig. 7.22

for Esfuerzo en apoyo derecho.

Smax. = [ K fosim. - 0.60 (foi + for) ] (L%/d)x107
Donde fy en kg/em?, L enm; dencm.
EJEMPLO 7.5

Verificar s lavigaVS600x99, solucion del Ejemplo delaPag. 7 -9 cumple los requerimientos de
las condiciones de servicio por deflexiones. Usar |as Especificaciones AISC-ASD respectivas.

SOLUCION

Lacargavivade servicio es: ~

wi = 3000 kg/m. R e e e A o/

S« = 2815 cm’; d = 64 cm | D n—— 1B

(De la Tabla de Propiedades de L= 915 em

Perfiles Soldados) My, = 10393 kg-m
La condicion que producira la M| :/Q//T//ﬂ\ .
méxima deflexién por carga viva se Dlagrama
muestra en lafigura contigua. Flectores de

Msim = 31396 kg—rm Servicio

Asimismo se muestra el diagramade
Momentos flectores correspondiente Fig. 7.23
al tramo izquierdo.
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2
Msm. = 1/8*3000%9.15

Msm. = 31396 kg-m;
fham, = 31396* 10°/2815 = 1195 kg/cm?®

fo = 0; for = 10393* 107/2815 = 369 kg/cm”

Smax = (1*1195 - 0.60 (0 + 369)) (9.157/64)* 10° = 1.27 cm
Omax/L = 1/720< 1/360 ..... OK.

A pesar que laviga no estd completamente cargada si no solo parcia mente, se verificara

L/d =915/64 = 14.76 < 56350/2530 = 22.3 .... O.K.!

7.5 VIGAS CON ARRIOSTRAMIENTO NO CONTINUO

Ocurre que ciertas vigas no se encuentran continuamente arriostradas, porque no estan unidas
continuamente al piso, 0 porgue otras vigas espaciadas son las que soportan lateralmente a las
vigas, 0 porque no se confia en la capacidad de los soportes laterales; o smplemente, como €
caso delasvigasteclesy las vigas carrileras, que trabgjan aidadas a tomar las cargas.

Puede suceder, entonces, que la viga no llegue a la capacidad de resistencia que se ha
determinado en los parrafos anteriores y se presente e fendmeno denominado Pandeo L ateral-
torsiona de los miembros que se flexionan arededor de su ge fuerte y que genera un estado
limite importante. Se procurard, en las siguientes lineas dar una explicacion sencilla de este
fendmeno.

viga soportada lateralmente en exfremos :

B A »
Elevacidn S e ==____ ____ __===- seccion
_ = = _ g A
T SE=E==—— === deflexién
lateral del
punto A ala en compresion )
////// \ \\\\\ ala en
= compresion @ i a
P|OH"1TCI \::/*f::::::::/:::::i*\::/( b



www.elsolucionario.org

7.5 VIGAS CON ARRIOSTRAMIENTO NO CONTINUO 7-25

Es posible pensar que € aa en compresiéon de una viga y una pequefia parte del alma contigua
puedan considerarse como la seccion de una columna en compresion y como ta sujeta a
pandear. Dos son |0s ges en que una seccion rectangular puede pandear. Con relacion a ge aa
esto no es posible porque & alma de la vigaimpide que suceda, en cambio arededor del ge b-b
si puede ocurrir pandeo flexional y dependera que haya soportes laterales y de su espaciamiento.
Sin embargo, € fendbmeno es més complgo que € descrito ya que € ala en traccion trata de
mantener su posicion, por o que habra una rotacin, adiciona mente.

7.5.1 Soportes Laterales

Vale la pena discutir ahora lo que se Ilama soporte lateral. En primer término se definen dos
tipos de soporte (arriostramiento) lateral; estos son (Ver Fig. 7.25):

a) Soporte lateral continuo como e gue se obtiene al embeber €l ala en compresiéon de una
vigaen unalosa de concreto.

b)  Soporte lateral aintervalos como los suministrados por miembros que se apoyan sobre las
vigas que se desea arriostrar.

No sdlo se deben estudiar |os miembros que sirven de puntos fijos para € adaen compresion de
las vigas sino también todo e sistema que formael piso o techo como se apreciaen laFig. 7.26.

losa de concreto

correa de
) W /echddlo
. = b k/‘\_/ o L -
ala -
. ) t . -—— trabe
embebida viga vigueta
de celosia

Fig. 7.25
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En situaciones dubitativas es preferible ignorar € arriostramiento, como por emplo cuando se
emplean correas de viguetas de celosia en techos de cubierta liviana. En este caso se debera
confiar solo cuando se empleen las llamadas viguetas dobles y junto con sistemas en X.

. _—arriostre
| | | | | | _arriostre \ \ \ \ \ V' en X
\

| | | | ! I no confiable
| | | | | | \ \ [ \ \ \

| | | | | | / / / / / /

O N N N N
/ /
[ [ [ | | | planta—techo | \ \

| | | | | [ \ \ \ \ \ \
(cubierta liviana)

Fig. 7.26

7.5.2 Pandeo Lateral-torsional de las Vigas

En la pagina 7-6, se tratd e tema del comportamiento de los elementos en flexion y se hizo
mencion de las dos curvas basicas que han servido para e reglamento AISC-LRFD; dli se dgjo,
para tratar posteriormente, €l caso del pandeo lateral-torsional de las vigas, que depende entre
otras cosas, cuando las vigas son flectadas alrededor del ge X, delareacion Ly/ry, Siendo L, en
este caso ladistancia entre arriostramientos laterales.

7.5.2.1 Pandeo en el rango elastico

En la Fig. 7.27 se presenta una viga en una posicion pandeada y entonces |los momentos Mo
aplicados en @ plano yz originarédn los momentos componentes My, M'y, y M'; alrededor de los
ges X', y'y 7, lo que significa que habra curvatura de flexion arededor de los ges X' ey' y
curvatura de torsion alrededor de z'. Se acepta que las deformaciones son pequefias y que las

propiedades de los Momentos de Inercialx e ly soniguales al'x e Iy, respectivamente; ademas:. |x
>> Iy
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X R planta elevacién
My = x’
Mo My /—u Y M
e [ C |
— ] _ —-u
—du/dz —t @ X —dv/g
Z z
J M Sf;/ % X
A y ’%OQ?OCOS(b . _T/ )
W= Cosenos directores
L=1L
b X Y yA
& x’ 1 ¢ —du/dz
y | -9 1 —dv/dz
Seccion A-A 7’| du/dz dv/dz 1

Fig. 7.27

El coseno director entrey-y'y z-z' es 1, por |o tanto:
Elx d?v/dz® = My’ = Mo

dondev es € desplazamiento del centroide en ladireccionyy.

También lacurvaturaen € plano x'Z' es:
Ely dZU/dZ2 = My' = Mo ®
donde u es el desplazamiento del centroide en ladireccion x.

La ecuacion diferencid paralatorsion de una viga de seccion | (no desarrollada en este texto)
€s.

M, = GJ de/dz - ECy d0/dZ°

De lafigura se deduce que la componente torsional de M, es proporciona a la pendiente de la
vigaen € plano en € plano xz, asi;

M; = -du/dz Mo
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por lo que la ecuacion diferencial torsional es, entonces:
-du/dz Mo = GJ de/dz - ECy d’¢/dZ’
Diferenciando con respecto a z:
-d’uldz’ Mo = GJ d’0/dz” - EC d*e/dZ’
y también:; d’w/dz® = Mo ¢/Ely que sustituidos en la ecuacion previa dan:
ECw d*e/dz" - GI d*¢/dz* - Mo /El, ¢ = 0
que eslaecuacion diferencia parael angulo de torsion.

No se desarrolla en este texto la solucion de la ecuacion diferencia anterior, méas bien se da la
expresion del valor caracteristico:

Mo=Me = /7 E>Cu Iy / L*+ 72El, G/ L>=7/L[(7E/L )*Cy 1, +El, G

Cw = Coseficiente de alabeo
J = Cosficientetorsiona

férmula que da é Momento Critico de pandeo de vigas con momento uniforme a lo largo de
todo e tramo, con apoyos simples en donde las secciones pueden torsionarse pero no tienen
alabeo.

Se observa que la resistencia a pandeo de una viga es la raiz cuadrada de la suma de los
cuadrados de la resistencia de la seccion a pandeo flexional delavigaconrelacion a geY, con
laresistencia a pandeo torsional de la misma seccion. Significa que paralaresistenciaa pandeo
lateral-torsional hay contribuciones de la capacidad flexionante y de torsién de la seccion.

Para gjustarse a la condicion de momento variable alo largo del tramo de viga en cuestion
se aflade un factor de gradiente de momentos Cy, del que se tratara posteriormente. Por |o tanto,
el momento critico del pandeo elastico puede indicar como:

(@)

M = Cy /L [(TEIL)’C, 1, +El, GJ

El esfuerzo critico de pandeo es. For = Mcr / Sk
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7.5.2.2 Pandeo Inelastico

Cuando las fibras extremas de las secciones sometidas a flexidn sobrepasan la deformacion €y =
F/E, se dice que se haido mas ala del limite de proporcionalidad y por lo tanto no es posible
usar la expresion determinada en € parrafo anterior. En Prof. Yurade la U. de Texas reporta el
comportamiento de vigas en €l rango inelastico como se muestra en la Fig. 7.28. Aunqgue la
rigidez torsonal no es grandemente afectada por los esfuerzos residuales, la resstencia
relacionada con € comportamiento como columna es bastante afectada.

Se conoce gque la maxima capacidad en lazona elasticade las vigas es.
M: = S« (Fy - ), donde F es € esfuerzo residud en las dlas. En lafigura se observa, también,

que hay mayor pérdida de capacidad donde e momento es constante que donde e momento
varia.

Mn
Tedrico
Mpl N\ 1L ~ — — — Especificaciones
\ ~
~ M
\\\ MJJBM Momento Variable
\\ _
M MM
C, =1.0
|l I Il
Pldstico Ineldstico Eldstico Momento Cte.
Lp\d \L|p ‘Lr Lb

Fig. 7.28

Hay una zona en que la resistencia maxima esperada coincide con la capacidad del momento
pléstico de laviga. Entre esta zona de fluencia y la zona de comportamiento elastico se puede
aceptar unavariacion lineal  que tomaen cuentala presencia de esfuerzos residuales. Quedaalin
determinar cudles son los limites entre los que controla cada comportamiento.

Asi € limite para aribar d momento plastico requiere que la distancia entre
arriostramientos sea corta para evitar cualquier pandeo lateral-torsional. En este caso hay poca
influencia de la capacidad torsional de la seccién por o que se desprecia el término de larigidez
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torsional GJy en laecuacion (o) desaparece €l segundo término. Por |o tanto:

E ——
M cr = 77|2_2 Cw |y
Desde que M debe alcanzar Mp selo sustituye por Mp = Zx Ry
ycomo Cy =ly h/4, e ly=A %, reemplazando L por L (distancia entre arriostres), la ecuacion
anterior se escribe:

y

E
Lo / Fy:\/;le (hA 1 Z)

Se conoce que para la mayoria de perfiles |, hA/Zx = 1.5y S es de acero, E = 29000 ks,
entonces.

29000 ( 1.5
Lb/ry=\/772 , (15) - 460/ F,
Fy

Sin embargo AISC-LRFD-F1.3 da este limite conservadoramente como:
Lo/ry =300/ /F, 4 R (ksi)
Lo/ry = 2520/ /F, 5 Fy(kg/cm?)

Cuando se desea aplicar e disefio pléstico, con gran capacidad de rotacion de los tramos
cercanos a las rotulas plasticas, se requiere que el material llegue a la zona de endurecimiento
por deformacion donde en vez de E se tiene E« (modulo promedio) que se puede aproximar con
E/F que conduce la expresion més conservadora, para usar en e disefio plastico y es. Lu/ry =
2800/Fy, ksi. En laU. de Texas se han obtenido de pruebas, incluyendo la accién de la gradiente
de momentos, la siguiente expresion:

+
Loty = 3600 + 2200 M, I M,
Fy, ksl

Lo/ = 70.4547* (3600 + 2200 M, /|\/|p )
’ F,. ka/cm’

donde M, es e menor momento en los extremos de segmentos no arriostrados lateramente
(positivo cuando hay curvaturareversa).
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7.5.3 Especificaciones AISC-LRFD para miembros en Flexion no arrios-
trados continuamente

Para vigas que se cargan en € plano del dma, € requerimiento de resistencia de acuerdo a
LRFD-F2es:

o Mn=>My
donde
©  0.90, factor de resistencia por flexion.
Mn Resistencianominal en flexion.
Mu momento por cargas factorizadas.

La siguiente figura muestra € efecto de la distancia entre arriostres Ly para la resistencia a
pandeo lateral-torsional. Como se vio antes € pandeo local puede reducir la resistencia. Se
presentan 5 casos posibles.

()
= ~——CASO 1: Andlisis pldstico ~cacoidn ]
o M 1 permitido M, =M, Mot S ety
2 Mp ‘ P P
=
R N seccién | seccidn
= CAqu:\ Andlisis compacta esbelta
£ W[~ =~ Plisico o Mt ————— e |
S | }perm } |
\ [ \
‘ \
< | | CASO304 | CASO 5:Comporta— | rango | rango | rango
o . comporfamierjto miento eldstico plastico | ineldstico | eldstico
% | | ineldstico | ‘ |
= | & | |
Lpd  Lp Ly Lb Ap Ar A
Longitud entre arriostres Relacién de esbeltez generalizada
Fig. 7.29

Caso 1. Cuando se alcanza M, con largas deformaciones en las rotulas plasticas: (R >
3.0)

La seccién debe ser compacta es decir que las relaciones ancho-espesor € ala (br/2tr) y para €
adma (hd/tw) no deben exceder 1,1 (como se indica en la Pag. 7 - 8) y la distancia entre
arriostramientos no debe exceder:

3600+2200M, / M, ,

Lpd =
i Fy, ks

y

En este caso se puede aplicar € Disefio Pléstico en acero.
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Caso 2: Cuando se alcanza e M, (M = Mp) pero con relativamente pequeia rotacion:
(R<3.0)

La seccion debe ser compacta para prevenir e pandeo local, es decir bi/2tr y hd/tw no deben
exceder losvaloresde A, 1. Asimismo, Ly no debe exceder L, cuando Cp = 1.0

Lp=3001y/ .[F, Fy (ksi);
Lp=2520ry/ ./F, Fy(kg/cm?)
Caso 3 Cuando € Pandeo L ateral-torsional de secciones compactas puede ocurrir en €

rango ineastico (Mp > Mn = My):

Laresistencia nominal puede aproximarse por larelacion lineal mostrada en la curvabasica. No
debe existir posibilidad de pandeo local, esdecir A < A, 2. Entonces:

Mn=Cb[Mp-(Mp-Mr)(Lo-Lp)/(Lr-Lp)]<Mp
donde M = (Fy - Fr) Sx; todos los demés términos explicados anteriormente. La longitud L, es

obtenida igualando M a M« (frontera del comportamiento eléstico e inelastico) y resolviendo
paral, tal como lo presenta LRFD-F3:

—_ ryX1 2
Lr_i 1+ 1+X F'Fr
(Fy'Fr)\/ \/ 2( g )
donde
X1 =nl/SJEGJIA /24
X2 = 4Cully (S4IGJ)?

Se debe advertir que las expresiones X1 y X2 no tienen significado fisico sSino que proveen una
manera mas simple de escribir las expresiones. En & Apéndice se dan valores X1 y X2 para
Perfiles Soldados.

Caso 4 Estado Limite General cuando la Resistencia Nominal de Momento My ocurreen €
Rango Indéastico (Mp > Mn = My):

Cuando Lp < Lp < L, parad pandeo lateral-torsional o

cuando A,5< bi/2t: < A, 6, parael pandeo local del alao

cuando A,7 < hdtw < A, 8, para e pandeo local del alma, la resistencia estara dentro de esta
categoria, y AISC-LRFD dacomo resistencia para el caso de posibilidad de pandeo local:
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R (A-4)
Mn=Mp-( Mp-M: ) TN

y parael caso de posibilidad de pandeo lateral-torsional:

— _ _ (/]'/]p)
Mn—C{ Mp-( Mp Mr)i( ddo) <M,

donde A11=Lyly, A,12=Lyry, A,13=L/ry, enestecaso

para considerar la gradiente de momento, se acepta un término denominado Gradiente cuya
expresion es.

Co =175+ 1.05 (M1/M>) + 0.3 (M1/M2)* < 2.3

M1y M2 son los momentos en |os extremos en € tramo arriostrado, se toma M1 como &l menor
de ellos, M1/M2 es negativo cuando € diagrama de momentos es del mismo signo dentro del
tramo y positivo cuando € diagrama de momentos cambia de signo en € tramo (curva reversa).
Cb = 1.0 cuando cualquier momento en e tramo estudiado sobrepasa a los momentos en |os
extremos de ese tramo.

El término Cy fué cuidadosamente obtenido de un andlisis en tramos de vigas con variacion
de momentos, y corroborado por experimentacion.

Caso 5: Estado Limite General donde la Resistencia Nominal My, iguala la Resistencia
del Pandeo Elastico M¢r: (Mn < My)

- Cuando las relaciones de esbeltez limites para evitar € pandeo local de las alas 0 del adma
no exceden J, 14 entonces, de acuerdo a LRFD-F4:

Mn=Mua=CoT/Lb (77 E/ L, ) Cyl,+E I, G J 0, usando X1y Xz

2
Mo=Mo= Co S X2 [ (Xi) X2 <o M
(Lo /ry) 2(Lo/ry)

- Cuando las relaciones de esbeltez limites anteriormente indicadas son excedidas, se debera
tratar €l tema tomando en cuenta e Parrafo 6.8.2 para considerar ademés, € problema del
pandeo local.

IMPORTANTE: Parad disefio no debe olvidarse ¢p paraMp, M, My y M¢r, ya que My debe ser
comparado con My, Siempre.
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7.6 TABLAS DE SELECCION DE PERFILES SOLDADOS PARA EL DISENO
DE MIEMBROS EN FLEXION

Parafacilidad de los lectores se reproduce un extracto de las Tablas de Seleccion de Perfiles que
seincluyen en e Apéndice. Los Perfiles son agrupados de mayor a menor de acuerdo a su ®Mp
0 ®M’p. Se sabe que los perfiles compactos desarrollan ®Mp mientras que los no compactos
desarrollan una capacidad inferior M’y de acuerdo a sus A 16 en comparacion con 1,17 y
A. 18. Sehace notar que estos ultimos perfiles no son aceptables en e disefio plastico porque no
son capaces de sostener grandes rotaciones y es por ello que no se les considera Zx. El
comportamiento en € rango inelastico finaliza con:

M, =S (Fy - F); Fr= 1130 Kg/cm? (esfuerzos residuales de perfiles soldados).

TABLA DE SELECCION DE PERFILES SOLDADOS ¢p= 0.9
PARA DISENO DE MIENBROS EN FLEXION Fy=2.53 t/cm?
DESIGNACION Z, OpMp OpM, Lp L O Vi BF
(0pMp) (W)
cm3 t—m t—m cm cm t t
VS600x99 3145 71.6 34.7 272 897 60.9 0.059
CVS450x1 34 3071 69.9 34.0 365 1561 62.9 0.030
VS500x104 3044 69.3 34.4 315 1126 39.0 0.043
CVS500x1 34 - 68.3 36.3 604 1556 76.3 0.034
CS450x152 - 66.3 39.7 1078 2075 69.2 0.027
CVS400x132 2834 64.5 31.4 368 1649 64.4 0.026
CS300x170 2776 63.2 30.1 412 3818 31.3 0.010
VS600x97 - 62.2 34.2 502 1073 60.9 0.049
CS400x149 - 61.5 34.5 882 2026 82.4 0.024
CVS400x121 2572 58.6 28.8 384 1711 46.3 0.022
CS350%142 - 58.4 28.8 486 2368 51.6 0.016

También se dan las distancias limites para Lp y Ly, para € caso en que los perfiles no estén
continuamente arriostrados, y por lo tanto su distancia entre arriostramientos L, debe ser
comparada con dichos valores para poder usar los valores de M, 0 M, 0 un vaor intermedio
que se obtiene con una interpolacion.

Para e caso de los perfiles no compactos, se les ha encontrado un valor de L'y, que es la
distancia hastala que se puede llegar con €l vaor de PM'p.

Para cuaquier perfil con Lp més aléa de L, vae la formula del Pandeo Latera-torsiona
eléstico y laresistencia de disefio de cualquier perfil es:
®Mn = S ¢F.

En las Tablas, los perfiles se han reunido por grupos, encabezando cada grupo € més
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liviano. Este perfil es consderado € més econémico: sin embargo, pueden prevalecer otras
consideraciones, como e peralte, disponibilidad, etc.

En este texto se ha dado preferencia a los Perfiles Soldados por la posibilidad del uso del
material nacional.

Como una novedad se incluye, también, una columna para verificar directamente la
Resistenciaa Esfuerzo de corte delasvigas: ¢y Vi

EJEMPLO 7.6
Determinar s la viga VS600x99 del Ejemplo desarrollado a partir de la Pag. 7-9 es adecuada
cuando sblo existen soportes laterales en € centro de cadatramo y en los apoyos.

SOLUCION

Usando los diagramas de Momentos factorizados, anteriormente obtenidos para los diversos
estados de cargas:

1 69.07 t-m
Diagrama
458 g
’ m de Momentos
arriostre Flectores
lateral ™ Factorizados
L

W 34.02:)/
S

’ R\Mmdxj 485

| Ly

1) En € tramo (b):

M1/M2 = 34.02/69.07 = 0.492, en este caso positivo porque se tiene curva reversa (punto de
inflexion en e tramo)

Cb=1.75+ 1.05(0.492) + 0.3 (0.492)° =2.31>2.3 ....Co =23
Lp=9152=458cm  (-) My =69.07 t-m.

En la Tabla de Sdeccién de Perfiles Soldados para Flexion, se lee:

Perfil VS600x99... ¢pMp = 71.62 t-m; Lp = 272 cm; M, = 34.7 tm; L, = 897 cm
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Se determinala Resistencia de Disefio dd Perfil en este tramo:
®p Mn=23*[71.62 - (71.62 - 34.80) (458 - 272)/(897 - 272)] = 139.5 > ¢M,.

Considere ¢Mp = 71.62 t-m, no se puede sobrepasar |a Resistenciadel ¢Mp.
El perfil cumple paraeste tramo.

2) En € tramo (a):

El Momento maximo entre los extremos arriostrados sobrepasa cualquier momento en e tramo,
paralacondicion de carga (1) por lo tanto Cp, = 1.0, Sin embargo; en este caso, como e momento
en uno de los extremos es cero y € momento en € otro extremo es parecido y se encuentra
cercano a momento maximo, se puede tomar, conservadoramente Cp = 1.5 valor menor que Cy
=1.75. Por otro lado: (+) My =48.50 t-m

®pMn = 1.5%[71.62 - (71.62 - 34.80) (458 - 272)/(897 - 272)) = 91 t-m > 71.62
Todos |os demas estados limites fueron verificados anteriormente.

Nota.- S se usan otros perfiles que no sean los que aparecen en las Tablas mencionadas, se
deberan verificar las relaciones 1,01, 19, para obtener ®Mn. Las Tablas de
Seleccién de Perfiles Soldados para Flexion no requieren dicha verificacion.

EJEMPLO 7.7

Seleccionar € perfil adecuado para la viga de la figura suponiendo que los soportes laterales
coinciden con la posicion de las cargas concentradas y con los apoyos. Acero Fy = 2530 kg/cmz.
Considerar que el peso propio de lavigano es significativo es este caso.

SOLUCION
Pb=7+1 Pb=71
(a) i (b) i
\ 12.0 m 12.0 m \
15.8
D. M. F.
Factorizados
13.1 t—m 13.1
1.7
3.5% D.E C
Féc’rériz.dcﬂos
3.5
7.7

Fig. 7.31
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a) Andlisis: El resultado del andlisis esté dado por los Diagramas de Momentos Flectores 'y los
Diagramas de Esfuerzos Cortantes.

b) Seleccion del Perfil adecuado:

En la Tabla de Seleccion de Perfiles Soldados para Flexion, con My = 15.8 t-m se encuentra €l
perfil VS400x37 que se considera como una seleccion preliminar. De dicha Tabla se recaba la
siguiente informacion:

®pMp=16.1t-m; ®M;=7.5t-m; Lp=131cm; L,=452cm.

Como Lp > L, € pandeo lateral torsiona de la viga ocurrira en e rango elastico de
comportamiento de laviga.

Tramo (b):

M1/M»> =13.1/15.8 =0.83
Cp= 175+ 1.050.83 + 0.3*0.83° = 2.83..... Usar Cp,=2.3

(pMn:

Co @S (X)) V2 [,  XiXa
(Lb/ry) 2(|-b/|’y)2

de la Tabla de Propiedades de Perfiles Soldados se lee:

X1=93498 X»=14.14/10° S,=606cm’®  ry,=2.63cm

op. = 0-9* 2.3 606* 93498* /2 |, 93498°*14.14x10°
" ( 600 / 2.63) 10° 2 (600 /2.63 )

©p.Mp=10.72 t-m < 15.8 t-m; cambiar & V$450x45 con L; =594 cm

X1=81669 X2 =23.01/10° S=839cm’® ry=3.6cm

v = 09723 839* 81669* /2 14 81669%* 23.01x10°®
" (600 / 3.6 ) 10° 2 (600 / 3.6 )

®Mpn =23.27 < Co®M, = 2.3*10.3=23.6 y como: 15.8 < 23.27 t-m...... O.K.
Tramo (a): Co=1.75; ®pMn=23.27*1.75/2.3=17.7>13.1t-m

Verificacion por Corte: Ver Tablade Seleccidn de Perfiles Soldados
®Vp=39.0t >Vy=7.7t1 ... OK.
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7.7 FLEXION ALREDEDOR DEL EJE DEBIL

Cuando se trata de perfiles de forma |l y X
que son flectados alrededor del €e Y es

decir la flexion ocurre en un plano

perpendicular a plano del alma, pasando (
el ge neutro por e ama, no ocurre y L \\
pandeo lateral torsional, e pefil solo c.g.
tendera a flexionarse en la direccion de la c. corte
carga. Lo unico que impediraque e perfil

no llegue d Momento Plastico = Zy F, es

el Pandeo local de sus placas. Fig. 7.32

AISC-LRFD establece: "No habra limite de L para un perfil que se flexiona alrededor de
su gje débil". Paraprevenir e pandeo local enlasaas: A< 4, 1.

7.8 MIEMBROS EN FLEXION DE SECCION CANAL

En redlidad, a no ser que € plano de
carga contenga € Centro de Corte de la . centro de
seccion canal, se tendréa una combinacion centro gravedad
de flexion y torsién. Sin embargo, para de cor+e\‘ / X

propésitos disefio, Hill indica que se :
pueden aplicar las férmulas de miembros ‘ |
en forma | con un error méximo de un | |

6%. En esta forma se smplifica €
problema y no es necesario dar un
tratamiento especia a los perfiles canal.
No se incluyen en este texto tablas para Fig. 7.33

perfiles cana. Se recomienda consultar
e Manual of Sted Construction,
LRFD.
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7.9 FLEXION BIAXIAL EN SECCIONES CON DOS EJES DE SIMETRIA

Cuando en una viga, ademas de la flexion arededor del ge fuerte, My, se afiaden cargas que
producen flexion alrededor del ge débil, My, los limites de resistencia pueden ser fluencia en
ciertas fibras de las das o inestabilidad por pandeo latera-torsional. Ejemplo tipico de estas
miembros son |as vigas carrileras que soportan los Puentes grias.

Se sabe que My no produce pandeo, sin embargo queda la interrogante de cuanto influye en
el comportamiento de laviga, en relacion asu estabilidad.

Se ha desarrollado anteriormente el Momento Critico de pandeo para una seccion | cuando
seflectaarededor de su g e fuerte:

2
|\/|2cr=|\/|2x=772/|_2(772 ELZCW by, G Jj

M2 ! B2 1, GI=72 1 L2(1+(m/ B L))
donde f=./ GJ/ E G, 4
y cuando se le aplica un momento My, conservadoramente se adiciona
M% /B2 1y GI+M% I B2 1, GI=721 L?(1+(m/ B L))

Laexpresion anterior aplicadaaun Perfil CVS350x109 para€e caso deL =915 cm o para
L = 1220 cm, originalas elipses mostradas en lafigura que sigue:

9007 CVS 350%109 My

J=153.5cmt

£=0.4986 1 «
cm

300%

My (t—-m)
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Por otro lado, € estado limite de fluencia en las fibras de la seccidn puede escribirse por la
expresion lineal:

Mx/Sc+My/S, <Fy

que dibujadas en la figura anterior para aceros con Fy = 4200 kg/em®y Fy = 2530 kg/em” se
representa por dos rectas. Significaque la condicion limite se define por las lineas AB (fluencia)
y BC (pandeo). Lo méas importante que se observa es que, siendo lalinea BC cas vertical, para
vigas de luces comunes, My cas no afecta e valor de My, en la estabilidad. Esto conduce a
siguiente procedimiento de disefio practico:

Procedimiento LRFD:

a) Parad estado limite defluencia:
funzMux/S("'Muy/SySFy

b) Parad estado limite de estabilidad:

®p Mnx = Mx
donde
fub Esfuerzos de flexion por los momentos factorizados
Muw, My  Momentos factorizados aplicados alrededor delosges X eY
®p factor deresstencia= 0.9

Significa esto que para casos comunes, e momento My no afectael pandeo.

EJEMPLO 7.8

Seleccione un perfil preliminar para € efecto de flexion biaxia (no se verificardn en este
Ejemplo los otros estados limites) para una viga carrilera que soportara un puente grda que le
produce un momento My = 40 t-m por las cargas de las ruedas y un momento Mt = 4.0 t-m,
debido a frenado del carro-movil, que actlia en la parte superior del da. Se asume que este
momento es resistido por € aa superior solamente (para considerar e efecto de torsion cuya
analogia con flexién conduce a esta aproximacion). La viga tiene una luz de 7.25 m. con dos
apoyos simples'y soportada |ateralmente en los extremos. Fy = 2530 kg/cmz.

Use las Especificaciones LRFD y su Procedimiento.
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SOLUCION

(Ver Cap. 1 para cargas de Puentes gruas).

P, causa My Py Punto A
@ | s @) /.
. —~causa 2= PY%%
b M
Z ~
h — P‘/ -~ — epy [0}
"R h, causa
R momento %B’
torsional 2
Carga Real Fuerzas analogia de 2Py produce en
transferidas al c.g.  Flexién para Torsidn pto. A mismo
esfuerzo como
en (c)
Fig. 7.35

a) Calculo delos Momentos factorizados:

Se estima el momento por cargamuerta: 1.5 t-m
Muw = 1.2%1.5 + 1.6*40* 1.25 (impacto) = 81.8 t-m

Mu =1.6*4.0=6.4t-m
Muw =2 My =2*6.4 =128 t-m.

b) Seleccione un perfil de acuerdo alo indicado para € criterio de fluencia:

81.8*10°+12.8*10° (S /' S, )
0.9*2.53

Sc=Mu/Po Fy + My/®n Fy (S4S)) =

SJ/Sy = 5 paralamayoriade perfiles

3592 + 562 * 5 = 6402 cm”,

Pruebe un perfil CV S650x217.
Sc=6398cm’

S,=1332cm’

S =3592 + 562 (6368 / 1332) = 6229 cm®

fn =M/ Sx+Mw /S
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fun = 81.80* 1076368 + 12.80* 107 / 1332 = 1.284 + 0.960 = 2245 kg/cm”
que es menor que: 0.9*2530 = 2277 kg/cmz; no se excede limite por fluencia.

c) Verificar @ limite de pandeo lateral-torsional:

®p Mnx = Mx

Para el perfil CVS650x217: en la Tabla de Seleccidn de Perfiles Soldados se encuentran la
siguiente informacion:

Op M'p =148.1 t'm, L'p =738 cm;
opM,=785t-m; L;=1870cm. BF=0.061

Cb = 1.0, d factor de gradiente de momentos cuando existe un momento superior en €
tramo alos momentos en |os extremos soportados |ateralmente.

Como Lp<L'p, entonces ¢pp Mn = ¢p, M, =148.1t-m > 81.8t-m
Controla e criterio del limite de fluencia, y asimismo d perfil es adecuado contrael pandeo
lateral-torsiond.

Nota: No se comprobard en este Ejemplo, pero las deflexiones en estas vigas son muy

restrictivas, lamayoriade fabricantes exigen © < L/1000

7.10 DISENO PLASTICO DE VIGAS CONTINUAS

Es tema de interés estudiar la aplicacion de los Métodos de Andlisis Plastico para € disefio de
vigas continuas. En los péarrafos anteriores se han mencionando ciertas restricciones que deben
cumplir las secciones, asi como sus distancias entre arriostramientos para que sea posible la
aplicacion del [lamado Disefio Plastico en Acero. En pocas lineas se tratard este M étodo.

Se ha visto, anteriormente, que una seccién compacta desarrolla una resistencia
denominada Momento Plastico M, y que lo hace con una rotacién apreciable para formar la
llamada Rétula Pléstica. La formacion sucesiva de rétulas plésticas origina lo que se llama un
Mecanismo de Fala. Para  meor entendimiento de estos conceptos se estudia una viga
simplemente apoyada con una cargaen € centro.
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M
Diagrama de
M $My iMp Momentos
MP’ Flectores
)

M vs. ©

\ \
| |
\ \
\ \
\ \
\ \
\ \
\ \
o y
Rotacion, ©

A B g (curvatura)
Oy
_ JL
2

Fig. 7.36

rétula pldstica

El incremento de carga llegarg, en la seccion central, a producir un momento: My = S R,
correspondiente a la primera fluencia en la fibra mas algada del ge neutro; luego se alcanzara
Mp, Yy asmismo la zona plastificada abarcara un cierto tramo de la longitud de la viga, que se
puede determinar en este caso como Sigue:

AB/Mp=AB /M, 6 L/2My= =/ 271L 12

y

queresultapara j=1-My/Mp=1-1/f

siendo f € Ilamado factor de forma que depende de laseccion y que en el caso devigas| es 1.09,
por lo que j = 8%, menos de un 10% de lalongitud de laviga. Es por elo que, para simplificar,
se considera que larétula pléstica se desarrolla en un punto. Como ya se conocen |os conceptos
mencionados anteriormente, en esta parte del texto solo se tratard en una manera rdpida los fun-
damentos de dos de los Méodos de Andlisis Plasticos.
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M étodo del Equilibrio:

En e colapso, cuando la carga limite W, actla, las necesidades del equilibrio son atin aplicables.
En el caso del Ejemplo que se vera a continuacion, se tendran que formar 3 rotulas plésticas,
dos en los extremos y unaen € centro paraformar un mecanismo.

Cuando se han desarrollado un suficiente nimero de rétulas plasticas como para permitir
rotaciones instantaneas en las rétulas, sin incremento de carga, se dice que se ha llegado a un
Mecanismo de Falla.

EJEMPLO 7.9
Determinar la carga que convertira la viga V S400x60 de la figura a un mecanismo de colapso.

Acero F, = 2530 kg/cm’.
SOLUCION

En las figuras siguientes se muestra que tres rotulas son necesarias para formar un mecanismo.
Usando el Método del Equilibrio en € diagrama de Momentos Ultimos.

2Mp =W, L/4; Mp=2ZxFy = 1306*2530/ (10*1000) = 33.04 t-m;
W, = 33.04*8/ 7.25 = 33.46 t

vy

L= 725cm
Mecanismo S S A L 3 rétulas
de Falla pldsticas
we
8
Diagrama de )
Momentos ‘(—) (—)‘
elasticos WL WL
8 WL 8
Mp = WL
8
y , (+)
jagrama de
Momentos “L(_) (_)J
Flectores ultimos Mpl Mp
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M étodo de | os trabajos virtuales:

El principio de los trabajos virtuales también puede ser aplicado a una estructura dada para
obtener lacargade colapso Wy. En una situacion de colapso se considera un movimiento virtual
5. En laviga de la figura anterior, € trabgjo realizado por la carga externa a desplazarse 9,
origina un trabgjo interno en las 3 rétulas a rotar con sus momentos plésticos. Deben coincidir
laposicion de laroétulas con los momentos maximos Mp que aparecen en |as tres secciones.

EJEMPLO 7.10
Determine la carga de colapso en la viga del Ejemplo anterior, usando € principio de los
trabgjos virtuales.

SOLUCION
Trabagjo Externo = Trabajo Interno

Wyud=Mp26+2Mp6; Wyl 6/2=4My/L
Mp =W, L/8, igua al resultado anterior.

W,
L/2 !

Fig. 7.38

Aplicaciéon del Método deal equilibrio al andlisis de Vigas Continuas:

Este es & método més ssimple parael andisis de vigas continuas. Para entender megjor el Método
del equilibrio y lo f&cil que es su aplicacion a andlisis de vigas continuas se dan, a continuacién
dos gemplos.
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EJEMPLO 7.11
Determinar e Momento Plastico necesario de la viga continua de la figura para las cargas de
servicio dadas.

Ps =2t
P =6t
PyP PP, PP (PP
‘ 7.5 m | 7.5 m |
30 ﬂw o (+) D. M. F.
(=)Mo Ultimo
_ Mecanismo
T e ———— T —— e —— de Falla
Fig. 7.39

El Mé&odo tiene & procedimiento siquiente:

1) Determinar lascargasfactorizadas Pu=1.2*2+1.6*6=12t

2) Dibujar los diagramas de momentos i sostaticos

3) Dibujar, rebatido € diagrama de momentos hiperestaticos de tal modo que se iguaen los
momentos Maximos negativos con 10s momentos maximos negativos, en un nimero de
secciones como para que, cada tramo de la viga continua, se reduzca a mecanismos de falla
(3 rétulas son suficientes en cada claro). Ya sea graficamente o por ecuaciones de
equilibrio se pueden obtener los valores de My.
En este gemplo:
Mp/3+ Mp=P,L/3=30

Mp = 3/4*30 = 22.5t-m
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EJEMPLO 7.12

Dada la viga de la figura con una capacidad de My = 100 t-m, determinar la carga Py que se
puede aplicar al centro de cada claro.

wu = Carga Factorizada uniformemente repartida.

P, = ? P, = ?
wy= 4 1/m
A P A T A
A | o o= 100 t=m | ¢
| 6.0 m 6.0 m
Vecan
——— " detaln
Fig. 7.40

SOLUCION

Como se empleara e mismo perfil alo largo de toda la viga, ambos tramos desarrollaran los
mecanismos de falla.

Siguiendo € procedimiento dado en e gemplo anterior y como ya se conocen las cargas
factorizadas, se dibuja un esgquema de diagrama de momentos isostéticos factorizados como se
muestra en la figura aungque no se conozca € valor de la ordenada maxima, se dibuja también, €
diagrama de momentos hi perestéticos:

A continuacién en e tramo extremo
izquierdo: Se supone que larétulaesta
en g centro. ‘

El Ms, momento isostético: D. M. F.
Ms=wy L%8 + P, L/4 A g Utimo
Ms=Mp + Mp/2 =100 + 50 = 150 39.99

PyL/4=150- 4*67/8=132t-m N
Pu=132*4/6 =881

Para verificar s la posicién supuestade 60.77 7977 1

las rétulas esla correcta, se determinan los

valoresde Mp, end centroy en el Fia. 7.41

apoyo B:
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Ra=4*6/2 + 88/2 - 100/6 = 39.33 t

Mp al centro = 39.33*3- 4¥3%/2=100t-m ... OK

Mp en apoyo B = 39.33*6 - 4%6°/2 - 883 =-100t-m ... OK

Vp=4*6+88-39.33=72.77t

Se observa, entonces, que se puede aplicar una cargad centro de cadatramo, P, =88t, y quela

ubicacién de la rétula pléstica en € centro es la correcta como se deduce en la figura del
diagramadel esfuerzos cortantes.

EJEMPLO 7.13

Redisefiar la viga del Ejemplo de la Pag 7-9 para la condicién de cargas (2) y arriostrada
solamente en los apoyos y en € centro de cada tramo. Use Disefio Plastico en Acero de acuerdo
aLRFD.

Lb = 458 cm es una distancia grande entre arriostramientos, poco comun en vigas gque soportan
pisos, sin embargo se considerard asi, en este Ejemplo, para poder explicar la mayor parte de las
Especificaciones del Disefio Plastico.

soportfe lateral

( w, =3.0 t/m
I wp=1.5 1/m
A C
B
L=915 cm L=915 cm
Fig. 7.42

SOLUCION
Las Cargas Factorizadas se determinan de acuerdo alo ya conocido hasta ahora.

El Diagrama de Momentos Ultimos y Esfuerzos cortantes de la viga se muestran a continuacion,
asi como su respectivo Mecanismo de Falla.
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w, = 6.6 1/m
ol
A C
ﬁRA:OAMwuL ¢RB:1.172wuL TRC:O.414WUL
M
0.41 4wy L 0.4141 P
R o)
A B A H [l B
Wmm W
0.4141 0.586 wy L
MP
Fig. 7.43

Aungue en este texto no se trata € tema del Andlisis Plastico de la Estructuras, mas si del
Disefio, se cree conveniente determinar, en este caso € valor del momento Mp de estaviga

En lafiguracontigua se muestra e tramo delavigaAB:
Mx =wy (X/2) (L - X) - X/L Mp

Wu ¢—

P A A A A A A -
48

Fig. 7.44
El punto donde Vx = 0, ocurre & My positivo maximo'y es.
X =L/2 - Mp/(wy L)

que sustituido en la ecuacion previa:
My =wWu/2 [L/2 - Mp/(wy L)] [L - L/2 + Mg/(Wy L)] - My/L [L/2 - Mp/(Wy L)]

Cuando se desarrollaen e tramo libre unarétulaplasticas My = Mp
Mp = Wy L%/8 - M?p/(2wy L?) - Mp/2 + MZ/(wy L?)

haciendo: Ms=w, L%/8
M?p - 24 Mp Ms + 16 M% =0

queresueltada: Mp = 0.686Msy la ubicacion:
X=L/2-Mp/wyL =0.414L
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Siguiendo con € Ejemplo, entonces:
Mp = 0.686* 6.6*9.157/8 = 47.38 t-m
Zx = My/@pFy = 47380* 107/0.9* 2530 = 2080 cm®

En la Tabla de Seleccion de Perfiles Soldados, con Zx = 2080, se selecciona €l perfil compacto
V/ S500x88 con Zx = 2508 cm® y M = 57.1/0.90 = 63.4 t-m.

La primera rétula en formarse sera la del apoyo central. Se verificara entonces, €
comportamiento de la viga en este tramo, entre el apoyo centra y € arriostramiento en e centro.
M = 45.38 t-m, al centro.

_ 253640 +155000 ( 45.38 / 47.38 )

L
Pd 2530

* 4.87 =772cm > Lp =458 cm.

Significaque Lp < Lpq, ladistancia entre arriostres es correcta.
En e tramo comprendido entre & apoyo exterior y € arriostramiento central hay que considerar
que la dltima rétula en formarse es la del centro y en € otro extremo no hay momento, por 1o
gue no setiene tanta exigencia en e comportamiento eléstico del tramo. Se procede a verificarlo
como cuando se disefia aplicando métodos inelasticos. En la Tabla de Seleccion de Perfiles se
lee:

V S500x88

PpMp=57.1t-m; Lp=244cm,

epM;=281t-m; L,=884cm; BF=0.045t
Bajo los mismos criterios que se definieron en e gemplo resuelto en la pag. 7-36 se asume
aceptableC, = 1.5
OMn=1.5%[ 57.1-0.045(915/2-244)] =712,

usar (ppMp =571t-m>4738 ...... OK.

Nota- Laverificacion de todos |os demés estados limites se efectlia tal como se acostumbra en
el disefio que emplea andisis eéstico y que ya se explico, en detalle, anteriormente.
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D.P. = Disefio Pldstico

DET /AN
4 D.P: = VS500x88 D.P: = VS500x88 |1
VS600x99 VS600x99
1 t ¢
DET@ /

| | |

9150 9150

l

w | v .
. \ . I
T EU

Fig. 7.45 Esquema de la Viga

P/\

EJEMPLO PRACTICO
Para € Edificio de Exhibicién y Oficinas mostrado en la Fig. 7.46 se desea emplear una
Estructurade Acero. Parael Portico 2 se pide:

a) Determinar las cargas de servicio y las cargas factorizadas.

b) Anaizar dicho pértico considerando que en su plano los nudos son rigidos (Ver Cap. 9),
mientras que en |os porticos perpendicul ares, 1os nudos son articulados en las vigas.

c) Seleccionar los Perfiles Soldados de Acero con Ry, = 2530 kg/cm2 paralasvigas (trabes) de
dicho pértico, entrelos gjes A y B, asi como paralas viguetas de piso en todos |os niveles.

Ny
o

Fig. 7.46 365

Perspectiva 365

460

610 610 610 610
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4 8 12 16 techo
3 / 11 15 nivel 2
Pértico 2 Z 6 10 14 nivel 1
1—vv‘\—v1]v Tveév T\—r‘\—rgvr wevlvz nivel 0
915 cm 915 cm 915 cm
A B C D
Fig. 7.47

Nota.- Un gemplo de seleccion de perfiles paralas columnas sera ofrecido en e Capitulo 8.

Cargas de Servicio:
- Cargas muertas. Losa de concreto de 10 cm de espesor =240 kg/m2
Acabados de piso = 100 kg/m?
Tabiqueria movil =100 kg/m?
Fachadas (pared liviana + vidrios) = 250 kg/m?
- Cargasvivas,  Sobreel techo L, =200kg/m’
(RNC) Pisosinteriores L =250 kg/m2

- Cargade sismo: Zona1l, sudlotipo I, edificacion clase C (Oficinas)

Detalle delos pisos;

viguetas
Cd

ancho f%f
tributario %2 Z

de vigueta L

vigueta

610 cm viga corte tipico del piso



EJEMPLO PRACTICO

SOLUCION

1) Disefio deviguetas:

1.1) Viguetas de piso tipico:

a) Cargas de Servicio aplicadas:

- Cargamuerta:
losa de concreto = 240*1.85 =444
acabado de piso =100*1.85=185
tabiqueriamovil = 100*1.85 = 185
W= 814
kg/m
- Cargaviva= 250*1.85 = 463 kg/m

Carga Factorizada: Combinacion A4.2:
wy=12*D+ 1.6L

Ru=5.341 3.

W

D. M. Flector
Factorizado

Fig. 7.49

kg/m

b)

wy = 1.2*814 + 1.6*483 = 1750

wy=1.75t/m

Andigs:

My = 1/8+1.75*6.1° = 8.14 t-m

Seleccién del perfil por flexion:

Como las alas de las viguetas estdn embebidas en la losa, se consideran arriostradas
continuamente, por lo tanto L, = 0 y en la Tabla de Seleccion de Perfiles se escoge €
perfil VS300x23 que tiene una Resistencia de disefio de 8.2 t-m. he =30.5; ty=0.4; d=
32.1, S=318

Severificapor corte: Vy=1/2¥1.75*6.1=5.341.

En laTablade Sdleccién de Perfilessetiene: ¢V, =152t
entonces ¢V, = 15.2 > 5.34t...... OK.

Se verificapor deflexion: S < L/360

M servicio por cargaviva = 1/8463+6.1° = 2154 kg-m;
fp = 2154* 107318 = 677 kg/cm®

K=1; =10677*6.1%/32.1*10° = 0.78 cm;

d/L =1/780< 1/360 ..... O.K!
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Asimismo: L/d=610/32.1 =19 <56350/2530=22.3 ...... OK!
Use VS300x23
1.2) Disefio de vigueta de techo:

a) Cargas de Servicio aplicadas: wo = 1.351/m
I O O I
- Cargamuerta: | w
losa de concreto = 240*1.85 = 444 kg/m Q ot 4¢12
acabado de piso = 100*1.85=185 u '
wd = 629 W
My =6.28 t—m

- Cargaviva =200*1.85 = 370 kg/m D. M. F.
Factorizado
Carga Factorizada: Combinacion A4.3:
Wy =1.2D + 1.6L, Fig. 7.50
wy = 1.2¥629 + 1.6* 370 = 1350 kg/m
wy =1.35t/m

b)  Andiss

My = 1/8*1.35*6.1% = 6.28 t-m

C) Seleccion ddl perfil por flexion:

Como en e caso anterior: Lp = 0, y de la Tabla de Seleccion de Perfiles se selecciona el
perfil VS300x20 que tiene una Resistencia de disefio de 6.9 t-m.
he =30.5; tw=0.4; d=31.8; S(=267.

Se verificapor corte:

Vu=1/2%1.356.1=4.12 t
En laTablade Seleccién de Perfilessetiene: ¢V, =152t
entonces ®V,=152>412¢t ...... OK.

Se verificapor deflexion: S < L/360

M servicio por cargaviva = 1/8370%6.1° = 1721 kg-m;

fp = 1721* 107267 = 645 kg/cm®

K =1; 5 = 1.0v645*6.1%31.8*10° = 0.75 cm;

O/L =1/813< 1/360 ...... O.K!

Asimismo: L/d=610/31.8 = 19.2 <56350/2530 = 22.3..... O.K!

Use VS300x20
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2) Disefio de Trabesdel Pértico 2: (entreloseesA y B)
a) Cargas de Servicio aplicadas:

- Cargas de Gravedad sobre |as Trabes del Portico:

Ancho Tributario: 6.10m

Tipo de Carga 1%y 2% nivel Techo
Carga Muerta:
Peso delosa 240%6.1 1464 1464
Acabados de pisos 100*6.1 610 610
Tabiqueriamovil 100*6.1 610 -
Peso de viguetas 23*6.1/1.85 76 20*6.1/1.85 66
Peso propio de vigas 80 80
Total de cargamuerta 2840 2220 kg/m
Carga Viva
Pisosinteriores, L 250*%6.1 1525
Techo, L, - 200*6.1 1220
Total de cargaviva 1525 1220 kg/m

Segin RNC:

H=ZUSCW/Rq

Z=10; zonal
Uu=10; edificiotipo C
S=10; suelotipo

Cargade Sismo sobre toda la edificacion en ladireccion del Portico 2

Ts=0.3seg; T=0.08N; N =numerodepisos;, T =0.08*3=0.24 seg

_ o8
0.24 / 0.3+1

H=1*1*1*0.4/5W = 0.08 W
Areadepiso = 670 m’; perimetro = 103.7 m

Determinacion de W:

1=044>04 ... C=0.4; Rq=5 (Portico Ductil)
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W =Wicm + Wy, *=0.25

Nivel 1 Nivel 2 Nivel 3
W(c.m.) C. Muerta
Peso losa .24*670=160.8 =16.8 =160.8
Acabados de piso .10*670=67 =67 =67
Tabiqueriamovil 10*670=67 =67 --
Viguetas 4* 3*24.4%0.23=6.7 =6.7 4* 3*24.4* .02=5.9
Trabes 5*27.45*.099=13.6 5%27.5%.076=10.3 5%27.5%.05=8.9
Columnas 20%4.1*.15=12.3 20*3.65*.15=10.9 20*1.85%.15=5.5
Vigas sec. 4*24.4* 40*.08=7.8 =7.8 =7.8
Fachadas 103.5%4.1* .35=107 103*3.6*.25=94.6 103.6*1.8*.25=48
442.2 425.1 303.9
W (c.v.): C. Viva
L, Lr 25*670=167.5 167.5 0.20*670=134
W =442.2 + 4251 + 304 +.25 (167.5¥2+134) = 1287.5t
H =0.08*1287.5 =103t
Nivel n P hi P hi F F/4
1 442.2+0.25*167.5=484.1 t 4.6m 22269 2271 5.67
2 425.1+0.25* 167.5=467.0 8.25 38527 39.31 9.83
3 303.9+0.25* 134=337.4 11.9 4015.0 40.97 10.24
2. =1009
2
Fi — Pi hi H 3’
2P hi
10.241 4 8 12 Niv.TECHO 1
9.85 3 7 11 Niv 2 |15
=
= . >-67 12 6 10/~ Niv 1|, FBortico 2
N
o | @
<
P 1 BE £l 3
Fig. 7.51

Para un andlisis preliminar, se consideran que los tres porticos internos son iguales, mas no asi
los exteriores que se supondrén con una rigidez lateral menor. Entonces, se cree conveniente
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repartir en cada portico interior: Fi/4, en lugar de F/5

b) Andisis de Portico: Se muestran los 4 estados de carga analizados con sus Diagramas de
momentos flectores para las vigas que se van a disefiar, y los esfuerzos cortantes en los
extremos de las mismas. No se muestran los D.M.F. paralas columnas en este estado (Ver

Cap. 8).

Wp = 2.2201/m
L 11 11 ) I 111
W £ 2.840 1/n w £ 1.5251/m
L 11 11 ) I 111 I 111 I 11T 11 I T 1 11
wp £ 2.840 1/m w F 1.5251/m
L 11 11 ) I 111 I 1 1] L 11 11 I T 1 11
R R R S R ~R R B aAsan
11.211=m 17.02 ¢ ¢
44 i 15.72t—m ‘ 0.67 t—-m 8 ‘
95t 517 10.778 ‘ 4 0.26]0.08 |
16.65 2112 19 781-m | 8.121-m 11.610.74 |
3 / A 3l M
25 1089 13457 | 659t 614 7.36/l6.95 |
13.03 22.0Z 90.37t-m 7 01 11.92..10.89
2 / A 2 1 M
\ £[6 | Il
12.0 7534 13.9 ‘ 6.41 6.47 7.5'|'6.95 ‘

SO R O B

w,= 1.2201/m
B P A R
10.24 1
9.83 1
5671
i Raaiand RAand Eaaiand RAAiand Rz R iand A and
5.47 9.63 877 1_
) ’ 8.724-m , 3.741-mg I
| 5291-m 6.0385.581 —  4.23[]0.871 0.87 |
| 9.70 |
0.55 / 3 M7

& 0.2610.14 | 10.42K 2205715 |
' 24.0
0.01 6 | 45821 /%6 |

2 0.10 0-04 5.821
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A continuacion se presentan las combinaciones de cargas y se obtiene, detalladamente, €
momento factorizado para €l caso delaviga4 - 8, extremo 8. Luego, una Tabla resumen para
las demés vigas con los momentos factorizados que controlan € disefio.

Combinaciones de Cargas aplicables:

A4.2: 1.2D + 1.6L + 0.5L,
A4.3: 1.2D +1.6L,+0.5L
A45: 1.2D + 1.5E+0.5L
A4.6: 0.9D - 1.5E

Paralaviga4-8, extremo 8:
A4.21.2%17.02 + 1.6*(-0.26) + 0.5*9.63 =24.82t-m

A4.31.2*17.02 + 1.6*9.63 + 0.5%(-0.26) = 35.70 controlal
A451.2%17.02+ 15374+ 059.63 =30.85

A4.60.9%17.02 - 1.5*3.74 = 971
Combinacion Viga4-8 Viga3-7 Viga2-6
Extremo 8 Extremo 7 Extremo 6
A4.3 35.70t-m - -
A4.5 - 45.69 68.52

Las combinaciones A4.2 y A4.6 proporcionan momentos menores en todos |os casos, por 1o que
no se muestran en laTabla

c) _Seeccion delos perfiles paralasvigas: Paratodaslastrabes, Ly =0

Viga4-8:
En la Tabla de Seleccion de perfiles soldados para Flexidn, con My = 35.70 t-m se selecciona €
perfil: vsb00xX65..... ®Mp = 38.7 t-m

Viga3-7:
con My = 45.69 t-m se selecciona & perfil: VS500x76 ..... ®Mp = 47.30 t-m

Viga2-6:
con My = 68.52 t-m se selecciona & perfil: VS600x99 ..... ®Mp = 71.60 t-m
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Verificacion por corte:

S0lo se harg, en este caso, para una de las

vigas.

Vigas-7 VS 500x76 |  ———0.64
Combinacion que controla: A4.5 53.7 cm
V= 121345+ 1.52.2 + 0.57.36 20.5 y

Vy=2312t

Perfil VS500x76
h: =50.5cm; tw=0.64 cm

hoftw = 78.9 ..... 0.V i/Aw = 1.2 tiem?
©oVn = 1.2*0.64*50.5
©Vp=38.8t>23.12.... OK!

Fig. 7.53

Verificacion por deflexion:

S0lo se harg, en este caso, paraunade las vigas.

Viga3-7:

VS500x76: Sx = 1847 cms; d=53.7 cm

En € estado de cargas vivas de servicio:

M =8.12t-m; M, =11.60t-m; Msim = 1/8*1.525*9.15° = 15.96 t-m
fo = 8120 10°/1874 = 433 kg/cm®;  for = 11600* 107/1874 = 620 kg/em?

fsm = 15960* 10°/1874 = 853 kg/cm”

5 = 1.0%(853 - 0.6 (433 + 620)) 9.15°/53.7%(10)> = 0.34 cm

8 = L/2700 < L/360..... OK!

L/d=915/53.7=17.04<223.... OK!

Nota- En e Cap. 8 se continuara con este Ejemplo Practico para la seleccion de las columnas,
miembros en flexo-compresion.
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7.11 ANALISIS DE LA VIBRACION EN PISOS

7.11.1 Generalidades

En e estudio de pisos, para ver s cumplen con los Estados Limites de Servicio, se han
presentado anteriormente, en este Capitulo, algunas consideraciones relativas a las méximas
deflexiones permisibles de las vigas. El molestoso movimiento del piso, producido por los
ocupantes de la edificacion puede ser una consideracion adicional, probablemente, el problema
mas persistente encontrado por los disefiadores. La construccion de un sistema de piso se ve
afectado radicalmente cuando, en las actividades normales, |os ocupantes estén intranquilos y
mortificados. Corregir tal Situacion, una vez terminada la construccion es, generalmente, muy
dificil y costoso, y de éxito limitado, por o que es conveniente conocerlo y evitarlo antes.

El andlisis de la vibraciones de los pisos es uno de los pocos topicos de la ingenieria
estructural que combina € andlisis estético con e andisis dinamico, lo cua lo hace més
interesante, asi como también mas complicado. El asunto estriba en que los disefiadores
estructurales se familiaricen progresivamente ya que los pisos ligeros, cada dia més, muestran
unatendenciaalaposibilidad de vibraciones. En € pasado, se carecid de bibliografia sobre este
problemay sobre laformas de prevenirlo y predecirlo; sin embargo, durante los dltimos 20 afios
se han desarrollado varios métodos para predecir la posibilidad de evitar tener pisos sujetos a
molestas vibraciones pasgjeras y a vibraciones de carécter constante, con € fin de evitar dicho
problema.

A menudo, los procedimientos analiticos requieren € cdculo de la primera frecuencia
natural, la maxima amplitud, velocidad o la aceleracion del sistema de piso. En algunos casos,
se requiere un estimado de la supresién de vibraciones dentro del sistema de piso. Se usa,
entonces, una escala de perceptibilidad humana para determinar si éste requiere atencion.

El propésito de este Acépite, 7.11, es presentar una vista panoramica de los conceptos y

herramientas para lograr controlar e molesto movimiento del piso en ambientes tales como:
residencias, oficinasy centros comerciales.

7.11.2 Métodos actuales de prediccion de vibraciones de pisos

Hasta la fecha, los métodos desarrollados han tratado la respuesta transitoria o bien la respuesta
permanente de un sistema de piso ante una excitacion de caracter tempora 0 constante,
respectivamente. Los métodos més populares de andlisis son:

1) El factor de capacidad R de Wissy Parmelee.
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2) Laescalamodificada de frecuencia-amplitud de Rainer - Meister.
3) El criterio de aceptacion de Murray.

Antes de discutir las caracteristicas de estos tres métodos, se cree necesario presentar una
breve descripcion de la conducta del piso bajo condiciones transitorias 0 permanentes.

Cuando un piso recibe e impacto de una fuerza ( usualmente la caida de un cuerpo ) ocurre
una transferencia de energia del cuerpo que cae hacia €l piso. Esta energia es causada por la
velocidad con lacua € cuerpo chocacon € piso. Unavigade piso tiende a oscilar, debido a sus
condiciones inherentes. A través de oscilacion, laviga ( piso ) disipa esa energia bgjo la forma
de caor debido a la friccion que resulta de la energia ciclica generada en dicha viga. La
velocidad alaque € piso disipala energia por ciclo, de oscilacion se llama amortiguacion. Esta
se prefiere indicarla, para un piso en particular, como un porcentgje del amortiguamiento critico.

El amortiguamiento critico es la minima cantidad de amortiguamiento requerido para disipar

toda la energia transferida con e impacto y convertirla en calor (o cuaquier otra forma de
energia) en lamitad de un ciclo. Los pisos se comportan de diferentes maneras bajo las cargas
de impacto, dependiendo de la cantidad de amortiguamiento.

Se ha demostrado, en numerosos experimentos, que la perceptibilidad humana a la
vibracion estd en funcion de tres variables: la frecuencia de la oscilacién, la amplitud de la
mismay del amortiguamiento.

A continuacién se da una breve explicacion de los tres métodos mencionados
anteriormente, dando énfasis al método de Murray.

1) Factor de capacidad de Wiss y Parmelee

En este méodo, € factor R se desarroll6 en base a 40 pruebas de laboratorio, cal culandose una
ecuacion empirica mediante |a adaptacidn de curvas alos resultados.

0.265
R= 5.08[ FAl}

027
D

con:
F=157 9 E
WL

063

=( DLF
Au=( ) 48 EI
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donde

F Frecuencia natural mas bajadel piso, hz.

A1 Amplitud maxima bajo un solo impacto de "golpe" detaon, in, heep-drop.
D Amortiguamiento disponible calculado del sistema de piso.

g Aceleracion de lagravedad, in/sec’.

E Mdédulo de elagticidad, ksi.

I

Momento deinerciade lavigade piso, in”.
Peso total soportado por laviga, Ib.
Longitud delaviga, in.

DLF Factor de carga dinamica.

I

Paraun sistema, s R esmenor igual que 2.5, € sistema es aceptabley viceversa.

Las principal desventgja de esta formula, es que R no es sensible a porcentaje de la
amortiguamiento de un piso que vibra. Esto contrasta notablemente con la importancia del
amortiguamiento en un piso, sobre todo en estados de vibraciones transitorias.

2) Escala modificada de Rainer y Meister

Los disefiadores que redizan estudios de vibracion de pisos estan méas familiarizados con la
escala de Rainer y Meister modificada, que relaciona la frecuencia natural y la amplitud en
movimiento de estado permanente del sistema de pisos con € grado de perceptibilidad humanaa
lavibracién de pisos.

Iniciamente Rainer y Meister no consideraron €l amortiguamiento; luego para compensar
el efecto de ésta sobre la perceptibilidad, Lenzen modifico la grafica aumentando diez veces ala
escala de las ordenadas (frecuencia natura y la amplitud). En apariencia tenia bastante
correlacion con las pruebas sobre pisos que tenian 5% o menos de amortiguacion. Este aumento
era algo arbitrario y a menudo provocaba resultados nada confiables, particularmente cuando se
empleaba con pisos dispuestos a vibraciones pasgeras con porcentaes de amortiguacion
superiores a 5%.

3) Criterio de aceptabilidad de Murray

Murray reconocié la gran importancia del amortiguamiento del piso y desarrollé una formula
empirica gque establece un porcentaje minimo de amortiguamiento permisible para un sistemade
pisos. Este porcentgje D se basa en la frecuencia natural mas baja del piso y en la amplitud
inicial debidas a un solo impacto de taldn de una persona que pese de 170 a 190 libras (85 y 95
Kg). Laecuacién establece un porcentaje absoluto del amortiguamiento minimo permisible de
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2%y su expresion es:

D>35A:f + 25
Los resultados obtenidos en estos tres métodos varian bastante y con frecuencia estan en
directa contradiccion con los resultados de campo de los sistemas de pisos construidos, por 1o

cua se ha creido conveniente, en este texto, profundizar uno de estos métodos, € de Murray,
que es el mas aceptado actual mente.

7.11.3Criterio de Aceptabilidad de Murray

Murray (1975, 1981, 1985) ha desarrollado un procedimiento anaitico para determinar la
aceptabilidad de los sistemas de pisos, en ambientes tales como residencias u oficinas. El
procedimiento utiliza una escala de respuesta humana, la que fue desarrollada usando medidas
de campo tomadas en cien sistemas de piso gproximadamente. La escala da a conocer la
aceptabilidad del ocupante a movimiento de piso hasta en tres parametros. primera frecuencia
natural, amplitud y amortiguamiento (supresion de vibraciones). La amplitud es €
desplazamiento maximo del sistema de piso debido a un "golpe del talon" (heel-drop). Las
pautas para el amortiguamiento estimado son proporcionadas como parte del procedimiento.

Antes de tratar e criterio de Murray vae la pena mencionar que para proporcionar
suficiente rigidez estatica contra los movimientos de piso, cuando se camina sobre elos,
Ellingwood y Tallin (1984) sugirieron un criterio de rigidez de 1 mm. debido a una carga
concentrada de 1 kN. El criterio se recomienda para pisos usados para ocupacion humana
norma (Ejemplos. residencias, oficinas, colegios), particularmente para pisos livianos de
residencias. Este criterio no incluye amortiguamiento lo cual, muchos investigadores, creen que
es e parametro méas importante en el control de las vibraciones transitorias. Y a que este criterio
es relativamente nuevo, la aceptacion de los disefiadores estructurales y € buen comportamiento
de los sistemas de piso asi disefiados es aln desconocido en este momento.

Asimismo, Allen y Rainer (1990) publicaron criterios para la aceptabilidad de vibracion de
sistemas de piso que estan sujetos a actividades ritmicas tales como bailes y gercicios de saltos.
Se sugieren diversos valores para los parametros de carga dindmicay los limites de aceleracion
para varias actividades. Se recomienda un conjunto de frecuencias naturales minimas para
ocupaciones diferentes y diferentes tipos de piso: para pisos de bailes de gimnasia (aerdbicos),
las frecuencias minimas recomendadas son 7, 9y 11 hz para concreto solido, losas con vigas de
acero, y estructuras apoyadas en madera respectivamente.
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7.11.4  Criterios de Disefio recomendados por Murray

Ambientes residenciales y de Oficina

En estos ambientes, |a funcidn forzada fuente de las vibraciones, es un movimiento intermitente
de unos cuantos ocupantes. Generalmente no ocurre € movimiento en grupos, por lo que €
movimiento del piso sera transitorio (el movimiento ocurre por un impacto de duracién corta 'y
se extingue con € tiempo). Como resultado, € parametro mas importante para ambientes de
oficinay residenciaes e amortiguamiento.

El criterio recomendado (Murray, 1981) enuncia que S la siguiente desigualdad es
satisfecha, € movimiento del sistema de piso causado por la actividad humana norma en
ambientes de oficinay residencias no sera molestoso para los ocupantes.

D>35A:1f+25

donde

D amortiguamiento en porcentagje del critico que posee un tipo de piso,

A1 amplitud iniciadl maxima del sistema de piso debido a una excitacion de un "golpe de
talon”, heel-drop (en pulgadas), y

f  laprimerafrecuencianatura del sistemade piso (hz).

Laexcitacion del "golpe de talén", usada para desarrollar |os criterios pueden ser aproxima:
dos por una funcion de decrecimiento linea que tenga una magnitud de 600 libras y una
duracién de 50 milisegundos. El criterio fue elaborado usando medidas de campo en
aproximadamente 100 sistemas de piso mayormente en € intervalo de frecuencia de 5-8 hz. No
se recomienda el uso del criterio para sistemas de piso con una frecuencia natural de alrededor
de 10 hz o més.

El uso de este criterio requiere un juicio cuidadoso por parte del disefiador. Un sistema de
piso liviano de edificacion de oficinaliviana con techo suspendido y un minimo de canalizacion
mecanica presentara por los menos 3 a 5% del amortiguamiento critico. Un amortiguamiento
adiciona puede ser proporcionado por una losa mas gruesa, muebles de oficing, divisiones,
equipo y los mismo ocupantes. S e amortiguamiento requerido ( lado derecho de la
desigualdad ) es menor que 3.5 a 4%, € sistema serd satisfactorio aln cuando las areas apoya
das estén completamente libres de divisiones fijas. Si € amortiguamiento requerido esta entre
4% y adrededor del 5%, € disefiador debe considerar cuidadosamente la configuracion final del
ambientey el uso deseado.

Por gemplo, s las divisiones fijas no estuviesen presentes, € ambiente estara tranquilo y €l
amortiguamiento serd de 4%. S e amortiguamiento requerido es mucho mayor que 5%, €l
disefiador debe ser capaz de identificar una fuente exacta de amortiguamiento o proporcionar
artificialmente  amortiguamiento adicional para asegurarse que e sSistema de piso sea
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satisfactorio. Si esto no se puede llevar acabo se redisefiad sistema.

En lo que se refiere a la frecuencia, € disefiador debe tener en cuenta las primeras
frecuencias naturales més bagjas (debgjo de 4 hz) para evitar la resonancia al caminar. Por los
estudios acerca de la comodidad en aeronaves y automoviles, se sabe que los humanos
reaccionan adversamente a las frecuencias en € intervalo de 5-8 hz. La explicacion para este
fendbmeno es que las frecuencias naturales de los 6rganos naturales internos (corazon, rifiones,
higado y vejiga) estan en € intervalo de 5-8 hz. Consecuentemente, cuando e cuerpo humano
esta sujeto a movimiento, laresonanciaocurrey lamolestiaes el resultado.

En muchos sistemas de pisos, en este tipo de edificaciones se tienen vigas secundarias,
[lamadas también viguetas, y vigas principales, denominadas trabes;, en estos casos, ambas
vibran a unisono por lo que lafrecuenciadel sistema se puede calcular con la expresion:

1 1 1
222
f [ f b f g
donde
fs frecuenciadel sistema, hz
fo frecuenciade las vigas o viguetas
fg frecuenciadelaviga principa o trabe, todo en hz.

Ambientes Comerciales

En ambientes tales como centros comerciales, la funcion forzada puede ser de caminata cas
continua 0 movimiento de corrida de los ocupantes. En esta situacion, €l amortiguamiento no es
tan critico como para los ambientes de residencias u oficinas porque € movimiento del piso es
aproximadamente un estado estacionario. En estos casos € estudio del control de larigidez del
sistemaeslameor solucion.

El criterio sugerido por Ellingwood, (1986) para el disefio de un piso comercial, se basa en
un limite de tolerancia de aceleracion de 0.005 g. El criterio se satisface si 1a deflexion maxima,
bajo una fuerza de 450 Ibs (2 kN), aplicada en cualquier parte sobre € sistema del piso no
excede 0.02 pulg (0.5mm).

Como las deflexiones maximas causadas por los movimientos de los ocupantes son tan
pequefias, € piso actuard como s la construccion de acero actuase como construccion
compuesta, alin en € caso en que no haya conectores de corte entre lalosa ddl piso y las vigas.
Debe usarse e momento de inercia de la seccién transformada ( Ver Cap. 10 ) cuando se calcula
larigidez de un disefio de unaviga.

Aungque es dudoso que € sistema de piso, € cual satisface este criterio, tendra una
frecuencia natura muy baja, se debe revisar la posibilidad de la resonancia de la caminata. La
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primera resonancia armonica ocurrirdalos 3Hz y la segunda resonanciaarménicaentre 5y 6 hz.
Se recomienda que la primera frecuencia natural del sistema de piso sea, entonces, arededor de
8 hz para ambientes comerciales.

7.11.5Guia para la estimacion de parametros

Para poder aplicar los criterios indicados anteriormente, se ha creido conveniente explicar cOmo
se pueden calcular ciertos parametros.

Frecuencia

ParaViguetas'y Trabes se puede usar la siguiente formula:

1/2
f:K[gElt}

wiL®
donde
f primera frecuencia natural, hz
K = 1.57 para viguetas s mplemente apoyadas

= 0.56 paravigas en cantilever

g aceleracion de lagravedad, in/sec/sec

E maodulo de elasticidad, psi

It momento de Inercia transformado de la viga compuesta, in’

wW peso total soportado por la viga compuesta, considerando cargas muertasy 10 a 25% de
lacargaviva, Ibs.

L longitud total delaviga, in.

Fig. 7.54

Para estimar la frecuencia de un sistema de piso estructurado con viguetas y trabes, como se
escribio anteriormente:

f2 f5 f3

1 1 1
=~ 4+ =
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Amplitud de impacto de un Golpe de Talon ( Heel-Drop )

Ao= Aot
Nef
donde
Ao amplitud inicial del sistema de piso sujeto a un impacto "golpe detaldn”, in
Nef numero efectivo de viguetas afectadas por dicho efecto.
Aot = (DLF)max ds, amplitud inicial de una sola viga sujeta a un impacto de "golpe de
taon”, in

(DLF)max  maximo factor de cargadinamica, Ver Tabla7.1
ds deflexion estética causado por unafuerzade 600 Ibs, in
Paratrabes: Neg =1.0
Para viguetas:

S = espaciamiento entre viguetas o el ancho efectivo, e menor.

1 Si: S<25pies, Ng = 1+22(cos”x

ara X < x,
2Xoj P X

donde

X distanciadel centro de laviga hastala parte inferior de la viga en consideracion.
Xo distanciadel centro delavigaa borde del piso efectivo, L = 1.06¢ L 2

L luz delaviga, in

e (DdDy)*®

D« rigidez flexional perpendicular alaviga Ect’/12
Dy rigidez flexional paralelaalavigaEl/S

Ec maodulo de elasticidad del concreto, ps

E maodulo de elasticidad del acero, ps

t espesor delalosa, in

S . L*
17.3d. 135 E |,

2. Si: S>25pies, Ng =297 -

donde, de es e peralte efectivo delalosa

Limitaciones:
15 < (gde) < 40

1x10° < (L*1) < 50x 10°
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TABLA 10.1 Factores de Carga Dinamica para impacto heel-drop

f,hz DLF f,hz DLF f,hz DLF
1.00 0.1541 5.50 0.7819 10.00 1.1770
1.10 0.1695 5.60 0.7937 10.10 1.1831
1.20 0.1847 5.70 0.8053 10.20 1.1891
1.30 0.2000 5.80 0.8168 10.30 1.1949
1.40 0.2152 5.90 0.8282 10.40 1.2007
1.50 0.2304 6.00 0.83%4 10.50 1.2065
1.60 0.2456 6.10 0.8505 10.60 12121
1.70 0.2607 6.20 0.8615 10.70 1.2177
1.80 0.2758 6.30 0.8723 10.80 1.2231
1.90 0.2908 6.40 0.8830 10.90 1.2285
2.00 0.3058 6.50 0.8936 11.00 1.2339
2.10 0.3207 6.60 0.9040 11.10 1.2391
2.20 0.3356 6.70 0.9143 11.20 1.2443
2.30 0.3504 6.80 0.4244 11.30 1.2494
2.40 0.3651 6.90 0.9344 11.40 1.2545
2.50 0.3798 7.00 0.9443 11.50 1.2594
2.60 0.3945 7.10 0.9540 11.60 1.2643
2.70 0.40901 7.20 0.9635 11.70 1.2692
2.80 0.4236 7.30 0.9729 11.80 1.2740
2.90 0.4380 7.40 0.9821 11.90 1.2787
3.00 0.4524 7.50 0.9912 12.00 1.2834
3.10 0.4667 7.60 1.0002 12.10 1.2879
3.20 0.4809 7.70 1.0090 12.20 1.2925
3.30 0.4950 7.80 1.0176 12.30 1.2970
3.40 0.5091 7.90 1.0261 12.40 1.3014
3.50 0.5231 8.00 1.0345 12.50 1.3058
3.60 0.5369 8.10 1.0428 12.60 1.3101
3.70 0.5507 8.20 1.0509 12.70 1.3143
3.80 0.5645 8.30 1.0588 12.80 1.3185
3.90 0.5781 8.40 1.0667 12.90 1.3227
4.00 0.5916 8.50 1.0744 13.00 1.3268
4.10 0.6050 8.60 1.0820 13.10 1.3308
4.20 0.6184 8.70 1.0895 13.20 1.3348
4.30 0.6316 8.80 1.0969 13.30 1.3388
4.40 0.6448 8.90 1.1041 13.40 1.3427
4.50 0.6578 9.00 1.1113 13.50 1.3466
4.60 0.6707 9.10 1.1183 13.60 1.3504
4.70 0.6835 9.20 1.1252 13.70 1.3541
4.80 0.6962 9.30 11321 13.80 1.3579
4.90 0.7088 9.40 1.1388 13.90 1.3615
5.00 0.7013 9.50 1.1434 14.00 1.3652
5.10 0.7337 9.60 1.1519 14.10 1.3688
5.20 0.7459 9.70 1.1583 14.20 1.3723
5.30 0.7580 9.80 1.1647 14.30 1.3758
540 0.7700 9.90 1.1709 14.40 1.3793
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Amplitud Inicial del Sistema

Acs = Aap+ Aog/2
donde
Aos amplitudinicial del sistema
Ao amplitud inicia delavigueta
Aog  amplitudinicial del trabe

EJEMPLO PRACTICO

Comprobar la suceptibilidad a vibracion del pafio mostrado. El piso serd un espacio utilizado
para oficinas. Este tipo de pisos puede proporcionar un amortiguamiento del orden del 4 a 5%
del amortiguamiento critico.

| 183 4 183 | 183 | 183 | 183

B VS500x76
Q Q
= = LOSA DE CONCRETO
610 cm o o
E z de= 10 cm
o VS500x76
‘ 915 cm ‘
SOLUCION
1. Viguetas VS300x23
A =292cm’ lk=5101cm® d=321cm de=10cm n=9
Ancho efectivo (b) <L/4 6 S=b=1525 (Ver Cap. 10)
Adn= (152.5) (10) / 9 = 169.44 cm’ (Arearepresentativa)
A U A de= 10cm

32.1 cm
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_ 1699.44( 37.1)+29.2( 321/ 2)
169.44 + 29.2

Yo =34cm

It

3
. 16-9‘;;10 +169.44 (37.1 - 34)% + 5101 + 29.2 (34 - 32.1/ 2)?

ly= 17549 cm® = 422in*

Superposicién de pesos;

W = Acabado (100 Kg/m®) + Tabiqueria (100 m?) + 20% cargaviva

W = 110% (2400) (1.83) + 22.9 + (100 + 100 + 50) (1.83) (6.10)
W =5610 Kg = 12367 Ib
Cdalculo de lafrecuencia

/
f,=157| 9 E It v 157 | 386*2910° 422 o 8.25 Hz
WA 12367* 240°

Célculo dela Amplitud inicial en unavigueta:

L=610cm=240in
UsandolaTabla7.1: DLF=1.0548

600 L® _ 1.0548* 600* 240° .
Ao = (DL = = 0.0149in
@ = (OLPrac 4 o°E I, 48* 29%10°* 422

Célculo del nimero de viguetas involucradas:

S>25pies

S . L?
173d. 135E I,

Ne =297 -

4
72 + (240) —511

Ne = 2.97 - =
17.3%3.937 1.35*( 29*16° )* 422
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Cdalculo de laamplitud de la deflexion en unaviqueta:

Ag = Agt/ Neg = 0.0149

=0.0070in

Amortiguamiento Requerido:

35 A1 f + 2.5 = 35 (0.0070) (8.25) + 2.5 = 4.53%

2. Trabes  VS500x76
A=963cm’d=53.7 Iy=50,313

Ancho efectivo (b) <L/4 6 S=b=2275
Adn = (227.5) (10) / 9 = 252.78 cm’

_ 252.78*58.7+96.3*(53.7/2)

Yb
252.78+96.3

=499cm

* 3
. 25-217210 +252.78 (58.7 - 49.9)% + 503136 + 96.3 (49.9 - 53.7/2)°

It

l,  =123,158 cm* =2959in*

W  =4*5610 + 75.6*9.15 = 23132 Kg = 50996 | bs

1/2
366* 29* 10°* 2959

fg=1.57 3 =5.85hz
50996* ( 360.23)
(DLF)max = 0.8225
* * 3
Ay = 0.8225* 600 (360.23) ~ 0.0056in
48* 29* 10°* 2959
Ng =1
Aog =0.00561in

Amortiguamiento Requerido:

D =35*0.0056*5.85+ 2.5=3.65%

-71
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Frecuenciadel sistemade piso:

1.1.1 1 1
+ =+ = +

f2 f2 2 825 5.85

fs=4.77 hz

Amplitud de la deflexién del piso:

0s = Aob + Aog/ 2 =0.007 + 0.0056/2 = 0.0098

Amortiguacidn requerida:

35*0.0098*4.77 + 2.5 =4.14%

Evaluacion:
f Ao, in Amortiguamiento
hz Amplitud dela requerido
deflexién dd piso %
Viguetas 8.25 0.0070 4.53
Trabes 5.85 0.0056 3.65
Sistema 477 0.0098 4.14

El amortiguamiento requerido es aproximadamente 4%. Por otro lado, la frecuencia esta debajo
de 5 a8 hz. Se concluye que € sistema del piso esta en condiciones de ser utilizado como
oficinas sin ningun tipo de molestias, ya que € tipo de piso presentado en este g emplo es capaz
de proporcionar un amortiguamiento D entre 4 a 5% del amortiguamiento critico.
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Capitulo 8

Miembros con Carga Axial combinada
con Flexion

8.1 GENERALIDADES

En los Capitul os anteriores, especial mente |os dedicados a Miembros en Traccidn, Miembros en
Compresiony Miembros en Flexion, se han dado las pautas para estudiar 1os el ementos cuando
estén sometidos a uno solo de estos efectos de las cargas. Sin embargo, casi todos |os miembros
de una estructura de acero estdn sometidos a acciones axiales combinadas con flexion; las
acciones axiales pueden ser de traccion o compresion, denominandose Flexo-traccion o Flexo-
compresion, respectivamente.

Este Capitulo se va dedicar principamente a los Miembros en Flexo-compresion; sin
embargo, como las expresiones, que las Especificaciones AISC-LRFD ofrecen para disefiar
miembros con acciones combinadas, tienen una formulacion idéntica (aunque € significado de
cadatérmino es diferente en cada caso), se trataran también, los miembros en Flexo-traccién.

W W P MY
Ry y R Yy i
A X

/=
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En la Fig. 8.1 se muestran casos comunes de miembros de estructuras que soportan acciones
axiales con cargas transversales no situadas en los nudos, las que someten a elemento, también,
a flexion. En otras ocasiones, las restricciones de sus nudos producen momentos en sus
extremos gque deben ser considerados a plantear la resistencia de disefio. Se sabe que la
resistencia en los casos de flexo-traccion esta mas ligada a estado limite de fluencia ya que la
traccion disminuye e peligro de inestabilidad del elemento; en cambio, la compresiéon en los
casos de flexo-compresion, puede contribuir a que € estado limite de inestabilidad sea € que
prime en laresistenciadel elemento. En laFig. 8.2 se da una comparacién de lo expresado
anteriormente.  Se muestran los casos de flexo-traccion y de flexo-compresion, para un
elemento con una carga transversal en € centro del tramo. Esta carga produce una deformacién
y que introduce en la seccion considerada, a una distancia x del apoyo izquierdo, € Ilamado

Momento de Segundo Orden = Py

P LQ P P lQ P
. Lo Y
Mo Mo = Momerﬁfos Mo
de Primer orden
P.y P.y = Momentos P.
i ‘ de Segundo { !
orden T
~ W - M_ = Momentos M P
= == Finales X =
FLEXO—TRACCION FLEXO—COMPRESION
Fig. 8.2
a) Cargaaxia deTraccion: M=M,-Py
b) Cargaaxia de Compresion: M =M, + Py

No es dificil deducir entonces, en este caso, que la carga de traccion disminuye € efecto de la
flexion; lo contrario sucede con € caso de flexo-compresion, donde e momento de segundo
orden tiende a aumentar la flexion. La deformada que adopte € elemento serd de mucha
importancia en la determinacion de su resistencia.
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Se puede establecer un nimero de posibilidades de estados limites de acuerdo a las varias
posibles combinaciones de laaccion axia con laflexién combinadas:

1. Traccién con flexion; lafallaes por fluencia usua mente.

2.  Compresion con flexion alrededor de un ge; la fala es por inestabilidad en & plano de
flexion, sin torsion ( e caso de elementos con carga transversal y que son estables con
relacion a pandeo lateral-torsional estan en este caso ), Ver figura8.3.

y Kloso delgada

; )
o - 5 o’ o
%0 o o[ L, o O%
} |

X

seccidn
A - A

Fig. 8.3

3. Compresion axia con flexion arededor a ge fuerte; fala por pandeo lateral-torsional.
Fig. 84 (a)

X y $ X

v
Pandeo Lateral — Pandeo Lateral
Torsional
(a) (b)

Fig. 8.4
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4. Compresién axia con flexion biaxia y secciones torsionamente rigidas; la fala es por
inestabilidad alrededor de uno de sus ges. Es € caso de perfiles W, CSo CVS. Fig. 84

(b)

5. Compresién axial y flexion biaxial en miembros con seccion de placas delgadas; lafalaes
por accion combinada de torsién y flexién en estos perfiles con seccion transversa
torsionalmente débil.

6. Compresion axid, flexion biaxia y torsion; lafalla es por torsion combinada con flexion,
cuando e plano de flexion no contiene e centro de corte.

Debido alas multiples posibilidades de falla, € estudio para poder verificar € estado limite de
falay cuantificarlo no es fécil, mas bien es complgo. Los procedimientos de disefio que se
emplean son de tres categorias:

a) Limitaciones en los esfuerzos combinados.

b) Férmulas de Interaccion semi-empiricas basadas en los procedimientos de los Esfuerzos
Permisibles.

c) Formulas de Interaccion semi-empiricas basadas en laresistencia de los miembros.

Las Especificaciones AISC-I RFD son de este Ultimo tipo y por lo tanto son farmulas de
interaccion semi-empiricas. Se cree indispensable, sin embargo, antes de proceder aexplicar las
Férmulas AISC, dar unarevision ala siguiente exposicion tedrica de la determinacion del efecto
de la accion combinada de compresion y flexion de un elemento prismético, determinando las
ecuaciones diferencial es respectivas.

8.2 ECUACION DIFERENCIAL PARA EL COMPORTAMIENTO DE COM-
PRESION Y FLEXION

En lafigura contigua se da el caso genera WT mm My
P

de un elemento con la posibilidad defalla
en e plano deflexién - ‘

M = M; + Py = - El d’y/dZ®

d%y/dz* + (PIEI) y = - Mi/El
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y derivando 2 veces esta ecuacion:
d*yidz* + (PIEI) d?y/dZ? = - VEI d*Mi/dZ?
luego, se sabe que: dzy/dz2 =-MJEl y
d'y/dz" = - VEI i®M/d,* y sustituyendo en la ecuacion anterior:
- VEI d®MdZ® + PIEI (-MJEI) = - VEI d°Mi/dZ*

sehace: PIEI = k% que conduce alaexpresion = d°MJ/d’z + kM, = d°Mi/dz?
La solucion homogénea para esta ecuacion es. M; = A sen kz + B cos kz, ala que se le debe
afadir la solucion particular para satisfacer €l lado derecho de la solucion. Esta es fi (z) desde
gue M; =f (2), por lo tanto la solucién compl eta puede escribirse:

Mz =A senkz + B coskz + fi(z) (o)
Cuando lavariable M; es continua, su méximo valor se obtiene diferenciando e igualando a 0:

dM/dz = 0 = Ak cos kz - Bk sen kz + dfi(z)/dz.

Para la mayoria de casos de cargas, tales como concentradas, uniformemente repartidas o
momentos en |os extremos, se sabe que: dfi(z)/dz = 0.

En laexpresion dM2/dz, se obtiene, cuando dfi(z)/dz = 0, o siguiente:
Ak coskz =B senkz; tankz=A/B
Ene maximoMz senkz= A / -/A?+B?

coskz=B / \/A?+B?

que sustituidas parala expresion (o):
A%+pB?

Vo= Jareg O
Y Mzmax = VA2+BZZ+fi (Z)
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Caso 1: Momentos desiguales en los extremos sin carga transver sal

Mi=Mz1+ (M2-M1) ZIL

y, d®Mildz*=0

Mz mac = /A% + B’
M;=A senkz + B coskz

1) z=0..M;=M; UB=M;
2) z=L..Mz=My;

M1 M2
S T —— ———=p 7
z L ‘
‘ ' M, > M,
M M,
Momentos de ler. Orden = M;
\M
Momentos de 2do. Orden = P.Y
Fig. 8.6
M2 =A senkL + M coskL
A= M, - M, coskL
- senkL
M,- M, coskL

detal modo que M; = senkz + M1 coskz y

sen kL

T ( M. - M, cos kL j2+ = L7 2(Mi/ Mo cos kL + (My/ M)
sen kL sen? kL

Caso 2: Con cargatransversal uniforme:

Mi =w.z/2 (L - z); en este caso desde que

d2Mi/dz2=-w

fi (z) # 0, serequiere, entonces, una P [T 113 ¢W¢ T TP
solucion particular; asi : ‘ ‘
fi(z)=C1l+zC2 ‘ L ‘

d2fi(z)/dz2=0... 0+ k2 (C1+zC2) = -w
Cl=-wk2y C2=0,

por lo que la ecuacion solucion se convierte
M, =A senkz + B coskz - w/k®
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y aplicando las condiciones de borde:

, (1-cos KL )

A=w/
U K sen kL

y derivando: dMz/d; =0 seobtiene:

2
e [ S

sen kL

Mz max = W/K? (sec kL/2 - 1)

8/(kL)? * (sec kL/2-1)

zmax: 2 / 8
M wl ( factor demagnificaci n )

Caso 3: Momentosiguales en los extremos sin cargastransver sales

M1 = M2z =M, por lo que la ecuacion solucion del primer caso se convierte en:
2(1-coskL) 2 (1-coskL) 1
=M . Lt p=M [T 7= —————18=M sec
2max senkL 6 1-cos’ kL =M cos kL/2 8=M (kL72)

Como se comprende, este es e caso mas
severo de carga enun miembro en flexo-
compresion, cuando se mantiene constante la M
accion del momento sobre todala longitud

del mismo. P ‘ ‘

El "factor de magnificacion" es sec (kL/2)

para los momentos aplicados, por 1o que se

acostumbra a denominar a M sec (kL/2), la Fig. 8.8
Férmula Secante y es la que sirve de base para

algunos reglamentos como ASSHTO o

AREA.
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8.2.1 Magnificacion Simplificada del Momento, sin traslacion de nudos

Con el objeto de evitar el uso de las expresiones anteriores porque se tienen funciones
trigonométricas que impiden determinar rdpidamente la importancia relativa de las cargas
axiales o de los momentos en la resistencia del elemento en flexo-compresion, se presenta, a
continuacion un enfoque mas simple y directo, pero suficientemente aproximado.

Se supone una viga-columna (miembro en flexo-compresion) como la mostrada en la figura,
sujeta a una carga w(z) transversal a su eje que produce una deflexion do. Se acepta que el
diagrama momentos de segundo orden sea una curva de seno que es aproximadamente co-
rrecta para casos en que la deflexion méxima ocurre en el centro. La deformada en el centro,
y1, producida por estos momentos de segundo orden, de acuerdo al teorema de momentos de
areas de momentos es:

P P

T

=y Jh =~
] \770”“

1 Mzmax= Mo+ P.ymaéx

M- M Momentos
! ° Primarios

—=
z

Py P00t v,)

7 Momentos
curva de Segundo
de seno. | |Centroide Orden
asumida L/m del Area

L/2 achurada

Fig. 8.9

y1 = (P/EI) (y1 + o) (L/2) 2/m1 (L/mm) = (PL*/m” EI) (y1 + o)

y1 = (y1 + &o) P/Pe, donde P. = m® EI/L? y despejando yi:

P/ p, a
P :50 5 O(:P/Pe.

=% b p g

Desde que Ymax. = y1 + o,

Mz max = Mo + P ymax, que puede ser escrita, luego de sustituciones:

Mzmax:MoBl
donde B; = Cm 1
l-a
y Cm= 1+(”2E125°-1ja=1+w a?
My L
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Tabla 8.1 Valores sugeridos para Cn

Cm "Cm
Sistema de Cargas hdomernto | Momento | bomenta Flector de
: . : : ) [+] -1 © Primer Orden
W H
E————— =3p | 1+024 P“ T
N
| e —— g 10 w
L . . . .
i J~_-._j__, =3 | 1-02« Tt
- . : : : . . . s
L 1-03x | 1-04 -_____.tﬂn_d_ﬂﬂ
ool | 1 osd | 0 h\'\_ﬁ;;__,f’ﬂ
L 2—0 il
'F—Eh_ﬁ_ﬂ— ¥ 3 1-04 o | 1I-03°% ¥ ﬂ
Hen
g i B | 1-06e || 102« hwﬂ
- _— -1 -1, . - T :
a ; . E h ; _,,51
= — 1+ 1w dis
P W iy aF ) . | pmibk ‘q'“'—'l'-g:"

8.2.2

Magnificacion de Momentos de miembros sujetos a momentos en
los extremos solamente sin traslacién de nudos

En el Caso 1 estudiado en Parrafo 8.1, el momento maximo tedrico:

M, max = M2 (MI/MZ)Z'z(hgl/Mz)COSkL‘i‘l
sen” kL

cuando se aplican momentos desiguales en los extremos. De acuerdo a la magnitud relativa de
dichos momentos, el momento maximo puede ocurrir en uno de los extremos o a lo largo del
tramo, por lo que uno debe conocer donde ocurre dicho momento maximo. Para evitar este
estudio se introduce el concepto del momento uniforme a lo largo de todo el tramo.
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Para establecer el momento uniforme equivalente se toma el valor Mz max del Caso 3 del Parrafo
8.1 y se iguala a la expresion anterior:

M. = M, (Mi/M>)-2(M:i/M,)cos kL+1
2(1-cos kL)

Pendiente M2 max
cero
Mz< MZ gor&] todo valor M2 max <,EA2~ /////,,\Tgll‘\;_ﬁ‘\\\\\
~~~~~~ Seansiniil R
My M, ﬂ N My Me Mg
Momento Maximo Momento Maximo M para momento magni-
en extremo entre extremos ficado maximo al centro

Fig. 8.10

Antes también se obtuvo: Bi = sec(kL/2) =1/ (1 - o) y usando el momento equivalente

uniforme M. para reemplazar M; y Ma:

My max = Me (1 /(1 - @)); antes se determind: M, max = Mo B1 por lo que:

Mzmax:CmMZ(l/(l'O())o

(Mi/ M) -2(M/ M, )cos kL+1
2(1-cos kL)

donde: Cmn=M/M;2= \/ (V)

La anterior expresion es muy compleja, no toma en cuenta el pandeo lateral-torsional ni cubre
todo el rango de M1/Ma, por lo que, de la figura siguiente, donde se han graficado una serie de
casos:
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en extremo

Momento Uniforme Equivalente

Mom. Max M

M
\_APP 2

Relacion de
Momento Flector

+1.0 0.75 0.50 0.25 0 ~0.25 ~05 ~0.75 10 (M/My)

Cm

se simplifica dicha expresién por: Cm = 0.6 + 0.4 (M1/M>), donde M1 es € menor de los
momentos aplicados en los extremos y M2 € mayor. La relacion M1/M: es negativa s se
produce punto de inflexion intermedio y positiva s hay curvaturasimple.

Egta es la expresién para considerar Cn de acuerdo a AISC-LRFD, cuando no hay
desplazamiento entre nudos.

8.2.3 Magnificacion de Momentos en miembros con desplazamiento de
nudos

Una aproximacion smple para este caso se puede deducir de la deformada ya tratada
anteriormente;

Cn
Mzmax:MoB:Moﬁ,

donde B es € factor de magnificacion.

En lafigura 8.12 se puede aceptar que la curva producida por P.5 puede ser aproximada por una
curva de seno, en cuyo caso se puede aplicar & procedimiento y los resultados que se obtuvieron
en la presentacion de la viga-columna sin desplazamiento de apoyos pero considerando 2L en
vez delL; asi:

Q
~
>
~

7 El d,
= s —=-1
Cm 1+(4L2 Al
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\ P
\ P(doty,)
| H/2—— i
1\|P
\
} L 60+y1
| Un cuarto de
|
// H/2 a curva seno
/
/
/ P Momento de segundo

orden supuesto

Fig. 8.12

Parad céalculo de o también debetomarse 2L envez de L.

. _(H/2)L*.L
En lafigura S0 = T3

Mo=H.L/2

gue sustituidos en (B)

Cm=1+(n%12-1)a=1-0.18x queesunvalor cercanoal.0

Para simplificar, se acepta Cn = 1 para € caso de porticos con desplazamiento, conforme
AISC-LRFD-H1.

Al particular se vera, posteriormente, que AISC-LRFD usa dos "magnificadores’, B1 paratomar
en cuenta los efectos de segundo orden de las cargas de gravedad, que no producen
desplazamiento del portico, y B», para tomar en cuenta los efectos de segundo orden que
produce la porcién de la carga que origina desplazamiento del portico.
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8.3 RESISTENCIA NOMINAL PARA MIEMBROS CON INESTABILIDAD EN
EL PLANO DE FLEXION

En aguellos casos en que & pandeo lateral-torsional se evitay laflexion se redliza alrededor de
un eje, lafallasera por inestabilidad en dicho plano de flexion.

1.0

P
}X M, ‘ %V‘M
60 N.0=L/r,

0.8 -

80 L
0.6 —

P, /P
Y
100 %M

0.4
120

P,/P,

0.2

Mu/MP

M,/M,= +0.5

Fig. 8.13

En las figuras se dan los resultados de estudios de las Ilamadas viga-columnas flectadas
alrededor de uno de sus ges (X) con diferentes cargas axiaes y relaciones de esheltez en
relacion a ge X, asi como distintos momentos de extremos.

Las curvas mostradas se puede aproximar por la siguiente relacion linea de interaccion:
(usando Py/Pnenvez de PPy y My/Mn por My/My)

Pu/Pn + (My/Mp) fg <10

donde

Pu Maxima carga de compresion cuando se alcanza la resistencia en la expresiéon de
interaccion.

Pn Resistencia nominal de la columna cargada axia mente obtenida con la relacion de
esbeltez KL/rx

Mu Momento maximo que se alcanza en la expresion de interaccion.

Mn Méxima resistencia nominal de flexién = Mp (0 M'p); no hay pandeo arededor del
gey.

Cn/(1-o)  paraincluir e efecto del momento de segundo orden.
S Py L% El
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8.4 RESISTENCIA PARA MIEMBROS CON INESTABILIDAD QUE INVOLU-
CRA FLEXION Y TORSION

Para e caso frecuente de columnas sin arriostres en su longitud, se tiene la posibilidad de
inestahilidad oblicua al plano de flexion, con efectos torsionales. Este es un tema que se debe
tratar como una extension del caso de vigas con pandeo lateral-torsional.

Se han obtenido curvas muy parecidas alas mostradas en la pagina anterior, siempre que se
considere, a determinar Pn, KL/ry en vez de KL/ry, para tomar en cuenta la tendencia de la
columna a pandear alrededor del e débil en este caso, y Mn < My, para tomar en cuenta la
pérdida de capacidad en flexion de lamisma, por ladistanciano arriostrada del perfil.

Puede, entonces, plantearse una nueva relacion de interaccién que tome en cuenta estas
consideraciones; asi:

My Cn
Pu/Pn + <10
e Mn (1' Pu/Pe)

donde

Pu Carga de compresion aplicada

My  Momento aplicado

Pn Ag For = Resistencianominal para miembros en compresion axiad
Mn  Resistencianomina en flexion, tal como setrato en e Cap.7

Cm  Factor explicado anteriormente.

Pe  (TPEN/L?

Para el caso de columnas con flexion biaxial, se emplea una férmula de interaccion que aunque
es s0lo una extension de la expresion dadalineas arriba, ha probado, hastalafecha, ser redista:

Mumex MuyCmy
+ <10
M rx (1'Pu/Pex) Mny(l' Pu/Pey)

Py/Py +

Todos los términos tienen € mismo significado que los anteriormente sefialados, excepto que
ahora, los suscritos, indican que deben ser evaluados con relacion alosges X e'Y indicados.
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8.5 ESPECIFICACIONES AISC-LRFD PARA MIEMBROS EN FLEXO-
COMPRESION

Las Especificaciones AISC-LRFD usan las Formulas de Interaccion que se han venido
discutiendo en este texto, luego de un estudio del Grupo de Trabgo que presidié € Profesor
Yura. Entre otras consideraciones, estas formulas se re-escribieron para que fueran posibles de
usar en dos situaciones:

1) Por los disefliadores que usan Programas para e andliss de segundo orden (que

proporcionan directamente resultados del efecto del momento de segundo orden).

2) Paraprocurar aproximar dichos efectos, cuando se usan Programas de AndliSis de primer
orden.

| 9 _ oulalo SaLiente

Formula H1-1a: Para: Pu/ @cPn = 0.2

Mux Muy
Pu/ @cPn + 8/9 + <10
Ui petn [ wb M nx wb Mny j

Formula H1-1b: Para: Pu/ ¢cPn < 0.2

Mux Muy
1/2(P Pn) + + <10
/2 (Pu/ @cPn) [% Mu @ Mny]

donde

Pu Carga axial factorizada de compresion.

Pn Resistencia para compresién como columna como S estuviera sometida solamente a
compresion axid, (Ver Cap. 6).

®c Factor de reduccion de resistencia en compresion = 0.85

Mux Momento factorizado arededor del ge X , incluyendo los efectos de segundo orden:
Mux = B1 Mntx + B2 Mitx, un magnificador de momento para ser usado en vez de calcular
los momentos el &sticos de segundo orden. (cuando se emplean programas de andlisis de
primer orden).

Mn Momentos en €l portico sin traslacion de nudos. Portico arriostrado.

Mit  Momentos en € pbrtico con tradacion de nudos. Portico con trasacion de nudos.
Pértico sin arriostrar.

Mu lgua aMuy, pero conrelaciona geY.

Mnx Momento nominal de resistencia paraflexion al ge X, (Ver Cap. 7).

Mny Igual aMnx pero conrelacion al ge.

®b Factor de reduccion de resistencia para miembros en flexiéon = 0.90
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8.5.1 Porticos Arriostrados. Magnificador de Momentos

El magnificador de momentos B1 para particos arriostradas, es decir para aquellos que no tienen
tradacion de nudos es, segiin AISC-LRFD-H1.2a:

C
=" _>10
B: 1-p,/ P,

donde Cr, setomara en lasiguiente forma:

1. Paramiembros con cargas transversales entre soportes.

Cn=1+¢2c ... (Ver Tablaen Pag. 8- 9)
Parasimplificar Cm=10 .... (Extremos del elemento con libre rotacion)
Cnh=08 ... (Extremos del elemento con extremos restringidos)

2. Para miembros sin cargas transversales entre sus agpoyos, con momentos M1 (el menor) y
M2 (el mayor), C convierte € diagrama linealmente variable en uno con momento
uniforme Me = CM2; Cm = 0.6-0.4(M ¢/ M>). Los momentos indicados son |os momentos
rotacionales en vez de los momentos flectores, de alli & cambio de signo con relacion al de
la explicacién dada anteriormente.

Por consiguiente: M1/M2 es (-) para curvaturasimpley M1/M; es (+) para curvatura doble.
Pu = Cargaaxia factorizada

Pe = Cargade Euler, empleando KL/r 0 Ac3 parael gedeflexiony K > 1.0

_ TEA, _AF
C(KL/T)? 2

e

Para pérticos arriostrados: My = B1 Mt

EJEMPLO 8.1

Investigar cual es el momento maximo que se puede aplicar alacolumna AB, de lafigura, cuyo
perfil es CVS250x54 de acero con Ky, = 2530 kg/cmz, que pertenece, simultaneamente a dos
porticos arriostrados con Kx = Ky = 1.0.
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Pu =20t
Mlux = Mux/B]_ =7?
SOLUCION
Perfil CVS250x54:
A =684cm* 1k =10.26cm; ry, =3.63cm; epMp = 15.1t-m;
oMy =7.2t-m Lp= 181 cm; L=1079 cm, BF=0.009t
g Pu=20t
77Mu>< - M2
CVS250x54
L=465cm é/
- My =0
AT
Fig. 8.14

KyLy/ry = 1.0¥465/3.63 = 128 ..... ocFer = 910 kglem?
ocPn = 68.4%910/1000 = 62.24 t

Py/@cPn = 20/62.24 = 0.32> 0.2
©Mmx = 15.1 - 0.009 (465 - 181) = 12.54 t-m

Pu/(Pan + 8/9 (M ux/(PbM nx) < 10

Mux =9/8 (1 - Pi/9cPrn) PoMnx
Mux =9/8 (1 - 0.32)*12.54 = 9.60 t-m. Este seriael momento magnificado.

El momento que se puede aplicar es Mu/Bi.
B1=Cw/(1-Pus/Pe) = 1.0
Cmn=0.6-0.4(0)=0.6

*2.1*10* 68.64
Pe= Ag °E/(KL/1)° = 8

( 465 / 10.26 )**1000

=692t

B1=0.6/(1 - 20/692) (106 ...... useB1=1.0
MudB1 = 9.60/1.0 = 9.60 t-m. Se puede aplicar M'ix = 9.60 t-m

Nota Este perfil cuyas caracteristicasy resistencias se conocen (suministradas en las Tablas de
los Perfiles Soldados y las Tablas de Seleccion para Miembros en Flexion) no ha
requerido las verificaciones correspondientes a pandeo loca y la obtencion de las
resistencias de disefio, ya que dichas Tablas ya las involucran.
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8.5.2 Porticos sin Arriostramiento. Magnificador de Momentos

En un portico arriostrado, cualquier desplazamiento producido por las fuerzas laterales o por
cargas de gravedad, son mayormente evitados por los arriostramientos, manteniendo el
corrimiento de nudos dentro de un rango muy peguefio que no producen efectos de segundo
orden de la aplicacion de las carges.

En cambio, un portico sin arriostramientos diagonales, o cuaquier otro tipo de ayuda, que
evite e desplazamiento de los nudos, depende enteramente de la capacidad flexionante de sus
elementos, vigas y columnas asi como de larigidez de sus nudos, para su estabilidad y € contral
de la magnitud de los desplazamientos laterales entre nudos. Por lo cua, un portico sin
arriostramientos, requiere un analisis especial.

A
2u 5 Pu

TP, IP,
HVFMM Ay sp HV\BZMIH
Hy 1 , Hy 1

1

s (a) Analisis de Ls (b) Analisis de
Primer Orden Segundo Orden
Equilibrio : Equilibrio :
Mir + Mz =Hyls B2(Min + M)
:HU LS+‘ZPUAZU
- 7 &HU 2 B — %HU 2
\/F/an P, BoMiz TZPU
2Py 2P,

Fig. 8.15

En lafiguraFig 8.15 (a), & equilibrio de primer orden necesita que:

Mitr + Mio = Hu Ls

La deflexion del desplazamiento lateral A1y causa que la carga de gravedad =Py actle con una
excentricidad A El momento de la fuerza lateral, Hu.Ls, se incrementa por la cantidad
SPy.Aw.  Ahora € nuevo momento actuante es: Huly + ZP..Aw que incrementard e
desplazamiento horizontal a A2y, como se muestraen laFig. 8.15 (b).
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El momento final de equilibrio (incluyendo e efecto P-A) puede expresarse como:
B> (Mltl + Mlt2) = HulLs+ 2Pu.A2y

AISC-LRFD-H1.2a define B2 como € factor de magnificacion y los momentos Mtz Y Mie
serian los momentos primarios resultantes de un andlisis bajo cargas factorizadas.
Se pueden igualar las dos expresiones anteriores y despegjar B, asi:

HuLs+ 2 Py Az
HuLs

Bzz

En lafigura (a) anterior se observa que hay una proporcionalidad entre Hs y e desplazamiento
Ay1 que seexpresa Ayt = B.Hy, Siendo B € factor de proporcionalidad.

La carga magnificada equivalente en la Fig. 8.15 (b) es e momento magnificado dividido
por Ls:

Cargaequivaente lateral = H, + 2Pula
También:
i 2 Py A2y _
Ay = B (cargaequivaente lateral) = B |-|s+T y sustituyendo Ay
por BHy setiene: Doy = Agy + Duu 2Py Aoy
HU LS
Dequando Aoy
Ay = Au
1-zpu( LT ]
HU LS
y llevandola ala expresion para Bz:
B 1
2 -—
1_ ZPU( Alu j
Huls

donde Hs es € cortante en e entrepiso.
Luego de la explicacién anterior vale la penainsistir, entonces que hay dos métodos de obtener

los momentos magnificados de |os extremos:
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a) Méodo de los magnificadores de momentos

AISC-LRFD.H1.2.a indica que los momentos My para ser usados por sus Férmulas de
Interaccion deben ser:

Mu = B1 Mnt + B2 Myt
Serequiere usar los momentos del primer ordeny e procedimiento siguiente:
1) Obtener My, en los porticos sin desplazamiento lateral, con las cargas de gravedad y usar
Bi.

2.) Unandlisisparacargas laterales solamente para obtener My, y emplear B,.

B se trat6 anteriormente. El magnificador de momentos para el desplazamiento lateral se da
como:

B.= 1 0 B.= 1

2= 2=

1_@ 1'2Pu[ th j
2 Pe YHL

La primera expresion es una simplificacion para facilitar e céculo de Bz, la segunda expresion
Se obtuvo anteriormente,

donde

SPy cargas factorizadas de compresion en un entrepiso en € nivel sujeto a desplazamiento
lateral.

Aon  deflexidn lateral del piso en consideracion cuando actliala carga H.

L alturadel entrepiso.

7 E A,

T (kLY

donde K esd factor de longitud efectivaen € plano del pértico con desplazamiento lateral.
b) Analisisde segundo orden

Un método aternativo consiste en usar directamente un andlisis de segundo orden bajo cargas
factorizadas. El andlisis de segundo orden toma en cuenta, iterativamente a la estructura
deformada en vez de la configuracion original, que se empleaen € andlisis de primer orden; de
esta manera se obtienen los

momentos magnificados directamente.
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A continuacidén se presentan dos eemplos de aplicacion de las formulas de interaccion,
haciendo uso de |os magnificadores de momentos para considerar |os efectos de segundo orden
apartir de andlisis realizados con momentos primarios.

EJEMPLO 8.2

Verificar s e Perfil CVS350x136, de acero con Fy = 2530 kg/cm2 es adecuado parala columna
mostrada en lafigura

La columna pertenece a dos porticos arriostrados.

Kx=Ky=1.0; Lx=Ly=360cm. P,=100t; Mx=20t-m; My=7t-m

P, = 100t

u

\ggﬁé MXJW M

\
My= 20t-m |
360/cm |
\
CVS350x136
T

Fig. 8.16
SOLUCION

Para e Perfil CVS350x136, de las Tablas de Perfiles Soldados y de la Tabla de Seleccién de
Perfiles para Flexion se obtiene la siguiente informacion:

A =173.8 cm?; rx = 14.65 cm; 1y = 6.16 cm; Zy = 807 cm® ©pMp=55.0t-m  @pM, = 26.1t-m
Lp =308 cm Lr=2018 cm BF=0.017t

Caélculo de @Pn:

KxLx/rx = 1.0*360/14.65 = 25;

KyLy/ry = 1.0360/6.16 =58 ...... ©Fq = 1.806 t/cm®
©cPn=173.8¥1.806 = 314 t
Pu/ocPr=100/314=0.32> 0.2

debe emplearse la primera formula de interaccion.

Calculo de la magnificacion delos momentos en los dos g es:

Mix = Miy = 0, ya que la columna pertenece a pdérticos arriostrados en sus dos direcciones
principales.

Mux = B]_antx, dOI‘lde Mntx = 20 t'm, Muy = Bly.Mnty; donde Mnty =7t-m
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_ Cm g - Cmw .
le_l'Pu/Pexlzllo, Bly_l'Pu/PeyZ:LO,
Cirx = Cmy = 0.6 - 0.4(1) = 0.2

EA *2.1*1000*173.8
S —= 8 > = 5763t;

(KL /1) 25

7% 2.1*1000* 173.8
Pe, = : = 1071t

58

Bu=02/(1-1005763)=02 .. B =10
By =02/ (1-100/1071) =022 .. By, = 1.0

Muw =1.020=20t-m; My =1.0*7=7t-m
Célculo delos Momentosresistentes dd Perfil:

©bMx = 55 - 0.017(360 - 308) = 54.12 t-m
©pMny = @b Zy Fy = 0.9¥807* 2530/10° = 18.38 t-m

Aplicacion dela primera formula deinteraccion:
100/314 + 8/9(20/54.12 + 7/18.38) =0.32 + 0.67=0.99< 1.0 ...... OK.

EJEMPLO 8.3
Verificar g € Perfil CV$400x163 de la columna AB mostrada en la Fig. 8.17, puede soportar
las cargas factorizadas:

Pu=136.941t; Mntx = 6.14t-m; M =39.03t-m(sismo); My =0.

sin_
con arriostre

arriostramiento Py / Py
® ) ¢ /@ My
L, = \
y =230 Ly =230 |\ =
Ar"iosfre L \‘ G
(@)
/{E[] <
L, = | I
v =230 arriostre / =
/
CVS400x163 ﬁ D

-
C

Fig. 8.17



8.5 ESPECIFICACIONES AISC-LRFD PARA MIEMBROS EN FLEXO-COMPRESION

La columna, con relacidn a su gje X, pertenece a un portico no arriostrado, por 1o que Ky =2.3
(Ver Pag. 8-29) y asmismo, con relacién a su ge 'Y, pertenece a un portico arriostrado, por o
que: Ky=1.0.

Lacargade gravedad detodo € edificio enesepisoes. P, =1640t.
En € piso hay 20 columnasiguales.

SOLUCION
Para d perfil CV$400x163, de las Tablas de Perfiles Soldados y de la Tablade Seleccién de
Perfiles para Flexidn se obtiene la siguiente informacion:

A =207.6cm’ rx=17.15cm; ry=7.40 cm
epMp=77.1t-m; Ly, =370 cm,
©pM; = 37.1t-m; L= 2078 cm; BF = 0.023t

CélculodelaCargadeEuler:

7 EA _77*21%1000* 207.6
ex

S (KL /1y, (237460/1715) ~ /!

Célculo de los magnificador es de momentos:
- Paralascargas de gravedad, € pdrtico no tiene desplazamiento:

B1=Cmn/(1-a); Cn=1.0paraporticossin arriostramiento;
a=Py/Pex a=136.94/1177=0.12; B:=1/(1-0.12)=1.13

- Paralascargasde sismo: Se usalaexpresion simplificada B.
Bo=1/(1-2PJ/ZPe)=1/(1-1640/(20*1177)) = 1.07
Célculo del momento magnificado:

Mux = B1*Mnix + B2* Mitx
Mux = 1.13*6.14 + 1.07*39.03 = 48.70 t-m

Caélculo de @cPr:
KxLx/rx = 2.3*460/17.15 = 62;
KyLy/ry =1.0*230/7.40=31 ... ocFe = 1.76 t/em®

©cPn=1.76*207.6 =365t
Pu/ocPn = 136.94/365 = 0.37 > 0.2,

Usar la primeraformula de interaccion.
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Calculo de gpMnx:

ComoLp=230cm<Lp=370cm ..... OpMnx = @pMp = 77.1t-m

Usando la primeraférmulade interaccion:  Pu/@cPn + 8/9* M ux/ @Mk

0.37 + 8/9*(48.7/77.1) =0.37 + 0.56 =0.93< 1.0 ...... O.K.!

EJEMPLO PRACTICO

Continuacién del Ejemplo Préctico iniciado en laPég. 7 - 52.

Seleccionar la columna del Pértico 2, en d ge A, asi como las vigas del nivel +4.60 del Portico
ene geA.

SOLUCION

La columna del Pértico 2 en € ge A, pertenece también, a Portico dd ge A, por lo que es
necesario analizar este portico.

3 Disfiodelaca il Pértico 2 en d cle A:

a) Cargasde Servicio aplicadas sobre lasvigas:

11 15 19 22 26
365 Icm
10 14 18 21 25
365 [cm
§‘ 13 17 20 24
\
460 |om }
N 8| 12 16 23

Portico A

Fig. 8.18
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EJEMPLO PRACTICO R-25

- Cargasdegravedad: (en Kg/m)

Tipo de carga Primer Nivel Segundo Nivel Techo
Carga Muerta:

Peso de losa 240*1.85/2=222 222.0 222
Acabado de piso 100%1.85/2=92.5 925 925
Tabiqueria movil 100*1.85/2=92.5 92.5 -
Peso propio de viga 80 80.0 80
Fachada 250%4.13=1032.5 250*3.65=912.5 462.5
Total Carga Muerta 1520 1400 857
Carga viva:

Pisos interiores, L 250*185/2=231 231
Techo, L, 200*1.85/2=185

Notal.85 m; distancia entre viguetas de piso. Se considera que parte del peso de la fachada
liviana cuelgade primer nivel; asmismo hay un parapeto que reposa en vigadel techo.

- Cargasde Sismo: Considerando la estructura en ladireccion del portico A:
Z=10 zonal
u=10 edificiotipo C H = ZUSCW/R4
S=1.0 suelotipo |
Ra=3 (Portico arriostrado)
Te=0.3seg; T =0.07H/~/D 2 =0.07%11.9/-/4* 6.13=0.17 seg
C=0.8/(0.17/03+1)=051>04 .. C=04
H=1*1*1*0.4/1*W = (0.4/3)*W ..... W = (delaPag.7-56) = 1287.5t
H=0.4/3*12875=172t

Niv. n P h; F F/2

1 22269 3784 1892
2 3852.7 6564 3282
3 40150 6841 34.20

- 34.7%
32.82
=
| n18.92
= ==
— | o]
<

Fig. 8.19

Como son 2 pérticos arriostrados.  Fi/2
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b) Andisisdel pértico:

Se muestran los 4 estados de carga andlizados con sus diagramas de momentos flectores y
acciones axiales en los miembros.

wp=0.85/ t/m
) P | L 4
wp =1.400 w_ = 0.231 t/m
111 P 111 L1 11 L1 10 1 11 111 L1 11 L1 11
wy =1.520 w_ = 0.231 t/m
111 R L1 11 P11 L1 11 111 I 111 L 1 11
0.92t-m
N 0.78 0.781 0.10+
Q Z 3.99 -
1.01 4 oy B 362 M 503t
1.73 ~1.07 0.12 0.04 (
N > N o 1.07 t-m =
o > 4 . m
4.72 4. 71 £ 110.67 4.27 13.77 0.33 o2 0.26 % 10.92 !
2.53_~.2.23 0.39 1~.0.35 0.02 (
1.07 t-m
7.07
9.5t AN 419.30 23.04  1.07Y6 0 d999 4 &
A 7o 2 7 : o~
/” ) R L
w,= 0.1851/m
N B W N 7.1t 7.1
16.4 16.4
9.5 _ 9.5
0.20t-m
I 0.03 0.03 171t 0.01 )
% A 7
% , N >
0.22] o % o.78 088 113t 0.01 Xy 50 10.01
0.31  0.25 0.02 2455 8.43 (
o 9 )
0.58 o> % it (13 10124 25 10.121
0.03  0.02 0.051 25.82 16.5 (
N Y Vv
0.627 /3 0,0/ 1.07 113 29.9 N)%«g 03;3/ 29.94
o T : T *T“ezyzsf *T%ms:o,ﬁﬁ“
62.49 62.27



EJEMPLO PRACTICO

R- 27

A continuacion se muestran los 4 estados de cargas con sus diagramas de momentos flectores y
cargas axiaes paralas columnas del Portico 2 (enlaPég. 7 - 57 setrataron las vigas); en esta
oportunidad se usan los resultados para la sel eccién de los perfiles de las columnas.

wp = 2.220 t/m
R A A R A A R A A
wy = 2.840 w_ = 1.525 t/m
A A A A A A
wy = 2.840 w E 1.525t/m
R A A R A A R A A I A A R A A R A A
~ R ~ R ~ R & ~ R ~ R ~ R ~ R
11.21t=m 1.30 t 0.67t-m 0.19t-m ﬂE
20.92 46.041 0.05 0.10t |
7.91 8.72t-m 0.79 /10.56 4.95 1317 0.15
0.70 |
48.411t 104.24 6.69 14.211
4.18 8.85 1.08/10.56t—m 2.18 |\ 4.83 0.77 /1 0.25 |
74.8t 163.52 13.121 28.69 ‘
w = 1.220t/m
) &L ) ¢/ R A A 10.45
9.28
_5.27'
~ R ~ R ~ R & ~ R ~ R ~ R ~ R
5.47 t=m 0.91 B osa9t-m 7.05 i3
5.211 11.61t | 0.87t 0.13 |
1.55 0.28 7.57 |\ 2.53 13.27 5.29
0.72 0.41 | |
5.24t 11.491 3.02t 0.30
0.08 0.20t-m | 26.02 |\ 2.77 31.07 | \11.85 |
0.07
5.25t 11.48 ‘ 8.77 1.86 ‘
@ 5.69 e 6.82
8.77 1.86
Nota : No se dibujan los Diagramas de Momentos Flectores en Vigas

Fig. 8.21
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¢) Selecciond files
Se efectuard, a manera de g emplo, la seleccion de perfiles paralas vigas secundarias del primer
nivel del pértico del ge A, y delacolumnadel pértico 2 con €l pértico A.

¢.1) Disefio delasvigas del Nivel | nértico A

Viga 9-13:
Mg =7.07 t-m; M, =1.07;

binadid :
Mu=12¢7.07+16*1.07=102t-m; Lp=0
en laTabla de Seleccion de perfiles. V S400x32
®pMn=13.3t-m>10.2 .... O.K!

$$$$$$$$¢¢¢

$
9
|

Diagrama ‘

de Momentos

Flectores Factorizados My=10.2t-m

My=2.191t-m
T p, =35.5 T
2 L 5 \%9
Fig. 8.22

Viga 2-9: Tramo 2-5
Seusarael mismo VS400x32
Combinacién A4.5:
My=12%171+ 1.5*0+ 0.5*(0.26 + 0.01)
My=2.19t-m
Py = 1.2%(-2.53) + 1.5%25.82 + 0.5+(-0.03 - 0.39)
P,=355t

A = 40.9 cm? 1y = 16.79 cm; Pe=r’E*40.9/(305/16.79)%/1000 = 25701,
P./Pe = 35.5/2570 = 0.014:

Cm=1- 0.4 (de TablaPag. 8-9) = 1- 0.4*0.014 = 0.99
B1.M, = 2.19/0.99 = 2.21 t-m; KL/r = 1*305/16.77 = 18
©cFer = 2120 kg/em?

©cPn=40.9*2.12=86.7t; Py/ocPn=041>0.2
Mu/osMn = 2.21/13.3=0.16

Aplicando la Primera férmula de Interaccion:
041+ 8/9*0.16=055<1.0 ... OK! UseV400x32.

Verificar corte en ambas vigas.



EJEMPLO PRACTICO

c.2) Seleccion del perfil para columna A-2:

Se verifica CV S400x163: A=207.6cm> 1c=17.15cm ry=7.4cm Ix=61049 cm’
Dd Andlisis. (Ver Fig. 8.21)
wsm%*qq @

¢ VS400x32 )@

7] Lx

Fig. 8.23
M 'k (t-m) P (t)
@ A
D 4.18 74.8+19.3=94.10
L 2.18 13.12+2.29=1541
Lr 0.07 525+ 1.07=6.32
E(2) 26.02 8.77
E (A) 0.0 29.94
E(2): Sismoenladireccionde plano 2 E(A): Sismo en ladireccion del plano A

Los resultados de |as combinaciones son |os siguientes:

A42 A43 A4S5 A4B

Sismo: E(2)  E(A) EQ2) E(A)
M (t-m) 8.54 6.22 45.17 6.1 -35.27 3.7
Pu 140.74 130.74 136.94 169.0 71.54 39.81

Se observa que la condicion més desfavorable es la combinacidén A4.5, con e sismo actuando
en ladireccion del portico 2.

VS600x99 : Ix = 90072 cm* CVS400x163: Iy = 61049 cm”

En la Cartade Alineamiento:
Kx=7? Ga=10 (Apoyo articulado)

_ 61049* (1/490+1/365) _
a 90072/ 915 -

b 3.05
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Kx=2.30

Pex = T°E* AI(K L/y)? = % 2.1* 1000% 207.6 / (2.30*460/17.15)* = 1177 t

Efectos de Segundo orden:
a) Paralascargasde gravedad:
B1=1/(1- Py/Pe) = 1/(1 - 136.94/1177) = 1.13
b) Paralascargas harizontaes:
B2=1/(1- SP/2Px)
Para calcular zPu:

D = 1171t, en este caso, es & peso muerto de toda la estructura a nivel del primer entrepiso,
ver Pag. 7 - 56.

L +Lr=(335+ 134), en este caso, eslasuma de lacargavivaen losnivedes1ly 2 y enla
azotea, ver Pag. 7 - 56.

Se considera P, para la Combinacion A4.5 porque corresponde a la condicidn mas
desfavorable.

2Py=12%1171 + 0.5*(335 + 134) = 1640 t.
%P = 20* 1177 = 23540 t. Se sume que son 20 columnas iguales.

B2 = 1/(1 - 1640/23540) = 1.07
M omentos magnificados:

BiMx -1 D=418"113=4.72;, L =2181.13=246; L,=0.07*1.13=0.08
BoMx -2 E=26.021.07=27.84

Con estos valores se procede a calcular e Momento factorizado Mux que ingresa a la
Combinacion A4.5.

Mux = 1.2¥4.72 + 1.5+ 27.84 + 0.5*(2.46 + 0.08) = 48.7 t-m

DelaTablade la Seleccidn de Perfiles se obtiene la siguiente informacion:
Para CV S400* 163:

(prp =771 t'm, Lp =370 cm;
oM, =37.1t-m; L,=2078 cm, BF=0.024t

Asimismo: rx=17.6 cm; ry=7.40cm
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EJEMPLO PRACTICO
ParaLp=460/2=230cm...... ©pMn = @pMp=77.1t-m

Se procede a determinar ¢cPn:

@
T ¢
N |
fempqﬂme 365 |
B vsS600x99 |
0 B |
éﬂ}]] ﬂ:] 4.60
=
=X
QﬁsawA .
\ |
‘ 9.15 m ‘
Fig. 8.24
_ 1.0%460 _ 23*460 _
KyLy/ry—W—:gl KxLx/I’x—W—GZ

oFe = 1.76 tiem®
©cPr=207.6*1.76 = 365.0t
Pu/ocPr=0.37> 0.2
Mux/(Pan =48.7/77.1=0.63

En laférmuladeinteraccion: 0.37 +(8/9)*0.63=0.93< 1.0 ....... OK.!
Para e segundo entrepiso € perfil aensayar podria ser CV S400x132.
El empalme de columna se realiza a unos 60 cm o0 90 cm del nudo rigido.

A continuacion se trata otro Ejemplo Préactico, € caso de un Pértico Rigido a dos Aguas,
simétrico y con seccién constante, con el objeto de mostrar € procedimiento que se emplea para
su disefio.

Los pérticos de un piso tienen elementos en flexion combinada con cargas axiales de
compresion y en algunos casos de traccion pero de magnitud pequefia, es decir, la flexion es
predominante, por lo que algunas veces sus secciones se seleccionan por flexion. Demas estar
decir que los perfiles més adecuados son los perfiles VS, en este caso.

EJEMPLO PRACTICO

Seleccionar 1os perfiles para el Pértico Rigidos ados aguas que se muestraen laFig. 8.25.

El Portico mostrado pertenece a un Galpdn que cubre un espacio con planchas livianas sobre el
techo y las paredes laterales. Las ventanas tienen aberturas inferiores a 30% de la superficie ex-

puestaa viento. Velocidad del Viento de 50 km por hora.

El perfil ausar serduno del tipo de los Perfiles Soldados hecho de acero con R, = 2530 kg/cmz.
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P : Pdrtico

C1 : Correa

C2 : Correa doble

L1 : Larguero
L2 : Larguero doble
X i Arriostramiento

T : Timpano

Pdrtico

! 3300 cm ‘

Fig. 8.25

Parareducir la extension del tema se presenta, a continuacion, los esquemas de todas las Cargas
de Servicio yadeterminadas que se aplicaran al Portico.

Primer Esquema:  Cargas de gravedad

soporte
lateral

L, = 550
= 275

Ly

Fig. 8.26
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Segundo Esquema:  Cargasde viento

Velocidad del Viento: 50 km/hora. (Cpi = £0.3, coeficiente de presion interna).

viento

Fig. 8.27

Tercer Esquema: Cargasde Sismo

0.46t 0.46t

Fig. 8.28

En el primer esquema se presenta, también, la ubicacion de |os soportes lateral es confiables (con
una x), asi como la distancia entre ellos. Se considera punto arriostrado, en este caso, € sitio
donde se colocan las llamadas carreas dobles que integran, junto con los elementos que forman
una X, € arriostramiento de los techos o paredes con cubiertaliviana
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SOLUCION

En las figuras siguientes se presentan los estados de cargas y los resultados del andlisis
respectivo mediante |os diagramas de momentos flectores y las acciones axiales.

3.47 t-m

Fig. 8.29

C) Combinacién de Cargas.

(Se empleara signo positivo paralas cargas axiaes de traccién y momentos positivos)



EJEMPLO PRACTICO
c.l) Paralacolumnal-2:

Fig. 8.30
Ded Andlisis.
Extremo 2:
M P
D -226t-m -4.95t
Lr -1507 -3.30
E -2.54 -0.15
w 7.90 153
Aplicando las combinaciones:
Combinaciones Mx Pu
A4.l -31.54t.m -6.93t
A4.2 -34.66 -7.59
A4.3a -44.91 -10.00
A4.3b -51.23 -11.22
Ad.4 -24.39 -5.60
A4.5 -38.96 -7.82
A4.6 -26.80 -6.23
c.2) Paalaviga
¢

Primer Tramo
viga

Fig. 8.31

@ Tercer_1ramo
: Momérﬁo

maximo

-35
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Dd Andlisis: (en el apoyoy en las secciones arriostradas)

M, t-m

P, t
a b c d e
D -22.60 -3.71 10.11 12.21 12.08 -4.54
Lr -15.06 -2.48 6.74 8.14 8.05 -3.03
E -2.53 -1.77 0.79 0.32 0.0 -3.01
wW 7.83 1.93 -2.55 -3.38 -3.46 1.26
Aplicando las Combinaciones de cargas.
My, t-m
§ Pu, t
a b c d e
A4l -31.60 -5.19 14.15 17.09 16.91 -6.62
A4.2 -34.70 -5.69 15.50 18.72 18.52 -6.92
A4.3a -51.22 -8.42 22.92 27.68 27.38 -10.30
A4.3b -44.94 -6.88 20.88 24.93 24.61 -9.29
Ad.4 -24.47 -3.18 12.19 14.33 14.02 -5.33
A45 -38.45 -8.35 16.69 19.20 18.52 -6.98
A4.6 -26.72 -3.19 11.23 14.90 15.37 -5.71

Se observa que la combinacion que origina los efectos més importantes sobre las columnas y
sobre |as vigas es la que corresponde a la combinacion:

A4.3a=1.2D +1.6L;+0.5L
Como no interviene E, ni W, en esta combinacién de cargaa My = 0O, por lo que a
magnificadores de momentos serefiere, seusara B1 =1/ (1 - Pi/Pe)
d)  Seleccitn de Perfil:
De la Tablas Propiedades de Perfiles Soldados y de la Tabla de Seleccion de Perfiles para

Flexioén se escoge € Perfil V S600x86 con las siguientes caracteristicas:

A =1089cm’
Ik =72985cm’
k. =2589cmy ry=518cm
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EJEMPLO PRACTICO 8-37
y con las siguientes Resistencias de Disefio por Flexion:

epM'p=57.5t-m L', =29%cm
opMr=284t-m L,=839cm BF=0.053t

Se procede a verificar este perfil tanto para la columna como para los distintos tramos de la
viga

Paracolumna 1-2:

QMﬁ%
2 )

Ly

(]

o

—

0

N

X
L X |
:‘550

275 |
Lx

Ly =

Fig. 8.32

El tramo critico se encuentraen la parte superior de la misma, donde:
Mx=51.22t-m y P,=11.22t
Asimismo: Lp=Ly=275cm

Kx=7?

Ga= 10 (apoyo articulado)

Gp = (72985/5.5)/(72985/16.5) = 3.3

y en la Carta de Alineamiento para pérticos con posibilidad de desplazamiento lateral se
obtiene: Ky =22

KxLx/rx = 2.2*550/25.89 = 47

Pex = I°EA /(KxLx/rx)? = i?* 2.1 1000* 108.9/47% = 1021 t

By=1/(l-o)=1/(1-11.22/1021) = 1.01
Mux = 1.01*51.22 = 51.6 t-m

KyLy/fy = 1.0-275/5.18 =53  ¢cFe = 1.86 t/cm® oP, = 108.9%1.86 = 203t

Pu/ocPn=11.22/203=0.05<0.2 ..... UseférmulaH1-1b
©bMmx = PpMp =57.5t-m yaque Lp = 275< Lp =294 cm

Aplicando la segunda férmula de interaccion:
0.05/2 +51.6/57.5=0.025+0.92=0.93< 1.0 ...... O.K!

Paraviga 2-3:
En la P4gina 8-9 de este texto se presenta una Tabla para la determinacion de Cy para el caso de
elementos en flexo-compresion con cargas transversales asu ge. Aunque laviga pertenece aun
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portico que tiene desplazamiento lateral, ésta no tiene desplazamiento entre sus nudos extremos,
por lo tanto su comportamiento corresponde a caso de un miembro con nudos sin trasacion.

El caso, en la Tabla mencionada, que més se asemeja, es € de una viga con extremos
empotrados sometida a una carga uniformemente repartida, parael cua:

3
ﬁ/NE
_—— _
Py Ry
Fig. 8.33

me= 1- 040( o= Pu/Pex

Pu=10.3t KxL/rx =1.0*1657*2/25.89 = 128
Pec = 1%%2.1¥ 1000 108.9/(128)° = 138t o = 10.3/138 = 0.08

Cmx=1-0.4*0.08=0.96 y B1=Cnx/(1-)=0.96/(1-0.08) [11.06
Paralo que sigue, ver, también, paginas 8-35 y 8-36.

Primer trama: My =51.22t-m; Py=10.3t; Lp =495cm; Kx=1.0; Ky=1.0

KyLy/ry =1.0*495/5.18=96 ...... ocFe = 1.33 tlem?
ecPn=1089*1.33=145t ... Pu/ocPn=10.6/145=0.07< 0.2;
B1=1.06; Muw =1.06*51.22 = 54.26

M1/M2 =-8.42/51.22 = -0.16

Cpb =175+ 1.05(-0.16) + 0.3(-0.16)2 =159 El factor Cb puede aplicarse
epMnx = 1.59*[57.9 - 0.053* (495 - 294)] cuando Puy/oP, < 0.2

epMnx = 75.12 > 57.5

0 @eMnx = @Mp =57.5t-m

Aplicando la Férmula de Interaccion H1-1b:
0.07/2 + 54.26/57.5=0.04+ 0.94=098< 1.0 ...... O.K!

Segundo trama: My = 22.92t-m; Py =10.3t; Lp =660 cm; Kx=1.0;Ky=1.0

KyLy/ty = 1.0660/5.18 = 127 ...... ©cFre = 0.92 t/em®
©cPn=092108.9=100t ... Pu/ocPn = 10.6/100 = 0.106 < 0.2
B1=1.06; Mu = 1.06*22.92 = 24.30t-m

M1/M2 = 8.42/27.68 = 0.30

Cp = 1.75 + 1.05(0.30) + 0.3(0.30)* = 2.09

©bMnx = 2.09%[57.5 - 0.053(660 - 294)] = 79.6 > 57.5 []

PpMnx = epMp =57.5t-m

Aplicando laformula de Interaccion H1-1b:
0.106/2 + 24.30/57.5=0.05+042=047<10 ...... O.K!



EJEMPLO PRACTICO
Tercer trama: Mx =27.68t-m; Pu=10.3t; Lp=495cm; Kx=1.0; Ky=1.0

KyLy/ry =1.0¥495/5.18 =96 ...... ocFe = 1.33 tlem?
©cPh=1331089=145t ... Pu/ocPr = 10.6/145=0.07< 0.2
B1=1.06; My = 1.06*27.68 = 29.34 t-m

M1/M> = 8.42/27.68 = 0.30

Cb = 1.00, por haber un momento superior a de los extremos arriostrados
epMnx = 1.0*[57.5 - 0.053(495 - 294)] = 46.84 t-m

Aplicando laformulade Interaccion H1-1b:
0.07/2 + 29.34/46.84 = 0.03+ 0.63=0.66 < 1.0 ...... O.K!

Conclusian:
El perfil seleccionado V S600x86 cumple en todos |os tramos del Portico.

VS600x86

A
o

B\ , |
v N. Piso=0.0

kﬂrorﬁe

L/2 = 1650 cm

DET/ A DET/ C
I
tubo PVC

piso Lpl@ncha
de apoyo

—

;
m
—
_

:’7*

I

=~ C

pernos kﬂmrﬁe
de  ~—

anclaje 1 A concreto

Fig. 8.34
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M
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8.6 MIEMBROS EN TRACCION AXIAL CON FLEXION SIMULTANEA

Las Especificaciones AISC-LRFD para € caso se presentan en las formulas de interaccion
siguientes:

Para: Pu/(PPn > 02 Pu/(PPn + 8/9 ( M ux/(PbM nx + M uy/(PbM ny) < 10
EormulaH1-1b:
Para: Pu/(PPn < 02 1/2 (Pu/(Pan) + ( M ux/(PbM nx + M uy/(PbM ny ) < 10

donde

Pu Carga Axial factorizada de traccion axial.

¢Pn  Resistenciade Disefio paratraccion, como seindicaen € Cap. 3 de este texto.
Mw,Mw  Momentos aplicados con relacion alos gesx, ey.

PpMnx,

epMpny Momentos resistentes de Disefio del perfil, como seindicaen e Cap. 7 de este texto.

Como se observa las expresiones son idénticas a las Formulas de Interaccion para flexo-
compresion, pero € significado en sus términos es ditinto.

Las férmulas de interaccion cubren e caso de flexion bi-axia con carga axia de traccion
combinada, y también son aplicables para e caso de Flexion uni-axial (Mux 0 My = 0) que se
muestra en lafigura siguiente.

DP,

® Seleccion

g Seleccion insegura

segura

O.Z@an*********ﬂffpf ffffffffff
7 (%) A ]

0.9%pMy PoMy

Fig. 8.35
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EJEMPLO 8.6

Veificar g e Perfil CS200x50 de acero con Fy, = 2530 kg/cmz, puede estar sometido a las
siguientes cargas factorizadas:

Pu (traccion) = 25t Mw=5t-m; Mx=0

SOLUCION

En las Tablas de Perfiles Soldados se obtiene la siguiente informacion:
A =642cm% Zy=253cm’

¢tPn = 0.9%64.2* 2530/1000 = 146 t;

Pu/oPr=0.17<0.2

Ry
7Y "

Fig. 8.36

por lo que se aplicala Formula H1-1b.
©bMny = 0.9 Z,* Fy = 0.9* 253* 2530/10°
PpMpy =5.76 t-m

Aplicando laformula de interaccion correspondiente:
0.17/2 +5/5.76 = 0.085+0.84=095< 1.0 ...... OK!

Nata- En e caso de miembros en traccion con flexion no tienen significado |os magnificadores
de momentos, como ocurre en e caso de flexo-compresion, ya que en los
momentos de segundo orden producidos por la cargaaxia de traccién son mas bien
favorables.

EJEMPLO 8.7

Verificar e mismo perfil del Ejemplo anterior si laflexion ocurre arededor del
ge X con:

Pu (traccion) =40t

Mux = 10 t-m; My = 0.

L =250 cm.
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SOLUCION

Nuevamente ¢P, = 146 t

asimismo:

Pu/oPn = 40/146 = 0.27 > 0.2, por lo que se debe aplicar laFérmulaH1-1a.
OpMnx = ?

Pu

/\)Mi,

ux

cszoowo‘ﬁH Lp=250em

Py
Fig. 8.37
De la Tabla de Seleccion de Perfiles para Flexion se lee la siguiente informacion: Mp = 12.2 t-

my Lp=255cm>Lp=250cm
Como Ly < Lp, use ©pMn = @pMp

Aplicando laférmula respectiva:

0.27 + 8/9(10/12.2) =0.27+0.74=1.01= 1.0 ...... O.K!

8.7 PROCEDIMIENTOS DE DISENO PARA SELECCIONAR PERFILES POR
EL METODO DE LA CARGA AXIAL EQUIVALENTE

En la seleccién preliminar de una seccidn para un elemento en flexo-compresién es conveniente
convertir los momentos flectores actuantes, de manera aproximada, a cargas axiales
equivalentes para obtener P, o directamente en las Tablas de Resistencia de Disefio de
Columnas del Apéndice A. En casos en que la flexién sea predominante sera conveniente
convertir las fuerzas axia es en momentos equival entes para obtener My e.

ParalaformulaH1-1a, cuando Py/¢cPn > 0.2, multiplicando por ¢cPn:

8( @.P 8 @.P
Pot ol 75 [Muct | 2 My <(@,Pn = Pucy)
9(%MMJ 9(%Mny] = ;

COMO una aproximacion para una seccion preliminar se puede adoptar: M = ZxFy 'y Mpy =
ZyFy, y como ¢cPn = pcAgFe paraambos gjesx ey, por lo que setiene:

Pues= P, +§
ueq u 9

%JAQ +8[%] Ag

ux 7Mu
Gk ) Zx W aF )z ’


www.elsolucionario.org

8.7 PROCEDIMIENTOS DE DISENO PARA SELECCIONAR PERFILES ..... 8-43

En una columnade un portico arriostrado con flexién uniaxial (Mnw) y compresién Py, donde:

me
1P
Pex

Despreciando € tercer término ya que no hay flexion alrededor del gey:

MUX: Mﬂt)(

Pueq:Pu+

8 cr mx
(@F JA\Q c M nix

N@F)Z|q. P
Pex

como: m°E = 20700 t/em?, el término de magnificacion seré

1 Pe. 207001,

1. Py Pa-Py 207001, - Py (K L)’
Pe

As Pyeq puede ser expresado paraflexion uniaxial:

— §¢chr B .
Pueq_Pu"‘Mntﬁaz(g qﬂbe](ﬁm-Pu(KL)zJ (l)

parael caso deflexion biaxial, laanterior férmula se convierte en:

8¢CFCTX ﬂmx
Pu :Pu+Mn ax| A
* b [9 wayJKEmX-PU(KXLX)Z)

o (if)
(ﬂc Fcry Bmy
+M, =
Y ﬂazy(9 fpryJ(ﬁmy-Pu(KxLy)Z}
donde

Mn = Momento factorizado de un andlisis de primer orden para un portico arriostrado, usando
Mt 0 My, Seglin €l gje de flexidn apropiado.

Bz = Reacion Ay¢Z, usando Zx 0 Zy segin € gje de flexidn apropiado.
Bm = 207001, usando Ix 0 ly segun € ge de flexion apropiado
KL = KyLxoKyLysegin el ge deflexion apropiado

El primer término (relacidén de esfuerzos) puede ser aproximado como 0.7 para iniciar €
proceso. Cuando no se ha predeterminado € perate del elemento, B = 0.06. El Ultimo
término entre paréntesis puede ser tomado como 1 para una primera aproximacion. Ver Tabla
8.2 paravalores promedio de B4 en perfiles soldados CVSy VS.

El Profesor Yura, delaUniversidad de Texas, Austin, ha propuesto para flexién biaxial
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tanto en porticos arriostrados como en aguellos sin arriostrar, 1o siguiente:

Pueq=Pu+Mx(2j+My(7'5j ... (i)
d b

donde
d = Perdtenominal delaseccion
br = Anchonominal del da
Mx = Momento factorizado alrededor del ge x
= B1Mn, para porticos arriostrados, o
= B1Mn + B2My, para pérticos no arriostrados
My = Momento factorizado arededor del gey

Noétese que Zx =i 2A¢(d/2) y Ag =j 2A+, por lo tanto:

(Ra)x = Ag/Zx =k 2/d como en laecuacion anterior.

Ademés, tomando Zy = Asbr/4 se obtiene (Ba)y = 8/b, cercano a 7.7/bx propuesto por Yura,
quien sugiere, como una primera aproximacion, despreciar € efecto de reduccion de esfuerzosy
del incremento debido a término de magnificacion.

Cuando predomina el momento flector sobre la carga axial, se puede calcular un momento
flector equivalente para flexion uniaxia en € caso de pérticos arriostrados como se indica a

continuacion:;
= i gwbl:y ﬁm-P(KL)Z .
Mueq Mu+Pu[ﬁaj£8¢ch]( 5. ] e (iV)

Usando la aproximacion propuesta por Y ura para flexion biaxial My e

) d bd
Mueq_Mx+Pu 5 -My E (V)

donde My y My son los momentos flectores factorizados y magnificados alrededor de los ges x
ey respectivamente.

En la pégina siguiente se dan los valores aproximados de Bz y B para Perfiles Soldados.
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Tabla 8.2 Valores aproximados de Ba; y B para Perfiles Soldados

. _Ag (1 _ Zx
Secciones B.,= 7 (ij 1 B,= 2, 2
CVS250 0.10 3.6
CVS300 0.08 2.6
CVS350 0.07 29
CV00 0.06 3.0
CVHA50 0.06 34
CVS500 0.05 3.0
CVS550 0.04 31
CVS600 0.04 31
CVS650 0.04 34
VS300 0.08 8.0
V00 0.06 52
V450 0.05 59
VS500 0.05 57
VS600 0.04 57
VS750 0.03 57

EJEMPLO 838

Seleccionar € perfil soldado CV'S de acero A36 adecuado parala columna que se muestraen la
figuray que se encuentra sujeta a las cargas Ultimas indicadas, provenientes de un andisis de
primer orden:

Myx=20t-m, My=7t-m, P,=100t

Considere a elemento como parte de un portico arriostrado, por lo que:

Kx=Ky=1.0, Lx=Ly=360cm

P, = 100t
| 7 M A M Ag
E‘BQ@ X Y
M= 20t-m | |
. | |
O
3 | |
| |
WQSXY ﬂ’)MX My
PU PU PU

Fig. 8.38
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SOLUCION

Delaecuacion (ii) propuesta, sin considerar la magnificacion de momentos:

8 ¢C Ferx 8 (oc Fcry
Pu :Pu+Mnx ax| A . — +Mn -
eq t ﬁ (9¢F ] tyﬁazy[g way]

bty

multiplicando y dividiendo € término del ge Y por By = Zx/Zy queenlaTabla8.2 seestimaes:
3.1 para perfiles CVS, lo mismo que Pa = 0.06 1/cm, ademés de considerar la relacion de
esfuerzos preliminar de 0.7, setiene:

Pueqg = Pu+ Mntx Baz (0.7) + Mnty Baz By (0.7)
Entonces:
P, =100 + 20*100*0.06*0.7 + 7*100*0.06*3.1*0.7 = 275t

a) Seeccion tentativa con KyLy = 1.0*360 = 360 cm, se escoge de la Tabla de Resistencia de
Disefio de Columnas para Cargas Axides, € perfil Cv350x128 con ¢cPr =296 t; enla
Tabla8.2: B=007y =29

Calculando nuevamente Py eg:

Pug= 100+ 20*100*0.07* 8/9 * 1.82/(0.9*2.53) +
7+100%0.07* 2.9+ 8/9* (1.82/(0.9*2.53))

Pu eq = 300.3t> (D(;Pn =296t
Es necesario un perfil mayor: CV S350x136
con KyLy = 360 cm setiene P, = 313t
(ocFer = 313/173.8 = 1.8 tlem®
DelaTabla8.2 Br=3.0, Ba=0.072

Calculando nuevamente Py e
Pueg = 100 + 20* 100*0.072* 0.71 + 7*100*0.072*3.00.71
Pueq =309.6t< (Pan =313t

b) Aplicando la Formulade Interaccion
Pu/ocPn=100/313 =0.32 > 0.2, usar laFérmulaH1-1a
De la Tabla de Seleccion de Perfiles Soldados para Disefio de Miembros en Flexion, para

el perfil CVS350x136:

Z, =807 cm®
®pMp =55t-m Lp =308 cm
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opMr = 26.2 t-m r=2025cm  BF=0.017t
Como Py/ocPn > 0.2, entonces; Cp,=1.0

©pMnx = 1.0 [ 55 - 0.017 *(360 -308) | = 54.3t-m
©pMpy = 0p Zy Fy = 0.9¥807*2.53/10° = 18.38 t-m

Magnificacion de momentos:

Mux = Bix Mni, Muy:Bly Mnty
_ me _ Cmy
le_l'Pu/Pexb Bly_l'Pu/PeyC

Cirx = Cmy = 0.6 - 0.4*(1) = 0.2

_ EA _ 7(21x10°(173.8)

Pec= Ly ™ 2467 d=59525t
_ EA _ 77(21x10)(173.8)
¥~ (KLIry? (58.4)2 e=1056.2t

Bix = 0.2/(1-100/5952.5) = 0.2 UseBix=1.0
By = 0.2/(1-100/1056.2) = 0.22 UseBiy=1.0
Por lo que:

Mux=1.0*20=20t-m My =1.0*7=7t-m

Entonces, en laférmula de interaccion setiene:

0.32 + 8/9 (20/54.13 + 7/18.38) = 0.99< 1.0 ..... O.K.

Use perfil CVS350x136

- 47
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PROBLEMAS
8.1
Acero; Fy = 2530 kg/em® KxLx = KyLy = 300 cm
P,=120t; My =15t-m,
My = 5t-m
P y

My
\%@

Seleccionar € Perfil Soldado CV' S que cumpla con las Especificaciones AISC-LRFD

8.2
Acero: Fy = 2530 kg/cm® Ky=1.0

T T T 2 T 2 T T A L
i

I

6.50 m 6.50 m

Seleccionar perfiles VS para las columnas AB y EF y las vigas BC y CE, asmismo una
seccion cuadrada tubular para la columna CD del Pértico Rigido de alma llena mostrado
en lafigura

Arriostramientos (soportes laterales) en las secciones indicadas con X. Dar unaidea con
esquemas delosnudosB y C.

Cargas de Servicio:
wg =500 Kg/m; wir=300kg/m y H (sismo) = 1000 Kg
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PROBLEMAS R-49

8.3

8.4

Fa »Pir
o Fr Py P
Pa \Pir l i E l l -
L l 2.00 m
g c
g F e
P 0.75 m
VS :
GH/ HH 4.00 m

13.00 m

Acero Fy = 2530 kg/cm?.

Lsdobles parad tijera.

Perfil Soldado VS 0 CVS paracolumnas AB 'y CD.
Ky =1.0. Soporteslaterdesen G, B, E, F, Cy H.

Cargas de Seyvicio:
Ps =800 Kg, Pr=550Kg, P =2000 Kg, esta ltima proveniente de una viga con tecle,
H = 1500 Kg (sismo).

Seleccionar los perfiles segin AISC-LRFD.
Deflexion lateral méxima paraacciéon del Sismo=1.2cm

Lafiguramuestrael esquemade una"cogtilla’ de un escalera metdica
EEEEEEEEEE
B
Aé‘ 5 -
- ik
|

| |
1.00 % 3.00 m MOO %

L

2.00 m

paso

TA

Seleccionar € perfil formado por dos Ls como se muestraen € Corte.
Acero Fy = 2530 kg/cm®.
I idior
Cargamuerta = wg = 150 kg/m
Cargaviva  =w =500kg/m

Para verificar que la solucion es aceptable para las vibraciones, aplique € criterio de
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Ellington y Woods. 1 mm maximo para una carga concentradade 1 kN a centro.
Dar unaideadelos detalle delosnudos A, B, Cy D.

Acero Fy = 2530 kg/cmz. Usar Perfiles Soldados. Se muestra un mezanine situado dentro
de otra construccion para efectos de almacén interior.

® @ ® @
e e e e

~ -
~ ~
~ -
~ ~

\ 5.00 \ 5.00 | 5.00 \

Seleccionar los perfiles adecuados para € portico 2, de nudos rigidos, de la contruccién
metdlica mostrada. Las cargas seran factorizadas segin AISC-LRFD. Los soportes
laterales o arriostramientos coinciden con los apoyos y |as viguetas de piso.

Las cargas de servicio son:

Peso propio de losa de concreto armado : 300 Kg/m2

Peso propio de estructurametalica . 40 Kg/m2

Peso acabado : 100 kg/m2
Cargavivasobre € techo : 500 kg/ m’

Arriostramientos en X en los PorticosA, By C

La figura muestra un Portico Rigido con Perfiles Soldados para una cubierta de planchas
livianas y que sostiene un puente grida como seindica Ky =1.0. Acero R, = 2530

Kg/cm2
Con una X se muestrala ubicacién de |os soportes | ateral es.
Wd>Wir
2.00
1.50
100
4.00
A rm”rr;E m?hrl K
[ 5.00 | 10.00 m | 5.00 | B

Seleccionar los perfiles soldados adecuados para las cargas mostradas, segin AISC-
LRFD.
Proporcionar un esquema de las conexiones de todos los nudos.



Capitulo 9

Conexiones

9.1 GENERALIDADES

En los Capitulos 3 y 4 se hizo una presentacién de los conectores, pernosy soldaduras, con el
objeto de poder conocer su resistencia a las distintas acciones que estan sometidos por las
cargas. También se trataron, como e€emplos, agunas conexiones, para explicar €
comportamiento de los conectores y de las piezas conectadas.

En este Capitulo se tratardn con més detalle los diversos tipos de conexiones y su importancia
en e comportamiento de las estructuras.

Una conexion se define, entonces, como la union de dos 0 mas elementos estructurales, ya sea
para dar una extension a los mismos u obtener nudos que produzcan un comportamiento
deseado parala estructura.

De acuerdo a las Especificaciones AISC-LRFD o AISC-ASD se definen tres Tipos de
conexiones, que dependen del grado derestriccion que someten alos nudos:

1. Completamente Restringido, Ilamado también de Conexion Rigida, de Portico Continuo o
Conexion Continuay se designacon las letras FR.

Lo que se pretende con este tipo de conexidn es que los angulos originales entre los
miembros gque concurren a un nudo, se mantengan sin variacion cuando se aplican las
cargas, es decir que haya completa continuidad entre sus miembros. S se tratara, por
giemplo, de una conexion de empotramiento de una viga se requeriria que se evitara la
rotacion del nudo hastallegar, por 1o menaos, aun 90% del momento de empotramiento.
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Sin Redfriccidn, Ilamada también Extremo Libre o de Portico no Continuo, o Apoyo
Simple o Extremo Articulado. Esta situacion ocurre cuando se tiene una conexién donde
se prevé unarotacion libre entre sus miembros del orden de un 80% del caso tedrico en que
Se usara una union con pin sin friccion. Para € caso de vigas se pretende que solo haya
transferencia de corte, asi |as mismas se consideran como vigas simplemente apoyadas. En
el caso de aplicacion del Disefio Plastico, donde se aprovecha la continuidad de la
estructura para la formacién de Rétulas Plasticas justo en los nudos, este tipo de conexion
no corresponderiaalo requerido.

Para € reglamento AISC-LRFD no hay Apoyos Articulados, S ho que supone gue toda
conexién tiene un cierto grado de restriccién por 1o que clasifica a este tipo de union como
Parcialmente Restringida, PR; se puede aceptarla como "cercana’ a un apoyo simple, s se
le imponen tres condiciones:

a) Las reacciones de las vigas simplemente apoyadas con cargas factorizadas deberdn ser
adecuadamente trasmitidas por dichas conexiones.

b) Laestructuray sus conexiones deberan trasmitir las fuerzas lateral es factorizadas.

¢) La deformacién indlastica de |os €lementos de la conexion permitira que la capacidad de
rotacion seata que e cambio de angulo se redlice sin exceder laresistencia de los
conectores y piezas de la conexion.

Conexion _semi-rigida: Llamada propiamente Parciamente Restringida PR y cubre
aquellos casos en que se puede predecir la rotacion de una conexion cuando se conoce €
momento aplicado.

En la Fig. 9.1 se muestra la disposiciéon para un ensayo de una conexion. Para comprender
mejor los distintos tipos de conexiones AISC, se puede aplicar € criterio [lamado de la"Linea
de Viga' que desarrollaron Batho y Rowan, para poder comparar 1o que se llama grado de
restriccion en relacion ala variacion de larotacion con e momento.
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En laFig. 9.2 se aprecia una viga, donde aplicando las Ecuaciones de Pendiente y Deflexion se
puede obtener la siguiente expresion para el extremo A:

Cuando:

Cuando:

Ma: Mfa+ 2(E|/L) ea
0a=0 Ma=Msa (momento de empotramiento)

Ma=0  8a=-Mw/(2El/L).

Mo
é e — — 9
—7

Momentos y rotaciones finales

Mf‘(wwwwmww)M

Momentos de empotramiento

fb

Fig. 9.2

Aplicando este concepto para € caso de una viga con carga uniformemente repartida en la Fig.
9.3 semuestrala“Lineade Viga' y las curvastipicas M_vs © de los tipos de conexiones mencio-
nados anteriormente, obtenida en ensayos.

Conexion FR (M1) con 90% o més de My, Conexion PR (M2) (extremo articulado) con
20% o menos de My; Conexion PR (M) (semi-rigida) con una capacidad de momento entre 20
y 90% de My.

R (continuo) especimen

' ﬁ /
\
\\ M :_W_LZ d . _
NI p e P

R "semi-rigido”

\\/ (1.7xcarga servicio)

Momento en extremo, Mq
=
[o}

My |
* [Linea de viga|(carga servicio)
\
Mg+ —- /\
\
\\ R ” f. | d ”
articulado
My -/ o=
N\ g —Twl
=
=~ N 24t Rotacién en

“Miq
2E1/L

N
‘ ‘ extremo 64 =

Fig. 9.3 CURVAS M vs. ©
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9.2 CONEXIONES SIMPLES DE VIGAS

Llamadas también Conexiones Articuladas de Vigas, como cuando se conecta € alma de las
vigas a las das de las columnas en un sistema aporticado, o cuando de conectan almas entre
vigas que se encuentran, se consideran que son conexiones del Tipo PR. Estas uniones se han
estandarizado y se emplean Tablas para su disefio rapido, como las del Manua AISC.

I Copgfo
Il
E— —
e L
\—‘_’—1 1| L
H ——
L] I R

Fig. 9.4

EnlaFig. 9.4 se muestra una union de este tipo, con pernos o soldaduras, en la que se emplean
angulos.

Para el caso de unidn de vigas cuyas aas superiores tienen un nivel comin se requiere que
el ala superior de algunas de las vigas sean "copadas’ dando origen, entonces, ala necesidad de
verificar € estado limite del Blogue de Corte que se traté en € Capitulo 3 y que corresponde a
la posibilidad de falla por corte en la linea vertical de los conectores y en la linea horizontal,
fractura o fluencia por traccion.

Copado

\
bloque

‘Z///de corte

Fig. 9.5
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Los pernos estan expuestos a corte directo y no se considera ninguna excentricidad en las cargas
aplicadas con relacion alalinea de pernos. En cambio, en & caso de soldaduras debe incluirse
el efecto de la excentricidad de la carga aplicada con relacion a centro de gravedad de las
soldaduras.

El espesor de los angul os es frecuentemente determinado por € estado limite de Bloque de
Corte y se espera que estos angulos tenga capacidad para una cierta rotacion que permita
considerar la conexion como articulada.

EJEMPLO 9.1
Disefiar la conexion mostrada en la Fig. 9.6 para la condicion de apoyo simple, ( Ver Ejemplo
delaPag 7 - 51), unidn que debe ser lograda mediante dos tipos de conectores:

a) PernosASTM A325, de5/8" de diametro. Roscaexcluida
b) Soldaduras con Electrodos de Arco protegido EGOXX.

SOLUCION
VS300x23

wm ~— Pernos

L DT #sser L

(VS600><99

—

Fig. 9.6

Lafuerzade corte obtenidadel andlisisenlaviga Vy=5.32t (VerPag. 7—-53)

Vu no debe ser menor que:

oVn2 = 1454/2 = 7.32 t (AISC indica que se considera como minimo ¢Vn/2 para disefiar
conexiones de apoyo smple).

Paralos perfiles es necesario conocer €l espesor de las amas:
VS600x99 ... tw=0.8cm
VS300x23 ... tw=04cm

al) Pernosen el almadelaviga V S300x23:

Célculo de la Resistencia de los pernos:

Apoyo en e dmade lavigaVS300.

PRh=9(24*F,dt) =0.75*2.4*4.08*1.6* 0.4 =471 ...... controlal
- Corte doble en los pernos:

¢®Rn = ¢(0.60Fs,,)m.Ap = 0.65(0.60*8.43)2*1.98 = 13.02 t

NUmero de pernos = 7.32/4.7 = 1.55, sean 2 pernos.
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- Blogue de Corte:
Por el copado del aa superior delavigaV S300:
EnlaFig. 9.7 se muestrala disposicién de pernos

44444}:::::::::::
18
I%IB cm -
- k4
\VS3OOX23
Fig. 9.7
Resistencia
oPh=0 (0.60FyAvg+Ant Fu) (0}
oPy=0 ( 0.60 Fy Ans + Atg Fy)
Avw= éeadelafluenciaal corte: 18<0.4=7.2 cm’
An = aeanetadefracturaalatraccion: (4-0.5(1.6 + 0.16))0.4 = 1.25 cm’
Ans= &eanetadefracturaa corte: (18 - 1.5(1.6 + 0.16))0.4 = 6.15 cm’
A= d&eadefluenciaalatraccion: 4%0.4=1.6cm’

©Pn=0.75(0.6*2.53*7.2 + 4.08*1.25) = 12.02 t
©Pn=0.75(0.64.08*6.15 + 2.53*1.6) = 14.32 t

Seobservaque oP,=14.32>7.32 ...... O.K!
Use 2 pernos de 5/8", A325 para conectar el amade laviga 'V S300

a2) Pernosen el aimadelavigaVS600x99:

Se produce corte doble en los pernos y € apoyo es més desfavorable en e adma de la viga

V S600.

0.64

- -

VS600x99

Fig. 9.8

Resistencia de disefio a aplastamiento:
¢Rn=0.75*2.4*4.08*1.6*0.8 PRn=9.40t
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Resistenciaa corte = 13.02t
NUmero de pernos.  2*7.32/9.40 = 1.56; es conveniente usar dos pernos en cada angulo.

a3) Verificacionen el & |gulo:
~ =t

Distancia L > 1.5d
15%1.6=24<4.0cm....OK!
Bloque de corte:

A= 12¢0.64=7.68 cm’

An= [4-05(L6+.16)]064 =20cm’
A = 4*0.64 = 2.56 cm’

Ans =[12-15(1.6+.16)] 0.64 = 6.0 cm’

oP,=0.75(0.6*2.53*7.68 + 4.08*2.00) = 14.86 t
¢P,=0.75(0.6*4.08*6.00 + 2.53*2.56) = 15.87t ...... controlal!
En cadaangulo: Pu=¢Vy/2

Como oPy>P,=7.32/2=366t<15.87t ...... O.K!

Ubicacion del Centro de gravedad:
Considerando paralos calculos 1 cm como tamafio de soldadura:

2*6.5° | 2+12*6.5

X 1= =4.8cm
2*6.5+12
\ ¢Vu
VS600x99 — 2.5
W d 6.5 b=6.5cm
1 L ]
VS300x23 L 25]1,.5.0
— 1 [ c.c.
3.3 _
= ]Zom:ng 77”77%‘4777(:'_12
|
L3x1/4" 1 |
1.7
%=4.8

Fig. 9.10
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lp= 2¢6.5%6° + (U/12)12° +2* (1/12)6.5° + 2*6.5* (4.8-6.5/2)° + 12*1.7° = 724 cm®
Corte directo en soldaduras verticales:

Ry =Vu/2Ly=732/(2*12) Ry=0.305t/cm

Por carga excéntrica:

En punto A:

Ry=7.32(3.3)*1.7/(2*724) Ry =0.02t/cm

Rx = 7.32(3.3)*6/(2* 724)

Rx=0.1t/cm

Ru= +/(0.305+0.03)?+0.1% 2

Ru=0.35t/cm

Tamafio de soldadura: ws =3 mm.

®Rnw = 0.426 ton/cm para unir angulos con € amade laviga 'V S300.

b.2) Soldaduraend a
Esfuerzos por flexion:
S=d¥3+2bd=12%3+ 26512

3
S=204cm
/"
b=2.5cm
b=6.5 b L R

D= p5om — T Ry

2.5 iS.O

—— - ——|d=12 d R,

B
detalle de dngulo Angulos con alma de VS600x99 Flexion Corte

con alma de VS300x23

Fig. 9.11
En € punto B:
_veed2_73272571212 _
= s 204 = Bostiem

Ry = (VW/2)/(d + 2b) = (7.32/2)/(12 + 2*6.5) = 0.146 t/cm
Ru= /0.54°+0.146> 3=0.56 t/cm ..... Usando soldaduras de filete de 5 mm

oRw=0.640t/cm>056t/cm ..... O.K!

DETALLE
VS600x99 3V
1 “ 1 [ 8077\ T
L3"x1™ aras
=020 4 120 5
| Lo 4
TT\ L]
L de
VS300x23 ¢ /
= asiento
CORTE

Fig. 9.12
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9.3 CONEXIONES CONTINUAS DE VIGA A COLUMNA

Las conexiones continuas, |lamadas Conexiones Rigidas, pretenden trasmitir, en € caso de
nudos de vigas con columnas, los momentos flectores (s es necesario € momento plastico) y
los esfuerzos cortantes, sin rotacion relativa de sus miembros. Para la trasmision del momento
se asume que latraccion y la compresion de la flexion se concentran en las alas a una distancia
igua aladd perdte, fuerzas que son, generalmente, muy grandes y que pueden afectar € ama
y las adas de las columnas en la zona de la conexion.

Como las amas trasmiten principalmente € corte, esta unién debe también ser considerada
paradicho efecto.

J
D[] {—1—Atiesador
iiiiiiiiii = =
:E j/ ! = =
= d I |5 y '
[ I
iy T [ T s
H o o
Integramente = §§ = L
Soldada §§
o T o
Il

il
T

con Rg de extremo

Fig. 9.13

En las Figs. 9.13 se observan distintas formas de conseguir una unién de vigas con columnas.
Las mostradas corresponden a las mas conocidas. Algunas son enteramente soldadas y otras
empernadas.

El uso de Porticos Rigidos tiene sus ventgjas, entre las que cabe anotar |as siguientes:

a) Las edtructuras pueden ser andlizadas y disefiadas haciendo uso del Andlisis o del Disefio
Plastico.
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b) Las estructuras andizadas por métodos del Andlisis Elastico pueden ser consideradas para
aprovechar la reduccién en e momento negativo en sus vigas, de un 10% tal como que se
permite en LRFD-AS.1.

c) Son factibles de asegurar un buen y conocido comportamiento del pértico para las cargas
laterales, ya que sus nudos rigidos intervienen en provecho de la estabilidad de la
estructura.

Volviendo a las trasmision de las fuerzas en las das generadas por é momento, € aa en
compresion de la viga puede afectar d ama de la columna, produciéndose fluencia, o
abolladura en la misma por la carga concentrada (ambos efectos se trataron en los apoyos de
vigas) o por inestabilidad del ama por pandeo. Asimismo el aa en traccién de la viga puede
afectar a aade la columna flexionandola adversamente.

Es por ello que se colocan frecuentemente los llamados "atiesadores opuestos a las alas’
como se pasa aexplicar.

9.3.1 Atiesador opuesto al ala en compresion de la viga

Pandeo local del dma:

EnlaFig. 9.14 se observa que @ ama es afectada en un ancho:

columna
™ i
| ]
] I )
| I ' :
b ' atiesador
- ] Sl Y
T |t + Sk Ai/$ -
? I
ala en \\Z " H !
e we
compresion i ) = bs= ancho de la
de viga ki IF I plancha atiesadora
i 1Tyc H
\ b

Con atiesador en el

Sin atiesador en el alma de la columna
alma de la columna

Fig. 9.14

(to + 5k) con @ esfuerzo de fluencia Fye, y S se asume que €l aa de laviga esta en su maximo
esfuerzo P = Fyb At, Se puede plantear la siguiente expresion:

Por< ¢ (tb+ 5k) Fyc twe
Fyo Ar< o (tb+ 5k) Fyc twe
donde
® =10
Fe  esfuerzo defluenciaen e amadelacolumna
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Fo  esfuerzo defluenciaen e aa

At areade daen compresion delaviga

De la expresion se puede deducir s va a hacer necesario € uso de atiesador opuesto al ala en
compresion.

Aballadura del alma:

La fuerza de compresion del aa de la viga, puede también producir abolladura en el ama por
inestabilidad local, tal como se explicd en € caso de almas de vigas con cargas concentradas en
el Capitulo 7, asi:

ala en
compresion
de viga

N

|

columna

Fig. 9.15

Por < ¢ 1.133 tzwc Y, ch ( tre / twc) 1 [ 1+3 (tfb/d) (twc/tfc)l.s]
donde

® 0.75, factor de resistencia

Po Cargafactorizadaa considerar que e momento se trasmite por fuerzasen lasaas

twe espesor del almade la columna, cm

tic espesor del aladelacolumna, cm

d perate delacolumna, cm

tfo espesor del aladelaviga, cm

Fye  Pto. defluenciade columnaen kg/cm2

Pandeo global del ama dela columna:

Cuando la compresién sobre € ama de la columna proviene de las aas de dos vigas que llegan
ala columna, se debe considerar este fendmeno de pandeo global del adma de la columnaen la

zonade unioén.
4

p alma de p
— = |columna]|=——1C

Fig. 9.16

Se planted en € Capitulo 6 que & pandeo eléstico de planchas sometidas a compresion es:

_ ks7E
T 12(1- 1F) (bit)?

For
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considerando k = 4 y @ area de la seccién de la plancha ( de.t ), se puede expresar la carga de
pandeo:
477E¢® 33400 t°

T12(1-4°)d. de

I:)CI’

y paratomar en cuenta e pandeo inglastico:

33400 55703 |Fyc
Py = t R/ 36="

dc dC

Sin embargo AISC-LRFD considera como mejor expresion:

~ 41003,/ Fyc

h n (kips)
sustituyendo Pui/@ por Pn quetrasmite e ala
4100¢3,.-/Fyc .
< PP (yipg
dc
@34.41¢3,.|Fyc
Pbf < ()
dc
donde
P, resistencianomina del amadelacolumna, t
de =d- 2k (peratelibredel amadelacolumna), cm.

twe espesor del almade lacolumna, cm.
R punto de fluencia de la columna, kg/cmz;

Reqlas para a disefio del Atiesador Opuesto al ala en compresion:
Cuando e alma en compresion de la columna no es capaz de cumplir con las expresiones
dadas parala abolladura o € pandeo, es necesario disefiar 10s atiesadores como elementos
en compresion cargados axia mente.

e

Y

_

K;ﬂ Atiesador opuesto al

I ala en compresidn

-

Fig. 9.17
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2)

3)

4)

5)

6)

7)

Cuando & pandeo del alma controla, se requiere que los atiesadores se extiendan a todo 1o
ancho del ama.

Cuando la fluencia local es € estado limite y existe viga en un sblo lado, € atiesador se
puede extender hastalamitad del adma.

Cuando se requieren atiesadores por fluencialocal, estos deberan tener un area:

Por - P Fyc +5k wc
Ag > ot = P Fye ( tor )t
wasI

donde
© =10
Fs Ry de aiesador.

Los atiesadores tendrén un ancho minimo igual a ancho del aladelaviga dividido por 3.
El espesor dd atiesador no serd menor que la mitad del espesor del da de laviga, en esa
forma se asegura que se cumple la relacion bx/2ts < Ar 1, para evitar pandeo local del

atiesador.

La soldadura que conecta € atiesador al alma sera proporcionada para la diferencia entre
las fuerzas que se trasmiten en las alas de vigas.

9.3.2 Atiesador Opuesto al ala en traccion de la Viga

Como € aa en traccion de laviga "jaa" € aa de la columna, la somete a flexion. Graham,
aplicando lateorialas Lineas de Fluencia en la zona afectada por € aaen traccion obtuvo la ex-
presion: (ver Fig. 9.18)

P.= 7t2 fc ch + trp M ch

de donde despejando:

m C
to = \/(Pn/7ch) (1.25-“’5]

n

en pruebas se ha encontrado que € valor minimo para:

tfb m ch

n

es 0.15
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que reemplazado en la expresion previa permite obtener € valor conservador de tic para evitar
gue se presenten problemas en el aa de la columna cuando actda latraccion en € dadelaviga

tfc20-4 be / wac

donde
Por Cargafactorizada del alaen traccion delaviga
Fye  Esfuerzo defluenciadel aladelacolumna
© =09
Secciéon A=A
considerados como

empotramientos
de plancha

umulé/ .

W|bfb
el qﬂo puede 1 Longitud P
flexionarse

4 el daila
AL /JA /ﬁ g‘féc’rédd

considerar |t p
H una linea | xq E\ POT Tt
b
—— 1
A
l be 7/77/771?\ —_—
]
la soldadura H
puede romperse L
Fig. 9.18

En este caso P, se haigualado a Py.

EJEMPLO 9.2

Se desea disefiar la conexidn continua de la figura. Ver Pag 7-58 de donde se ha obtenido la
informacién sobre los momentos y cortantes factorizados actuantes. Las acciones indicadas
corresponden a la Combinacion de Cargas A4.5, es decir a cargas de gravedad y de sismo, por
lo que se muestran dichos efectos cuando € sismo actliaen uno y otro sentido.

Acero de los Perfiles Soldados y angulos con Fy = 2530 kg/em? y Fy = 4080 kg/em?;
Electrodos E6G0XX; Pernos ¢ = 5/8", ASTM A325.
29.22 ] 117.49 ton

VS600x99 J L L

g s

€S400x204
~—"

\
V

Fig. 9.19
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SOLUCION
De laTabla de Propiedades de Perfiles Soldados se obtiene la siguiente informaci on:

Perf I | bf tf hc tw

C300x204 405 25 357 16
V S600x99 241 16 608 08

k=ws+t=08+25=33cm

(para C400x204)
a)

o 68.5* 100
Determinacion de Pos OM / (e + tr) = m =109t

Se requiere que e alma sea capaz de tener las siguientes Resistencias de Disefio a una carga
concentrada Pyr que se indican a continuacion:

- Paraevitar fluencialoca en € almade la columna:
©Por = @(tro + BK)Fye.twe = 1.0(1.6 + 5%3.3)2.53*1.6 = 73.27 t (Pag. 9-11)

- Paraevitar abolladura del alma por inestabilidad:

OPbt = 0*1.133* e | Fye™ (tre / twe) *[1 + 3(ta/d) (twoltic) "] (Pag. 9-11)

©Py = 0.75¥1.133*1.6°/2530(2.5/ 1.6) *[1 + 3(1.6/35.7)(1.6/2.5)"]
oPyr =146t

- Paraevitar pandeo global del ama en lazona de la conexion: (Pag. 9-12)

_ 9841t [Fye _ 0.9*34.1%1.6° /2530
R 35.7

Se nota que € ama es deficiente en € estado limite de fluencia, por 1o que se deben usar
atiesadores opuestos al alaen compresion de laviga cuya érea sea: (Pag. 9-13)

PP =177t

Por - @Fye (tw + 5K ) tuc _109 - 0.9*253 (1.6 + 5*33)*16

_ 2
OF,s 1.0% 253 =1r.02cm

A5t>

b =12cm
ty = 17.02/(2*12) = 0.72.cm =8 mm
bits =12/08=15<158 ... O.K!'  Use?2 planchasde 8x120

b) Atiesador opuesto al ala en traccién:

Para que no sea necesario Su Uso Serequiere que:
tre> 0.4 /Py / ¢F, =0.4./109/ (0.9% 253) =276 cm > 2.5 cm; se necesita
usar atiesadores iguales alos de compresion: 2 planchas de 8x120
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c)

Fig. 9.20

Lo maximo que pueden resistir |os atiesadores.

¢Ag Fyg = 0.85%2%0.8*12*2.53

(PAst Fyst =42t

- Tamafio ws de la soldadura de filete requerida para unir |os atiesadores con el aa (A):
Se necesita unaresistencia por cm de;

eRw =42/ (2*2*12) = 0.86 t/cm

Con soldadura de 6 mm (1/4") arribay abajo de cada atiesador se puede cumplir.

d) Unién delasalasdelavigadl dadelaca .

Soldaduras (B): Serén acanaladas de penetracion total.
Ver Esqguemaen laFig. 9.20

&) Unidn del Amadelavigaal aadelacol .

Esta unidn trasmite e corte Vy = 29.22 t, sin embargo la conexion debe ser capaz de tomar un
minimo de ¢Vn/2=61.7/2=309t.

Usando pernos de 5/8"- A325y Ls3"x1/4"
- Enddmadelaviga
Apoyo: ¢Rn = ¢(2.4*Fy) d.t =0.75%2.4*4.08*1.6*0.8 = 9.4t
Cortedoble: ¢Rn(0.60Fm)m* Ap = 0.65(0.60* 8.43)2*1.98 = 13.02 t
NUmero de pernos: 30.9/9.4 = 3.29, sean 4 pernos.

- End dadelacolumna
Apoyo: ¢Rn=0.75*2.4*4.08*1.6*0.64 = 7.52 t (en & angulo)

Cortesmple: ¢Rn=0.65(0.6*8.43)*1*1.98 = 6.51 t
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NuUmero de pernos. N =30.87/6.51 = 4.71, Usar 6 pernos de 5/8"
(tres en cada angul o)

§  Lergode wngulay Lbicediondel |
¢

4 ‘\olmo

viga

Fig. 9.21
Ver d detdleenlaFig. 9.21

Fallapor bloque de corte:

Ay = 24%0.64 = 15.4 cm?”

An=[4-0.5(1.6 +0.16)]*0.64 = 1.99 cm’
Ans=[24- 2.5(1.6 + 0.16)]*0.64 = 12.54 cm”

A = 4*0.64 = 2.56 cm’

©Py=0.75(0.6*2.53*15.4 + 4.081.99) = 23.6 t
©Py = 0.75(0.6*4.08* 12,54 + 2.532.56) = 27.9t

Como son dos bloques de corte:
20P, =2%29.52=59.04> 309 ...... O.K!

9.4 CONEXIONES DE TEES

Para ciertas conexiones empernadas en que se aplican fuerzas de traccién como seveen la
figura, aparecen fuerzas denominadas. "Fuerzas de Palanca’, Q. (Ver Fig. 9.22)

-
| IR

¢B = T+Q
b |
\ \
2T

Accidn de Q = fuerza de palanca M1<‘ ‘>M2: Qxaq
alanca B = fuerza en el perno

P 2T= carga aplicada T B

factorizada M, Diagrama de
¢ 2T momentos flectores

M,
Fig. 9.22
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Para el equilibrio de Momentos en & tramo b se necesita:

M1+M2=Tb
Enéd volado: M2>=Q.a y € equilibriodefuerzas, T+ Q=B
S w esd largo tributario alo largo de la Tee, se puede expresar como:

B Largo tributario neto en lalineade pernos
~ Largotributario total en lasecci n critica(cercadel alma)

Entonces M2 puede expresarse en términosde M1y & asi:
M2=(M2/3 M1) d M1 =0ad My,
ingresando expresiones anteriores y resolviendo paraM1, se da
Mi=T.b/(Q1+ad) 6 Mi=Q.a/ad

y eliminado M1:
Q=T [ad/(1+ «d)] (b/a)

Se tienen dos requerimientos de disefio que se deben cumplir:

Esdecir: opoMn> My, ycomO(Pan:(PbMp:(PZFy:(PW.th/4* R

donde
w largo tributario (paso) paralelo a amadelaTee.
ep =090

Combinando esta expresién con las formulas anteriores y despejando:

t=./[4T.b/[ @, F, (1+ad)]

ao
¢Rn>B; dondeB=T[1+ m (b/a)]

Se puede notar que cuando o = 0 no hay "accién de palanca' y existe curvasimple de flexion
y cuando o = 1 habra méxima"accion de palanca' con curva doble de flexion.
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Envez de a) y b) las pruebas han indicado usar mejor:
d=a+d2 y b=Db-d2

> JAT.0 /(g Fy (1+a0) ] .. con @p = 0.90

a b
1+ 2
o =0 ¢Q:O

donde

T  Traccion factorizada aplicada a perno;

b" =b-dz;

d didmetro del perno;

w largo tributario a un perno;

oa =M2/(dMy), 0<x<10);

S relacion dd areanetaen lalineade perno ( donde actliaM> ) al areatotal donde M1
actta=(w-d)/w

9.5 CONEXION CONTINUA DE VIGA A COLUMNA - PLANCHA DE
EXTREMOS

Existe una aternativa préctica para la unién de las vigas alas aas de la columnas que, en estos
tiempos, es muy usada y tiene como sustento una serie de estudios y pruebas que han
demostrado su viabilidad por 1o que se ha convertido en una solucion muy empleada ( ver Fig.
9.23).

Esta conexién permite que la mayor porcion del trabajo se efectlie en € taler y la viga
guede lista para ser colocada en sitio, teniéndose una conexion tipo FR.

Una aproximacién conservadora para disefiar la plancha de extremo consiste en usar €
concepto de la "accion de palanca explicada en la conexion de Tees de la Seccidn 9.4 previa,
parala zona cercana a aaen traccion. Los pernos son disefiados para la accion simulténea de
traccion y corte incluyendo € "efecto de palanca’.
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EJEMPLO 9.3

Para la conexion continua del Ejemplo de la Pag. 9-14 disefiar como alternativa, una conexion
con planchas de extremos que origine una unién FR.

—— C5400x204 v, =29.22fon
16V TN 0
— 5 d 4
ER = o
—
1.6
80cm
} 5} 48.8cm ) .= Y5600x99
1.6 M, =68.5t=m
° e s=6 ~——-Cy
TT ]
—T —k25
’(ﬁ# Pernos ASTM A325 — X
40.5
Fig. 9.23
SOLUCION

9 Ni I hicacién:

Se acostumbra emplear 4 pernos en la region del aa superior de la viga y dos pernos en la
region dd aa inferior, excepto que haya una definida inversién de momentos, caso en que se
usan tambi én los mismos pernos de la parte superior.

Traccionend dadelavi :
Tu [168.5%10° / (60.8 + 1.6) = 109t

Pernos con diam. d = 1.1/8" Ap=6.41cm’ y d = 2.86 cm.

Resistenciadel perno entraccin: Fou = 7.4 t/cm?, ver Pag. 2-10.
R = 0.75*(0.75*6.41)* 7.4 = 26.68 t

Tu/eRn = 109/26.68 = 4.08, sean 4 pernos de 1.1/8"

S =Digtancialibre entre pernosy carasdedas: 4.5 cm (tipico) + ws
ws = Tamaiio de la soldadura defilete que une e alade lavigaalaplanchade extremo = 16 mm
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Entonces. s=45+1.6=6.16cm

En cada cm de soldadura existe una accion de:

Tu/ (20 - tw) =209/ (2¢25- 0.8) =2.21 t/cm

con ws = 16 mm setiene: ©Rmw = 2.13 t/cm, mas 0 menos.

Dimensiones de la plancha ( ver Fig. 9.23): 30cmx 80 cm
Seasume: Q=0 (no hay "accion de paanca')

b'=s-05d=6-0.52.86=4.57 cm;

th=

4*(109/2)* 4.57
3 =3.82cm (1.1/2")

0* 2.53(1+0)* 0.9

Es posible, como alternativa, emplear é método proporcionado por Krishnamurthy que consiste
en ir giustando € momento en la plancha de tal modo que la "accién de palanca’ no entre en los
ciculos. Este método es una aproximacion semi-empirica para establecer €l espesor de la
Plancha de Extremo (ver AISC - Engineering Journal, Oct.1978 para més detalles). Se procede

aaplicarlo sin explicaciones:

Seasume: b'=s-1/4d-ws=6-0.25*2.86-1.6=3.69cm

El momento actuante es T.b', que en este procedimiento se considera como:

Me: (04 m.Tu.b' /4

donde o m = Ca.Co (Ar/ Aw)™> (b/d)*,
siendo

Co br / bsl

br ancho del alaen traccion delaviga;
bs ancho delaplancha;

b  brazo efectivo;

d diametro del perno;

A:r &eadd daentraccion delaviga;
Aw é&eadd dmadelaviga

Co =+25/302=0913
(Ar/ Aw)"® = [(1.6*25) / (0.860.8)]** = 0.94; (b'/ d)”*=1.065

Ca =1.13, parapernos A325y acero de planchas con Ry, = 2530 kg/cmz;

-21
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am=1.13*0.913*0.94*1.065 = 1.03; M= 1.03*109*3.69/4 = 103.9 t-cm.

En laférmulaparaty, se cambia T.b' por Me, asi:

t 4*103.9 .
P2 1/009%30%253 (1+0) _ <=7 M

usar: tp=25cm ...... Plancha: 300x800x25

Accion de corte en pernos: fu = Vu/ Ap = 29220/(6*6.41) = 760 kg/cm2

Esfuerzo méximo en traccion aplicable al perno en condiciones de traccion y corte: Fy = 5990 -
1.4 fuy = 5990 - 1.4* 760 = 4926 kg/cm2 gue no debe sobrepasar Fy« = 4800 kg/cmz, por lo que
Fu = 4800 kg/cm?

Por otro lado, fu = Tu/ (4Ap) = 109000 / (4*6.41) = 4250 kg/em? ...... OK!

d)

Para este tipo de conexién, Murray ha recomendado la siguiente expresion para la verificacion
de este estado limite:
Pot = Fye.twe.(ti + 6K + 2ty + 2ws),

donde

Pyt cargafactorizada que se puede aplicar como méximo.

Fyc punto de fluenciadel material delacolumna.

twe espesor del almadela columna

k distanciadesde el alad pie delasoldaduradefilete que une el amacon € ala.
tp  espesor de laplancha de extremo;

ws tamafio de la soldadura.

=t

VS600x99
VN
CS400x204 a
W _
| I s
_ u Pps
,)Fho
/\/ — =k

Fig. 9.24
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Por =2.53*1.6(1.6 + 6*3.4 + 225+ 2*1.6) = 122 > 109t ...... OK.!
e) Nota

Es opinién del autor de este texto que deben colocarse siempre |os atiesadores opuestos a
las dasdelasvigas, por dos motivos:

a) paraunamejor trasmision de los esfuerzos de unaviga aotraatravés de lacolumna, y

b) para evitar concentraciones de esfuerzos en las soldaduras de filete que unen e dma
con e adaen los Perfiles Soldados, cuyo tamafio no ha sido determinado precisamente
paralas trasmision de estos esfuerzos.

9.6 CONEXIONES RIGIDAS DE ESQUINA

Para que una Conexion de Esquina (Ver Fig. 9.25a) esté adecuadamente disefiada para congtituir
un nudo rigido es necesario que:

a) Seacapaz detrasmitir e momento del nudo, delavigaalacolumna.
b) Trasmitad cortedelavigaalacolumnay
c¢) Trasmitae corte delaparte superior delacolumnaalaviga

alma deformada
debido al corte

A B y ala
- L\/} S db L

D C Al 'B
{ Alma J
AV B)
TH alma no
\/M reforzada D C deformacién
T | _ | T euivalente
V [ del alma
d » debida al
c fuerzas en la D.D’ C,C corte

regién de esquina
(a) (b) (c)

Fig. 9.25

Cuando se trata de dos perfiles que se encuentran, como se muestra en lafigura, € andlisis del
portico establece |os momentos, acciones axialesy cortantes. Las fuerzas de las alas deben ser
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trasmitidas a ama.
Suponiendo, como se acostumbra, que e momento flector es tomado por las aas por dos
fuerzasaunadistancia0.95 dy, lafuerzaen el daes:
Tu=My/ (0.95 dy)
Laresistencianomina del almaen laseccion AB:

Veb = Vn = Ty.tw.dc
Se debe cumplir: eVn=@Ty.tw.dc =Ty =Muy/ (0.95 db).
Sesabeque 1y =0.60 K, y ¢ =0.90, que, reemplazados en la expresion anterior y despejando

tw, Se obtiene:
1.95M, _ 1.95Mm,

Fy-db'dc FyAbC

tw requerido =

donde A = dh.dc, denominada area planar del alma de la columna dentro de los linderos de la
conexion.

Frecuentemente, en conexiones de esguina con Perfiles Soldados, estos no tienen el espesor tw |0
suficientemente grande pararesistir estos esfuerzos de corte por |0 que se acostumbra engrosar €
ama, dentro de los linderos de la conexidn, con las llamadas "planchas dobladoras’ para
completar el espesor requerido, pero esta solucion se abandona por lo impractico debido al
exceso de soldadura, prefiriéndose, ahora, los llamados "atiesadores diagonales' que se muestran
en lafigura

NS CsCosO™

alma N
R \—atiesador

— diagonal

Fig. 9.26

T= Vab + CSCOSG é Mu / (095 db) = @y (060 Fy) tw.dc + Ag.(Pchr.COSe

y despejando:
As = (U(pcFer cosp))* (Mu/(0.95 db) - ¢v(0.60 Fy)tw.do)
donde
Pv = 0.90, parad limite de fluencia de corte.
®c = 0.85, para elementos en compresion.

Fer esfuerzo critico de pandeo de un e emento en compresion.
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EJEMPLO 94

Disefiar la conexion de Esquina del Portico Rigido a dos Aguas de la Pag. 8-32, soldada con
electrodos E60X X.

=T, =887t
My= 51.23 t-m
A
%/ P, = 10.301
SE
_ Cu = 88.7 t
47.5'= h = 60.8 cm
tw = 0.8 cm
B V5600X86 bf - 241 cm
e[ P=11.22 tf = 1.25 cm
8 k = 1.25+2x0.8=2.45
VS600x86

A
v, =9.31t \l/Mu: 51.23t-m
Fig. 9.27

SOLUCION

a) Veificacion del ama, dentro de los linderos de la conexion, alos esfuerzos de corte:
1.95*51.23*10°

b= 5 53 (60.8+60.8 )

=107cm >08 cm

por lo que se deben emplear atiesadores diagonales.
b) Determinacion delos atiesadores diagonales. 6 =47.5° cos6 = 0.676
Tu=CuOMy/0.95 . =51.23/(0.95%0.608) = 88.7 t

Para un disefio preliminar se asume que: Fer OFy
As = (1/(0.85*2.53*0.676))* [51.23* 107/60.8* 0.95 - 0.90(0.60* 2.53)* 0.8+ 60.8]

A« =153cm’ bs= (br - tw)/2 bs (24.1-0.8)/2=11.65cm
r 2bJ/121=673cm  KL/r=85.12/6.73=12.65
©Fy = 2147 kglem® ©Fy = 0.85* 2530 = 2140 kg/cm?,

\<bs/>\

85.12 ¢cm
Rs

fs

atiesador diagonal

Fig. 9.28
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significa que la suposicion de oFc = ¢Fy estuvo correcta.
ts = 15.3/(2* 11.65) ts=0.65cm ...... usar 3/8" (9.5 mm)

c¢) Determinacién ddl atiesador opuesto al ala en compresion: CD
Para una carga puntua € amaresiste alafluencialocal:
k=125+0.6_19cm

Pot = @ (BK + trr) Ryc*twe = 1.0 (5* 1.9 + 1.6)*2.53*0.8 = 22,5

_(887-225) /2
S 0.9* 2,53

=14.53 cm?

bs=12cm ... ts=14.53/12=121cm=1/2" 01.25cm,
bs/ts=12/1.25=9.6<158 ... O.K!

Use 2 planchas de 120x12.5 como atiesadores opuesto al ala en compresion.
d) Disefio de Soldaduras:

d.1) Soldaduras defilete en lineas AB y AD:

Estas soldaduras deben trasmitir las fuerzas de las alas al ama

Tu=288.7t enunalongitud de desarrollo, en cada caso:
Ls=2*60.8=121.6cm. Fuerzaencadacm: 88.7/121.6 =0.73t/cm
Conws=8mm (5/16") ...... ¢Rnw = 1.069 t/cm

d.2) Soldaduraen linea BC:

Accién dd corte: 9.31/(2*60.8) = 0.077 t/cm

Accién de Cy, =0.73 t/cm

Laresultante: +/0.077°+0.73* =0.73t/cm ....... Con ws=8mm
©Rmw = 1.069 t/cm, use ws=8 mm acadalado del ama.

d.3) Soldaduraen linea AC:
La soldadura debe desarrollar laresistencia que se le asigna alos atiesadores.

Accié cada.cm: 0.95*11.66* 2*2.53 0.165 1/
ccion en cadacm: 48512 =0. cm

Wsmin = 3 mm, con ¢Rnw =0.426 t/cm

Usar cordones intermitentes de ws=3 mm, 5cm cada 10 cm.
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d.4) Soldadura en linea CD:
La soldadura debe desarrollar lafuerza:

(88.7-225)

2% 608 0.544 t/cm; Usews=5mm

( Tamafio minimo para Planchadet = 12.5 mm).
Es preferible usar soldadura intermitente, tal como se hizo en d.3).

9.7 DISENO DE PLANCHAS DE APOYO DE COLUMNAS

Las Planchas de Apoyo para columnas tienen por objeto repartir la carga de la columna en un
area suficiente de apoyo sobre e concreto armado para prevenir € aplastamiento del mismo;
asimismo sirve para anclar la columna mediante pernos de anclaje.

puJ
ﬁ
|
v 1CH.
A —4 E : EERREN 5L
| \ b
drea { | d
cargada { | S— m
I I
I Te d S| 0.95d|N
L T o
4? t/2 M
N 0.8b N
a) Carga liviana B
Fig. 9.29 b) Carga pesada

9.7.1 Planchas bajo cargas axiales

El disefio envuelve varias consideraciones:
a) El areadelaplanchade base depende de laresistenciadel concreto.

b) El espesor de la plancha es controlado por la resistencia en flexion de la misma. Cuando
las dimensiones de la plancha B y N son relativamente grandes con relacion a las
dimensiones exteriores del perfil b y d, existe € enfoque tradicional de disefiar la plancha
con voladizos m y n uniformemente cargados. ( Fig. 9.29b)
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c¢) Para aguellas planchas que reciben cargas de las columnas relativamente pequefias, las
dimensiones B y N pueden resultar menores de las dimensiones b y d por o que se deben
tratar como planchas cuyas minimas dimensiones serdn B = by N = d, cargadas
uniformemente sobre un érea de forma H como se ve en lafigura anterior.

AISC-LRFD establece parad concreto, en su Seccion D-J9 que:
Pc Pp >Py

1) S € areade apoyo de concreto esta cubierta completamente por la plancha:
Ppo=085f"'c A1 A=Az (o)

2) S d &eadelaplancha Al es menor gue la superficie de concreto sobre la que descansa,
A2, que sea geométricamente similar y concéntricamente cargada:

Pp=0.85f"c A1 VA2 / A11<0.85F" (2 A1) A1<Az (B)

donde

¢c=0.60 para el concreto;

f'c  resstenciadel mismo alos 28 dias.

PoResistencia Nominal del concreto contra el aplastamiento de la plancha
A1 =Areadelaplancha; A:=é&eaded pedestal o zapata

- Cuando se emplea e méodo del cantiliver, se supone e &aea bgo la plancha
uniformemente cargada'y e momento factorizado en las secciones es:

Mu= (Pu/B.N)*(N.n2/2)(en la seccién paraelaal almade lacolumna)
Mu= (Pu/B.N)*(B.m2/2) (en laseccion paradelaalas das de lacolumna)

El estado limite de fluencia parala seccion de la plancharequiere:
¢ Mn =My

donde

©bMn=0pbMp=0bZ Fy=0.9(N.t7/4) F, 6 0.9 (B t°/4) Fy

Igualando ¢ M, a My 'y resolviendo para:

(= | 2P0’ (= | 2P’
BNg F BNg F

el mayor dem o n controlard el espesor det de laplancha


www.elsolucionario.org

9.7 DISENO DE PLANCHAS DE APOYO DE COLUMNAS 9-29

- Cuando e tiene una plancha que solo necesitab x d (Ver Fig. 9.29a), se debe emplear €
Méodo de las lineas de fluencia, semi-empirico, que consiste en suponer que e area
cargada (achurada en la figura de la pagina anterior tiene un cantiliver que, de acuerdo al
Manua LRFD del AISC sedenominacy reemplazaam (6n):

c=Ud(d+bi-ti-/(d+b-t )4 (An-br ti ) )
Adicionamente, P, se reemplaza por a porcion de la carga P, directamente debgo de la
columna.
Po=Pu (bfd) / (BN)
Por dltimo, e &rearequerida An del superficie de formaH, se calculade laexpresion (8) donde
A1 seconsidera: byr.d

EJEMPLO 94

Disefiar la plancha de apoyo para la columna CS200x50 de un edificio, cargada axialmente
paralas condiciones siguientes:

Cargamuerta=20t; cargaviva=40ty cargadesismo=10t

Acero para la plancha con R, = 2530 kg/cmz. Zapata de concreto armado de 1.50 m x 1.50 m
con concreto def 'c = 210 kg/cmz.

SOLUCION
=—20— 5.5
JT :
~ \ \ 19
| | o
| | M
5.5
| |
7 16 7
Fig. 9.30
3 inacion del [ ivada
A4l :1.4D

=14*20=28t
Ad42 12D+ 1.6L
=12*20+1.6*40=88t
A45 12D+ 15E+05L
=1.2*20+ 1510+ 0.540 =591
A46 :09D-15E
=0.920- 1.5*10=3t

Laméxima carga factorizada parala columna es:
Pu = 88 t
b) Determinacion dela plancha de apoyo:

Como tanteo: A; = 88/0.6(0.85+0.21) = 821 cm”
B=30cm; N=30cm.
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A1 <Az por lo tanto:
pc Py =0.6%0.85*0.21*900 /22500 / 900 =481.8t

< 0.6*0.85%0.21*(2*900) = 192.6t > P, ...... O.K!
Usee B=N=30cm.
Columna CS200x50 tiene como dimensiones. br 0d =20 cm;
luego: 0.80 br = 0.80*20 = 16 cm; 0.95d=0.95*20cm =19 cm.

Por lotanto: n=(30-16)/2=7cm

_\/ 2088 7
= /30%30%09% 253 ~ <0 M
VJU — ggton
(\( \ 2 cm
N )
LTyt
——F—7 cm
Fig. 9.31
usart=2cm.
Usar: Plancha de 300x300x20
EJEMPLO 95
El mismo Ejemplo, pero lacargafactorizadaes. P, =30t
SOLUCION

Tanteo: A1 =30/(0.6*0.85*0.21) = 281 cm?=17x17cm Usar:B=N=22cm> 20 cm;
Azl Ail=150°/22° =6.8> 2
considere, entonces, /A2/ A1 =2

Po=30(20*20) / (22*22) = 24.73
24.73

2
An= 06+ 0.85% 021 (2) _ 1oCm
C
- »—’f fvr/Z
e
\ I
E1 | I
o~ t }7 ~
T

1
20cm | tw/2

Fia. 9.32

C=1/4(20+20-1.25- +/( 20+20-1.25 )*- 4 ( 115-20*1.25 ) )

27 24T
= . "
115 0.9* 2.53 cm  Use plancha: 220x220x6.4. mm

c=124cm; t:\/
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9.8 PERNOS DE ANCLAJE

Para asegurar |a plancha de apoyo de las columnas ala cimentacion es necesario emplear Pernos
de anclge que son varillas lisas con extremos roscados. Un tipo de pernos de anclae muy
usado es e que se muestra en la figura siguiente, con rosca gruesa en € extremo embebido.
Shipp y Haninger en e AISC Enginering Journal, Second Quarter de 1983, tratan sobre este
tema.

Por otro lado se sabe que, para columnas cargadas axia mente, se pueden presentar acciones
de compresion y corte 0 acciones de traccion y corte.

Para el caso del corte de emplean las Ilamadas Llaves de Corte que se sueldan a la parte
inferior de las planchas de apoyo: Si Hu es la accion del corte, ésta no debe exceder laresis-
tenciadel concreto alrededor de la Llave de Corte:

plancha

Ry
perno de apoyo
de anclaje n
1M
N ,
\ | /

- d .,

\
Lg > 12d\ , s\ cono de
\ | 45"/ “Grrancamiento
NG

/
(@) N :‘ﬁ\/fuercq

& gruesa

[‘ploncha
"gruot”
L/

/=, = /= /= = = /= /= /= /=
h Llave de — N ;
corte e fou > P

S

ey

Fig. 9.33

Asi fau=Hu/l.h<opf'e
donde

®p =0.60

f'e Resistenciadd concreto
I Ancho de laplancha

Por otro lado laresistencia ala flexion
de estaplanchaes:
PbMn=Z 0 Fy = |.° / 4% (b )

gue debe ser mayor o igua al momento que gerce & corte Hy sobre laLlave de corte:
Hu (g + h/2).

Igualando y despejando: Hu < A
9 y despgando: “S 4 (g+h/2)

Los pernos de anclgje, entonces, solamente son disefiados para Traccién, ya que la Llave de
Corte se encargade Hu.
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Para € tipo de Perno de anclae que se recomienda sempre que sea de Acero A36 o0 A307 y
cuyo detalle se daen laFig. 9.33(a) se debe cumplir con los siguientes requerimientos, para que
sean confiables:

a) Concreto con resistencia f '« > 210 kg/cm?

b) Ladistancia entre los mismos no debe ser menor a 15 d, para evitar la interferencia entre
los conos de arrancamiento de los pernos de anclaje en traccién.

15d m

Planta

Fig. 9.34

c) Ladistanciaa borde cercano de la cimentacion (m), perpendicular ala direccion del corte,
cuando no se emplean llaves de corte, serdmayor a 12d.

d) Parano recortar € cono de arrancamiento que se opone ala fuerza de traccién ddl perno, la
distanciaa borde més cercano de lacimentacion, no seramenor a5d ni 10 cm.

e) S secumplecontodo lo anterior, lalongitud de anclge del perno puede ser: Lq=12d

EJEMPLO 9.6

Determinar los Pernos de Anclgje para la Plancha de Apoyo de la Columna A2 del Ejemplo
Practico, disefio del Edificio desarrollado en los Capitulos 7y 8.

Calidad del concreto de la cimentacion: f'c =210 kg/cmz.

Emplear Llave de corte y Pernos de Anclge tipo Pernos con Tuerca embebida de acero A36
paralatraccion.

SOLUCION
EnlaFig. 9.35 se muestra la plancha de apoyo con las condiciones de cargas factorizadas.

Combinacion A4.6:

) ician &
Sismo en direccion del ge 2
Pu=8.081 (haciaarriba)
Hu=326t1

- Condicion b:
Sismo en ladireccion ge A
Pu =721 (hacia abgjo)
Hu =853t
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8.08 t 72 t

I £S400x204

Condicién a Condicién b

Fig. 9.35

Llave de Corte: (ver Fig. 9.36(b) )

hl=Hu/ (¢pf'c) = 32.6/(0.6%0.21) = 259 cm’;
suponiendo | =25 cm, setiene h=10cm.

Usando planchade 1.3/4" (t = 4.375 cm)

.., 09253
Ho=4378") o o) 5y * 5= 363t> 326t

Usar planchade: 1.3/4"x250x100

Pernos de Anclaje:
P,=8.08/4=2.02
Usando 4 pernos de 1/2"
Debe veificarse € estado limite por
Fluencia
PR =0.91.25*2.53 =284t PRn=2841t>202 ... OK!
Debe verificarse € estado limite por
fracturaen lazonaroscada:
eRn=0.75%0.751.25*4.08 oR, =287t ....... O.K!
Digtanciaentre pernos: 15*1.25 = 18.8 cm = 20 cm; y 25 cm en laotradireccion
Longitud del perno: 12*1.25=15cm=20cm
Ver disposicion delos pernosy laLlave de anclgeen laFig. 9.36.

——— 1
25 R 1347
//O © | " . %50><1 00
|

Il
H ] In|

Pernos de | H } 250 ¢ L — — —

Anclaje ool F -

N Il 200 mm 100

®1/2"-A307 o ll o 200
I 9‘ F

Plancha | | ———— db134'0h S

de Apoyo

(@) (b)
Fig. 9.36

-33
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9.8.1 Apoyo con pernos de anclaje sujetos a esfuerzos de corte y traccion
combinados (sin llave de corte)

Cuando no se emplean llaves de corte, se confia en los pernos de anclge con tuerca en €
extremo embebido en € concreto como se muestra en la Fig. 9.37 para soportar traccion y corte
simultédneo. Las tuercas embebidas proporcionan un resalte de soporte para € empotramiento
del perno en & concreto, aumentando asi laresistenciade |os anclgjes contra el arrancamiento.

Wu

Zona de Falla

y

Cono de falla
del concreto

e Tuerca

Fig. 9.37 Apoyo con pernos de fuerca embebida

Los pernos de anclge con tuerca embebida son colocados antes que se vacie € concreto o se
insertan mientras el concreto alin esta fresco.

La ductilidad del perno de anclgje se puede asegurar causando un mecanismo de falla, ta
gue & perno de anclgje fluya antes que se exceda la traccion en € cono de arrancamiento del
concreto. Esto se consigue cuidando que laresistencia del "cono de falladel concreto” Up, sea
mayor o iguae alafuerzaminimadetraccion Ai.F, del perno deanclge.

El procedimiento de disefio que se presenta es aplicable, generalmente, a cualquier niUmero
de pernos o resistencia de concreto. Sin embargo, los siguientes materiales se consideran
representativos para desarrollar los valores del disefio. Los materiales del perno de anclaje que
se usan son: ASTM A36, A307 (Grado B) y A325. Se supone que € concreto tiene un
esfuerzo minimo de rupturaalos 28 diasdef 'c = 210 kg/cmz. Los pernos de anclgje son barras
de acero lisas, roscadas en su extremo, con una tuerca hexagona pesada embebida en
concreto.

Muchos autores han presentado datos y ecuaciones de interaccion para dar cuenta de los
efectos combinados de traccién y corte. El area total requerida de acero del perno de anclaje
considera € efecto de traccién y corte combinados. El efecto combinado hace que la fuerza de
corte V cause una falla cerca de la superficie del concreto y se convierta entonces, en una
carga de traccion adiciona debidaa fendmeno de friccion por corte. Este fendmeno es similar
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alo que ocurre en € refuerzo de los braguetes de concreto armado. Laresistenciadel perno de
anclagje debe ser mayor o igua a latraccién combinada efectiva (T) en la que se incluyen los
efectos de cargas de corte V, como se indica a continuacion:
Aly > T

donde
AtF/Resistencia del disefio nominal igual a producto del area del perno At por la resistencia

minimadel acero. (ver Tabla9.2 enlaPag. 9-41)
T Traccion combinada efectiva, T=CVy+ Ty
C Cosficiente de corte, igua alainversade vaor delafriccién de corte. (C = 1.85)

Vu, Tu  Esfuerzosde cortey traccion ultimos aplicados a perno.

Como pardmetros adicionales se deben considerar la distancia entre pernos y la distancia de
éstos alos bordes del concreto.

Ver las Tablas 9.1ay 9.1b (Pag. 9-40) para un resumen de la clasificacién de los pernos de

anclgjey de criterios para su disefio. Notese que los pernos de anclaje son definidos como tipos.
A, B, Cy D, que se describen en los parrafos siguientes.

PERNOS DE ANCLAJE TIPO A

Los pernos de anclgje son clasificados como Tipo A, o aidados, o sin interferencia de conos,
cuando: (Ver Fig. 9.38)

- Ladistancia d perno mas cercano (r), es mayor o igua a espaciamiento minimo  (rm)
como se especifica en la Tabla 9.1b, (no hay interferencia entre los conos de

arrancamiento).

- Ladistancia del borde més cercano (m) es mayor o igual a la distancia de borde minima
para corte (my) como seindicaenlaTabla9.1a

Asimismo: m>rm/2 y my>m. M: (Ver Tabla9.1)

- La profundidad de empotramiento del perno es mayor o igual a L4 que se indica en la
Tabla9.1b.
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El tamafio de los pernos de anclgje Tipo A se seleccionan de manera que lacargade disefio T
no excedalos valores basicos de laresistencianominal de disefio ARy, delaTabla9.2.

d

A TA t > Lg+150 mm

Fig. 9.38 Pernos de Anclaje Tipo A

PERNOS DE ANCLAJE TIPO B

Los pernos de anclge se clasifican como "Tipo B" (Ver Fig. 9.39), con reforzamiento por corte,
cuando:

- Ladistanciaal perno més cercano (r) es mayor o igua que rm.

- Ladigtancia a borde méas cercano (m) es mayor oigua arm/2 pero ocurre que es menor
gue my. ASImiSMO es necesario que /2 > M.

- Laprofundidad del empotramiento del perno es mayor o igual a L.

El diametro de los pernos de anclgje Tipo B se seleccionan como en € caso de los pernos de
anclgje de Tipo A. Ademés, sera necesario un refuerzo por corte Asy que se proporciona a
ambos lados de cualquier plano critico de falla potencial (ver Fig. 9-39). El &reatota de acero
de reforzamiento de corte horizontal As, Se determina como sigue:

Fy'At

Av=c Fyr COS 45°

Donde Ry es € punto de fluencia minimo del acero del perno, R es € esfuerzo de fluencia del
acero derefuerzo adicionado y At es €l areadel véstago.
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X

150 mm
min

Fy Ay
A=—T T
sv C Fyr Cos45°

PLANTA SECCION A-A

Fig. 9.39 Pernos de Anclaje Tipo B

PERNOS DE ANCLAJE TIPO C

Los pernos de anclge se clasifican como del Tipo C, con refuerzo de corte mas consideraciones
a cono defalla, cuando setienelo siguiente: (ver Fig. 9-40)

- El espaciamiento a perno mas cercano (r) es menor rm.

- Ladistanciaal borde més cercano (m) es mayor o igual amyy menor que my. ASimismo es
necesario que m; < rm/2

- Laprofundidad del empotramiento del perno debe determinarse considerando € efecto de
los conos de arrancamiento por traccion en lazonadel concreto de cubierta

Nota: Lg(requerido) > Lq delaTabla9.1b.

- Bago ninguna condicién la distancia del borde al perno mas cercano serd menor que m; 6
100 mm.

El tamafio de los pernos de anclgje Tipo C se seleccionan como en |os pernos de anclagje Tipo A.
La resistencia de los conos de arrancamiento del concreto en la zona de los pernos se calcula
como sigue: (Ver Fig. 9.40)

- Primero se calcula € area afectiva de esfuerzo de traccion en € cono de arrancamiento del
concreto Ae basada en r, my una profundidad de empotramiento supuesta mayor que L.
El &rea efectiva para e esfuerzo de traccidn en e concreto Ae, es € érea proyectadaaun
plano horizontal por € cono formado por lainterseccion entre lineas de 45 grados que se
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irradian desde €l borde de la tuerca embebida del perno y la superficie exterior del concreto
sobre € cual actlan las cargas que se aplican. Cuando hay varios pernos cuyos conos de
arrancamiento se interceptan, como es e caso de la Fig. 9.40, € &rea efectiva Ae seria la
suma de cuatro sectores circulares mas una estrella central.

- Luego, secaculalafuerzade arrancamiento (Up)

U, =1.0658/f¢ A.
Up debe ser mayor aAt.Fy

donde 1.0653/f. 2 es |a resistencia de traccion en e concreto a sera aplicada sobre @
areaefectivaAe. B =0.65

- Notese que U, debe ser mayor o igua que la resistencia de traccion especificada minima
(At.Ry) del perno de anclaje estandar tal como seindicaen Tabla9.2. S Up es menor que
ARy, seincrementa la profundidad de empotramiento del perno hasta que se cumpla con

Up.
Y R \ R apoyo
! n E g
r \;\f\ d=Lyg
™ \ RN
ol JaN
- ‘ { \ columna
NN Vav4 JL \ W/ /
N / d N R
— h=2-% - —— """ —""Areqa Efecﬂvo\

ELEVACION PLANTA

Fig. 9.40 Pernos de Anclaje Tipo C

PERNOS DE ANCLAJE TIPO D

Los pernos de anclgje se clasifican como Tipo D o de traslape de conos de traccion, cuando
ocurre lo siguiente:

- El espaciamiento a perno mas cercano (r) es menor que rm.
- Ladistanciaa borde mas cercano (m) es mayor o igua que myy menor que rm/2.
- Laprofundidad del perno requerido es mayor o igua que Lg.
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El &rea proyectada de los conos de esfuerzo de arrancamiento del concreto se sobreponen, y
entonces & mecanismo de fala es controlado por € refuerzo del concreto mas que por €
rendimiento de los conos de arrancamiento alrededor de los pernos de anclgje. Ta situacion se
presentan comunmente en pilares de concreto.

El tamafio de los pernos de anclgje Tipo D se selecciona como se hace con los pernos de anclge
Tipo A. El refuerzo de corte es proporcionado como en € caso de pernos de anclgie Tipo B. El
refuerzo de traccion en € concreto adicional se proporciona como Sigue:

- El @eatotd derefuerzo por traccion Ag como es determinado por la siguiente ecuacion :

donde
n nimero total de pernos que estan en e grupo de pernos.
esd esfuerzo de fluenciaminimo del acero de refuerzo.

Fyr

AgznAt .

- El refuerzo de traccién adicional Ag sera colocado concéntricamente.

Ld

SECCION A-A

50 mm

50 mm

Fig. 9.41

>

RS B
© | '©
¢ |- L 19
\ \

ol | — — 13
Q] 1©
e OJ ‘ 9
PLANTA

L >
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Tabla 9.1a Tipos de Pernos de Anclaje

Espaciamiento Distancia al
Tipo Descripcién entre pernos borde Comentario
r m
A |Aidado r>rm m > my My > /2,
My > M
B Con refuerzo de corte
solamente r>rm rm/2<m<my /2 > m
C Refuerzo de corte mas
consderaciones  de r<rm m<m<nmy Mk < /2
cono
D Refuerzo por traccion r<rm m<m<ryw2 | Pilaresdeconcreto

Tabla9.1b Valores para Lq, rm, my, mt

Tipo de Longitud Espaciamiento | Minima distancia | Minima distancia de

perno de minimo entre de borde borde
(ASTM) Anclaje pernos por corte por traccion
Ld I'm my m
A307 12d 16d 12d 5d 04" min.

A325 17d 24d 17d 5d 04" min.
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Tabla 9.2 Disefio de Pernos de Anclaje

Didametro del perno | Area del vastago AiFy
d (in) At (sz) (en toneladas)

12 0.950 2.40
5/8 1.484 3.75
3/4 2.137 541
7/8 2.909 7.36
1 3.800 9.61
118 4.809 12.17
114 5.937 15.02
13/8 7.185 18.18
112 8.550 21.63
13/4 11.638 29.44
2 15.201 38.45
214 19.239 48.67

Nota: Parapernos A307, iy =2.53 t/em®

EJEMPLO 9.7

Se requiere apoyar la costilla, seccion cgjon, de una escalera metdlica a costado de una viga de
concreto armado. El andisis muestralos efectos de las cargas factorizadas en laFig. 9.42a.

Se pide € disefio de la plancha de apoyo y pernos.

R =2530 kg/cmz, Fyr = 4200 kg/cm2 (acero de refuerzo en concreto armado)

f= 2
V=2595 kg ﬁB = ANCHO = 45cm
/
e e
/// | M=3321 kg—m /// M T
/4\@/ ~7C1 *\é% @D%
C1=2026 kg T N=40
fog=22
= T X
= = Y |k= ¢ \
~ ~ X —+
N _ f.= 0.6

Costilla de la

escalera
(a) (b)

Fig. 9.42 Detalle del apoyo superior
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SOLUCION
Por equilibrio: (ver Fig. 9.42b)

Cl+T=f.Bx/22 B = ancho de |a plancha de apoyo = 45 cm
(C1+T)d=M +f.BXY6

T=f.Bx/2-C1
(fe.B/6) X* - (feB.d2)x +M =0
f ' = 210 kg/em® fe=06f"

Reemplazando datosy resolviendo seobtiene: x=5.84cm T = 14535 kg

Disefio de plancha de apoyo

En la seccién critica de la plancha de apoyo:
My = 50625 kg-cm, B=45cm, N=40cm

f I~ seccidn

/e
| critica

fo= 0.6,
oMn=@ZF,  Z=BtJ4=11.25¢
©Mp = 0.9 11.25* 2530*t* = 50625 kg-cm
t=1.41 cm, usar planchade 5/8"
Determinacion de Pernosde Anclaje
Considerando un perno en cadalado, setiene:
Tu=14535/2=7267kg=727t  Vy=13t por perno
Entoncess T=Ty+CVy donde C=1.85

T=727+185*1.3=9.67t

entrando en la Tabla 9.2, se obtiene e didametro requerido: Perno A307 01"
DelaTabla9.1b: my=30cm, my=12.7cm, rm=41cm, La=30cm

Se han colocado |os pernos como seindicaen laFigs. 9.42, 9.43y 9.44
Setiene m=d=22cm, r=30cm
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Como: r<rm, m<m<my, entoncesel tipodepernoesC (ver Tabla9.1a)

/ 7
S T 0
I s 102550000
Y Y Ok P 222
/ L K L Y s N R )
(0570 2 I
D A s SRS SIS R
?// L L L b 2 s W ST
Y TN Y 7
D A DN Y s A
%// A S L A A

DT NS IKS SRS ST
(7 7000 /////K/ % v
A SV
TISIINI SIS SIS IS0 L 2 Ay

7
N~ _
~
~_ //><\ /k
N — 1 = A

Fig. 9.43

En &rea efectiva (area sombreada) en 3458 cm®
Up=1.0655 /f's Ae> Fy Ac = 1.065*0.65* (210)*5* 3458 = 34689 kg
nFuA = 259918 = 19836 kg < Up ..... OK

Calculo del refuerzo por corte

Aoz o R = 18 =18cm’,Usw 201/2" enU
¥ C F,c0s45° 1.85*4200%0.707 ~ ’

30

40

R SO
[~
S
(< S
Fo—

45

Fig. 9.44 Detalle del apoyo
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9.9 CONEXIONES SOLDADAS EN ARMADURAS

A continuacién se presenta una procedimiento para disefiar 1a unién de elementos del alma con
las bridas de las armaduras en las que se emplean como perfiles, angulos dobles de 4 0 menos
pulgadas, y cuyos detalles se muestran en lafigura que sigue:

1- Los centros de los elementos deben concurrir a un sblo punto, para no tener
cualquier excentricidad y evitar, por consiguiente, momentos flectores no deseados en los
elementos que concurren a un nudo en una armadura.

2- Hacer uso de cartelas, planchas del mismo espesor de las bridas, para ampliar €
tramo en contacto entre los e ementos del dma (diagonales y montantes) y las bridas. Es
adecuado usar soldaduras acanaladas del mismo espesor de las cartelas. Asi se asegurauna
verdadera ampliacion del lado del angulo de la brida. Esta soldadura debe ser verificada
para resigtir la diferencia de las fuerzas entre los elementos de las bridas. Las demés
dimensiones de la cartela resultan de las longitudes de desarrollo de las soldaduras de filete
gue unen las diagonales y montantes con la cartela.
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3 Determinar la longitud de desarrollo de los cordones de soldadura para resistir las
fuerzas en las diagonales y montantes. Los cordones deben tener una longitud minima
igua a lado del angulo. El tamafio de la soldadura debe cumplir con los tamafios minimos
y maximos que €l grueso de los dngulos requiere.

4.- Verificar @ bloque de corte para la cartela que formaria el e emento en traccion que
concurre a nudo.

EJEMPLO 9.7
Disefiar €l nudo B de laarmadura mostrada en lafigura
Los perfiles son de acero A36 y los el ectrodos EGOX X.

1.70m
6
11—
e
N N
<
; 2Ls2x 1/8
TN ]
1.20 |
58
2L021/2x5/16
I (
D)
RN 0 10.2 1
B
b
b—c
Nudo B
Fig. 9.46
SOLUCION

1. Ejesseencuentran en Punto O.

2. Careal: Planchade8 mm (5/16").
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Soldaduraa Acanalada de penetracion total y longitud B.

. 102/ 2 . -
Minimo B: 0.6*4.08 = 2.1 cm. que no tiene significado préactico.

B ser& determinado posteriormente.

Soldadura b: ws= 3 mm

¢Rnw =0.412 t/cm. ls=12/(2*0.412) = 14.6 cm

Sea 20 cm, 10 acadalado del &ngulo diagonal.

Ya sea a escala 0 por relaciones de geometria, se determinan las dimensiones B y C para
desarrollar lasoldadurade ladiagona. Ver figuraadjunta.

3 ‘ cartela: 8 mm
14 Il \
X I |
S5l WSO Blogue

~ I \ 100 de
7oK > R Corte
— U
50 mm angulo

Fig. 9.47

Soldadurac : ws =3 mm.

Longitud disponible parala soldadura= 4* 10 = 40 cm.

Esfuerzo aplicado sobre un cm de soldadura:

6.2 /40 = 0.155 t/cm.

S seusa e tamafio minimo de soldadura:

®Rmw = 0.412 t/cm.

Se puede emplear soldadura de filete intermitente: 40 mm cada 80 mm, con un esfuerzo
de

0.31t/cm< 0.412 t/cm.

Bloquedecorte:  (enlacartela)

¢Pnr=2*0.75*0.8(4.08*5 + 0.6*2.53*2*10) = 60.91 t
¢©Pnr=2*¥0.75*0.8(0.64.08*2* 10 + 2.53*5) = 73.79t ...... Controlal

Mayor que la cargaaplicadaen ladiagonal = 12t
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Capitulo 10

Construccion Compuesta de Aceroy
Concreto

10.1 GENERALIDADES

Muchas veces las vigas de acero y las losas de concreto de un piso, se disefian en base en que
los dos materiales actlian independientemente. Esta solucion se debe a que se supone que no
hay suficiente adherencia entre la vigay e concreto como para asegurar una accion conjunta.
Sin embargo, e desarrollo de la soldadura ha permitido € uso de conectores de corte, que se
sueldan encima de la vigas, lograndose una unién adecuada entre los dos materiaes, originando
lallamada Construccion Compuesta de Acero y Concreto.

En este Capitulo sdlo se tratara € caso de vigas de acero con losas solidas sobre € ada
superior de los perfiles para miembros en flexion, tal como se muestraen las figuras que siguen.
Se presentaran |las Especificaciones del Instituto Americano de la Construccion en Acero con €
Método de Disefio con Factores de Cargas y Resistencia AISC-LRFD para este tipo de
construccion (5).

losa solicﬂq\ conectfores de c)orfe
1 50min
a2 A A [ am, m
[ | Hs .
75min
plancha S0min 4 plancha -
ondulada ondulada
paralela perpendicular
SECCION SECCION VISTA LONGITUDINAL

Fig. 10.1
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Las Especificaciones AISC-LRFD, cuya primera version es de 1986, se basa en lafilosofia
de disefio que plantea que las salicitaciones factorizadas, en la combinacion més critica, na
excedan la resigencia de disefio de los miembros de acero; apareceran, entonces, en el
desarrollo de este tema, |os criterios que rigen los estados limites y que sirven de comparacion
entre los efectos de las cargas sobre la construccidén compuesta 'y la resistencia de la misma para
su seguridad (5).

Hay casos en que las losas de concreto se vacian sobre planchas onduladas o plegadas de
acero (para no usar encofrado de tablas de madera) como se observa en las figuras anteriores.
Las ondulaciones pueden ser paralelas o perpendiculares alas vigas. Cuando son paraéelas, €
comportamiento de la construccion compuesta es € de una viga de acero con una losa de
espesor variable; en cambio, en los casos en que las ondulaciones son perpendiculares, se
reguiere un tratamiento especial.

Retornando al Unico caso que se trata en este Capitulo, que es € de la viga de acero con
losa de concreto armado de espesor constante en la parte superior, solida, ésta Ultima se apoya
en lasvigas, es continuay tiene, frecuentemente, luces de 1.50 m a4.00 m entre vigas paralelas.

En construccion compuesta no es posible aplicar lateoria simple de vigas ya que se tratade
dos materiales distintos. Por ello es conveniente, como en e caso de vigas de concreto armado
de seccidn T, suponer un "ancho equivalente” en vez del ancho real de laseccion, y en este caso,
asimismo, unarelacion de médulos de elasticidad n entre € acero 'y €l concreto, de tal modo que
la teoria de vigas mencionada pueda aplicarse para la denominada "seccién transformada’.
También se aprecia la importancia de usar los conectores de corte con tamafios y en nimero
suficiente como paraasegurar que launion entre € concreto y € acero no se pierda

deslizamiento fe sin deslizamiento
——f—

B % "V Mlosa 72?75‘,\‘.'050 7 W i C=7 ?
 ENP

g d
- Mperf||C> E.N. . T4 — = —_
en perfil é

f
SIN INTERACCION b CON INTERACCION E.N.P. : Eje Neutro Plastico

(a) (b)
Fig. 10.2
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Antes de proseguir se insistird en la explicacion de la"accidon compuesta’ que se esperaen
este tipo de construccién y € [lamado ancho efectivo.

En la Fig. 10.2a se observa e comportamiento de una seccidén no compuesta. Se aprecia
gue la losa, actuando independientemente de la viga de acero, tiene su propia capacidad de
tomar momento, o mismo que € perfil de acero; cada uno de los materiaes tiene su propio ge
neutro. Hay dedlizamiento en la superficie de contacto.

En cambio en Fig. 10.2b, la seccion desarrollalallamada accion compuesta. Como no hay
deslizamiento entre ambos materiales se consigue que haya un solo ge neutro y € diagrama
especia de esfuerzos que se aprecia.  En otras palabras, la tracciéon T y compresion C que
representan a momento resistente tienen un brazo de palanca amplio y de ali las siguientes
ventgjas.

- Reduccién en el peso de laviga de acero.
- Vigas de acero de menor peralte.
- Mayor rigidez en € piso.

- Sepuede desarrollar un claro mayor para un mismo perfil.

Lo anterior induce a pensar que se tendra una economia para esta solucion, a pesar de la
necesidad de los conectores de corte. Se puede mejorar alin esta reduccion de costos con vigas
hibridas manufacturadas con material en las aas con un punto de fluencia iy mayor que e punto
de fluencia Fyw del material del aima.

Por otro lado, se debe indicar que existen dos construcciones compuestas, la que emplea
punIaL&sﬂ&apo;Lo_dutanLeJamnsltuchQn_deLme (con apuntalamiento), y la construccion que
) 1S ViQ \ Jel piso (sin apuntalamiento). Ciertamente, en
este uIt| MO Caso, Ios esfuerzos de la carga muerta son resistidos por la viga de acero y luego, la
seccion compuesta resistira los esfuerzos de la carga viva, a diferencia del primer tipo de
congtruccion, en que la seccion compuesta sera la que toma todos los esfuerzos, sean de carga
muertao cargaviva.

Hay, en la construccion compuesta en genera, una desventaja en las vigas continuas en la
zona de momentos negativos, donde la traccién ocurre en la parte superior. En este caso, lalosa
rajada por la traccion no participa en larigidez de la viga; sin embargo, en lo que se refiere ala
resistencia, se puede resistir la traccion en la parte superior, con barras de acero corrugadas
embebidas en € concreto tal como en e caso de concreto armado. Es practica comin no hacer
distingo en e momento de inercia entre las zonas de momento positivo y la de momentos
negativos, suponiéndose una seccidn de momento de inercia constante alo largo de todalaviga.
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10.2 ANCHO EFECTIVO COLABORANTE EN LA CONSTRUCCION
COMPUESTA

Fig. 10.3

El concepto de "ancho efectivo" es (til para aquellos casos en que se desea conocer la
resistencia de una seccion donde la distribucion de esfuerzos no es uniforme como se apreciaen
la figura anterior. Lo que se hace es suponer un ancho colaborante, con e mayor esfuerzo fc
congtante, paraiguaar la resistencia que se encierra dentro de la verdadera curva de esfuerzos.
El ancho efectivo parael aaen compresién de unaviga compuesta es:

be = bx + 2b', donde dos veces fc.b'.ts esigua alaresistencia mencionada anteriormente.

Las Especificaciones AISC-LRFD dan las expresiones précticas para determinar e ancho
efectiva be:
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a) Paraunavigainterior:
be<L/4 0 be<bo, & menor
donde
L luz o claro
bo espaciamiento entre las vigas

b) Paraunavigaexterior:
be<L/8 0 be<0.5h,, & menor

10.3 MOMENTO NOMINAL RESISTENTE DE UNA SECCION COMPUESTA

La resistencia nomina de una seccién compuesta que tenga su losa en compresion ( momento
positivo ) depende de:

Esfuerzo de fluenciadel perfil de acero, Ky
- Lasrelaciones ancho-espesor de |os e ementos constituyentes de la seccion de acero,
- Laredgstenciade concreto, f 'c

- Laresistencia de los conectores para transferir € esfuerzo de corte en la superficie de
contacto entrelalosay € aasuperior del perfil, & Qn.

Es posible determinar la resistencia nominal de una seccién compuesta, My, cuya losa de
concreto se encuentra en compresion, es decir con momento positivo, pero tomando en cuenta
dos categorias que, seglin LRFD-13.2, dependen de la relacion hd/tw, para evitar la posibilidad
del pandeo local del dmadel perfil en compresién, asi:

1. Cuando ho/tw < 640/-[Fy : (donde Fy estaen ksi):
Mn se obtiene por la distribucion de esfuerzos plasticos en la seccion. En este caso se
puede llegar hastaFy en e dma.

2. Cuando htw > 640/ /F, : (donde Fy estaen ksi):
Mn se obtiene por distribucidon elastica de esfuerzos en la seccion, considerando la
superposicién de esfuerzos. Selimitan los esfuerzos en € dma para evitar pandeo local.

En este texto se tratard la primera categoria, es decir de aquellas secciones que cumplen la
relacion hoftw < 640/ [y
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El momento nominal, Mn, Sse encontrard aceptando una distribucion plastica en los esfuerzos, f 'c
parael concretoy R, parael acero.

Pueden presentarse dos casos::
Casn1: Eje Neutro en e concreta: Caso més comun.

C=085fcabe y T=AsK

Igualando ambos:
= AsFy
"~ 0.85f', be
De acuerdo al ACI: x=a/085f' para f'c<280kglcm?
por lo tanto de lafiguradel Caso 1: Mh=Cds

Es frecuente que lalosa resista unafuerzaigual o superior aladel perfil de acero. En este caso,
se puede expresar :

anAsFy(d/2+ts'a/2) (O()
Entonces, €l procedimiento usua es el siguiente:

Se supone un valor paraamenor quets. Si C excede T, significaque € ge neutro de la seccion
se encuentra dentro de lalosa por |0 que se puede usar () paradeterminar M.

| Ancho efectivo (be) | 0.85f'c 0.85f’c
| | C c 0.003
c
i Z - _aLEeH T s E - )
E.N.P o - —= -
A2 d’|d E.N.P
d __yc6 T ,
T
Fy Fy Fy
SECCION TRANSVERSAL CASO 1 CASO 2 Deformaciones cuando
Eje Neutro Fje Neutro se qlcolnzN? la resistencia
dentro de la Losa dentro de la Viga nominat Mn
de Acero

Fig. 10.5
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Caso 2:Eje neutro en el perfil de acera:
En este caso lacompresion en € concreto seré:

Cc=0.85f"cbets

Lacompresion en € acero es Cs. Latraccion en e perfil de acero tendraqueser: T'=Cs+ Ce.
TamblénT ' :AsFy' Cs.

Combinando ambas expresiones y despgjando Cs:

1 1
CS:E(ASF}/'CC) é CSZE(AsFy'O.85fchets)

El Momento nominal resistente ser& Mn = Cc d + Csd", Sendo d'y d" los brazos que se
muestran en lafigura. En este caso se ve la necesidad de limitar la relacion ho/tw < Ap 1, para
evitar pandeo del ama por la accion de la compresion.  Sin embargo no es necesario limitar
bi/2t: ya que e concreto y los conectores de corte impiden e pandeo local del ala en
compresion. Tampoco hay problemas de pandeo lateral-torsional en construccion compuesta
gracias a soporte lateral que proporcionalalosa de concreto.

EJEMPLO 10.1

Determinar la resistencia de disefio de la vigueta interior de piso mostrada en la Fig. 10.6.
Distanciaentre viguetas = 185 cm. Luz = 610 cm.

Use acero con Ry = 2530 kg/cmz, concreto f 'c = 210 kg/cm2 y n =9 ( relacion de modulos del
acero y del concreto).

Asimismo, de acuerdo a las Especificaciones AISC-LRFD, ¢ = 0.85, donde ¢ es & Ilamado
factor de resistencia.

VLS250x17

Fig. 10.6
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SOLUCION

Ancho efectivo: be=L/4=610/4=1525 6 be=185cm;
seusa: be=1525cm

Se supone que € ge neutro se encuentra dentro del espesor de la losa, esto es que: a < ts
(Casol)

a=AsF,/ (0.85f '« be) = 29.2%2.53/(0.85*0.21*152.5) = 2.71 cm < s ...... OK.
C=0.85f"cabe=0.85*0.21*2.71* 152.5 = 73.8

T=AsR =29.2*253=73.8t queverificael valor obtenido paraC
dh=d2+ts-a/2=32.1/2+ 10- 2.71/2 = 24.695 cm.

Laresistencianominal serd&  Mn = C dh = 73.8*24.695/10° = 18.22 t-m

y laresistencia de disefio: ©®Mn=0.85*18.22 =15.5t-m

EJEMPLO 10.2

Determinar la resistencia de disefio de la vigueta exterior de piso mostrada en la Figura del
Ejemplo anterior. Distancia entre viguetas = 68 cm. ( Cambio entre las distancias de las
viguetas solo para poder mostrar cdmo se trata una viga de construccién compuesta en el Caso
2). Luz=L=610cm

Use acero con Ry = 2530 kg/cmz, concreto f 'c =210 kg/cm2 y n=9.
Asimismo, de acuerdo alas Especificaciones AISC-LRFD, ¢ = 0.85

\ be

P — er - -
d]/2 df d]f d’! d’
d O ,
:
7
J —— 7 1
VLS250x17

Fig. 10.7
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SOLUCION
be=68/2=34cm; L/8=610/8=76.25cm. Usebe=34cm.
a=AsFK/(0.85f 'cbe) =29.22.53/(0.85%0.21*34) = 12.17cm > ts

Cc=0.85f'ctsbe=0.850.21*10*34 = 60.7 t

1 1
Cs= (AsFy-085fcbety) = o (738-607) = 6.5t

Suponiendo que solo € aa superior del perfil esta en compresién, € espesor de la misma
destinada a dicha compresion ser&

= 6.55/(253*10.6) =0.24cm (b = 10.6 cm)

La ubicacion del centroide de la porcion del perfil en traccion serg, con relacion a fondo del
mismo:

| 29.2¥321%0.5-0.24*10.6* ( 32.1-0.24 / 2
yi= (29.2-0.24*10.6 )

=1453cm

Mn=Ccd + Csd"

Mn=60.7 (32.1+10 - 10/2 - 14.53/2) + 6,55 (32.1 - 14.53/2 - 0.24/2)
Mn = 1972/10°

My =19.72tm

Laresistenciade diseiio: ¢Mn=0.85M,=0.85*19.72 = 16.7 t-m

Es interesante hacer notar que tratdndose de resistencias Ultimas tanto para €l concreto como
parael acero que seigualan af'c y F respectivamente, € valor de My, 0 sealaresistenciade la
seccion a la flexion, serd la misma sin importar s la construccion compuesta sea con
apuntalamiento temporal 0 no. Sin embargo, en e rango de servicio no se debe olvidar, en
especial paralas deflexiones, que esta diferencia en la construccion es significativa.

Para que la resistencia arriba mencionada se logre es necesario, como se dijo al principio,
gue no haya deslizamiento entre el perfil de aceroy e concreto, 1o que se consigue mediante los
conectores de corte.
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10.4 CONECTORES DE CORTE

El corte horizontal entre @ concreto y € acero debe resistirse para evitar e dedizamiento entre
ambos. No se puede confiar en lafriccion. Las Especificaciones AISC-LRFD obligan a uso de
conectores de corte s se emplea construccion compuesta.  SAlo se tratardn, en este texto, los
conectores de corte méas comunes que se designan como " conectores de vastago con cabeza "'
Estos consisten, como se ve en la siguiente figura, de un vastago corto con cabeza o tuerca, S se
coloca ésta en una parte roscada. Los conectores de corte se sueldan a aa superior ddl perfil de
acero.

_— Vastago
con cabeza

Viga

Fig. 10.8

En otras épocas se distribuian los conectores espacidndolos de acuerdo a cortante, sin
embargo ahora, luego de una serie de experimentos, con conectores igualmente espaciados se
sabe que, cuando se llega a estada limite que se conoce como la resistencia nominal de la
secciin, los conectores de corte comparten igualmente |os esfuerzos. Esta se debe a que los més
esforzados inicialmente, alcanzando su méaxima capacidad, dejan de compartir € incremento de
esfuerzos, permitiendo que los menos esforzados lleguen aiguaarlos. Lo que realmente ocurre
es que las deformaciones plésticas del materiad de los conectores o las deformaciones
apreciables del concreto alrededor de los conectores mas esforzados inicialmente, impiden a
éstos tomar mas carga, dejando que los otros se encarguen del resto. En laFig. 10.9 se reparten
N conectores igualmente espaciados donde e momento maximo hacia la seccién de momento
cero.

N conectores

D.M.F.

Fig. 10.9
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Laresistencia nominal maxima que se puede transferir no puede exceder laresistencia
del concreto, es decir:

Cmax =0.85f Ic bets

Cuando la maxima traccion que € acero puede desarrollar es menor que la resistencia de
concreto, entonces lamaxima transferencia de corte sera

Tmax = AsFy

Si se conoce la resistencia Qn de un conector de corte, € nimero maximo de conectores
gue se puede colocar ser&:

N:Cmax/Qn 0] N:Tmax/Qn, el menor

Es decir que, conocida la posicion del maximo momento y la seccion de momento cero
(como @ punto de inflexion o los apoyos smples) es necesario colocar los conectores
igual mente espaciados entre ambas secciones paralatransferenciadel Cmax O T max-

Laresistencia de un conector ha sido obtenida luego de muchos ensayos y depende de una
serie de factores que se pueden observar en la siguiente expresion que recomienda €
AISC-LRFD y que fue desarrollada por la Universidad de Lehigh para conectores de vastago
con cabeza:

Qn=05Ag Jf'cEc £ A<Fuw
para
Hs/d324

donde

@n resistencianominal de un conector, en kips

Hs aturadel vastago con cabeza, en pulg.

ds didmetro del vastago, en pulg.

Fu resistenciaalafracturaminimade acero del véstago, enksi.
A«  &readelaseccion transversa del perno, pulg’

f' resistenciaalacompresion del concreto alos 28 dias, en ksi.
Ec maodulo de elasticidad del concreto.

LaTabla10.1 facilitae calculo de Qn.
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10.4.1 Especificaciones para el disefio de los conectores: AISC-LRFED

Segun las Especificaciones se requiere ... suponer gque los conectores de corte transfieren
corte total horizonta en lainterfase entre laviga de concreto y lalosa de concreto”. Para accion
compuesta completa, la resistencia nominal de corte horizontal Vi a ser suministrada por los

conectores de corte sera el menor de los valores siguientes:

Para momentos positivos (compresion en € concreto)

1. Vmrequerido =0.85f cbets
2. Vnnrequerido =AsK
3. Vnnrequerido =% Qn suministrado

Cuando rige 3, esta expresion controla la resistencia My, de la seccién, dando origen a lo
gue se llama secciones parcialmente compuestas.

Como se indico anteriormente, en LRFD-15.6 la resistencia Vi "...debe suministrarse a
cada lado del punto del maximo momento ...hasta € punto donde € momento es cero”.
Ademas, los conectores podrian espaciarse a distancia iguales, es decir pueden ser
uniformemente distribuidos alo largo de la viga entre los puntos antes mencionados.

La siguiente Tabla facilita € caculo de la resistencia de conectores de corte del tipo
véstago con cabeza.

Tabla 10.1 Resistencia del conector en toneladas

Resistencia del concreto f ' (kg/cmz)

Conector

210 245 280
ol/2" x 2" 4.3 4.7 53
©5/8" x 2.5" 6.6 75 8.2
©3/4" x 3" 9.5 10.2 11.9
©7/8" x 3.5" 13.0 14.6 16.3

En e caso de vigas continuas se permite el uso de barras corrugadas de refuerzo dentro del
ancho efectivo de lalosa que se considere, en construccion compuesta, que actlia conjuntamente
con lavigade acero, parael momento negativo.
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En este caso la resistencia nominal horizontal Vnn necesaria de los conectores de corte
entre los apoyos internos y cada punto de inflexion adyacente igualara la traccion disponible del
refuerzo mencionado. El concreto se supone que no participa de latraccion.

Vnh:T":ArFyr

donde

Ar esd &eatota de refuerzo de barras longitudinales adecuadamente desarrolladas dentro
del ancho efectivo de lalosa de concreto, y

Fyr  punto de fluencia minimo especificado de las barras corrugadas.

EJEMPLO 10.3

Disefio de vigas secundarias de piso con momento positivo, es decir smplemente apoyadas.

Se ha determinado que € piso de un edificio de oficinas tenga la estructura mostrada en lafigura
siguiente.

Losa de concreto de 10 cm, acabados que pesan 100 kg/mz, tabiqueria mévil con 100 kg/m2 y
cargavivade 250 kg/m2

Concreto def 'c = 210 kg/cmz, acero con Ry, = 2530 kg/cmz, n=9.

Construccion compuesta con apuntalamiento temporal paralavigaVLS.

| L = 610 |
\ |
VLS
\ be = 152.5 \
\ |
£ ts=10cm ] + - +
915 g VLS250x17
S
ﬁA bo=185 SECCION  A—A
L,
o PLANTA o

Fig. 10.10
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SOLUCION
- Cargas muertas:
Losa de concreto = 0.24*1.85 = 0.444t/m
Acabado de piso = 0.1*1.85 = 0.185
Tabiqueriamovil = 0.1*1.85 = 0.185
Peso propio viga = 0.02 = 0.020
0.834
- Cargasvivas. = 0.25*1.85 = 0.463
b) Anpndiss:

Mg = 1/8%0.834*6.1° = 3.88 t-m
M, = 1/8*0.463*6.1% = 2.16

Combinacion A4.2: My=1.2*3.88+ 1.62.16 = 8.14 t-m

oL inacien del iond :

Como ocurre, frecuentemente, se supone que € ge neutro pléstico de la seccién compuesta se
encuentradentro delalosa. Suponer: a=3cm

A o M., A= 8.14* 10°
T g Ry (d2+t-a2) 7T 0.85%253 (125+10-3/2)

As=17.96cm’ ........ VLS250x17, ho/tw = 48.2 menor que Ap = 107
(As=22.1cm?)

VL S250x17: As=22.1 cm? lx = 2096 cm”*
b =10.0cm d=25.1cm

be=1/4* 610=1525cm 6 be=bo=185cm. Use be=1525cm

Si: asfts ... C=0.85*0.21*152.5*a

T=221*253=5591t Como:C=T ........ a=55.91/27.22 = 2.05cm
d=251cm Mn = 55.91*(25.1/2 + 10 - 2.05)/102 =11.46t-m

Finamente, oM, = 0.85*11.46 = 9.74 t-m mayor que 8.14t-m ...... OK.
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€) Disefio delos Conectores de corte:

El Corte horizontal méximo a ser trasmitido ser& C=Vh=55.9t, Si se escogen conectores tipo
Mastago_can_cabeza de 15/8"x2.5" cuya resistenciaes de 6.6 t c/u en concreto de f 'c = 210
kg/cm se necesitardn N = 55.9/6.6 = 8.42, es decir 18 conectores, a cada lado de la seccion de
maximo momento flector (desde el centro de laviga hacialos apoyos).

El espaciamiento ser& p =610/18 =34 cm
Segin AISC-LRFD-115.6: 60 <p<8ts p = distanciaentre conectores
600 = 6*5/8*254=95cm y 8ts=8%*10 =80 cm, por lo que & espaciamiento p = 34 cm es

correcto.

f) En caso en que no se usara apuntalamiento temporal pero teniendo cuidado de soportar las

vigas lateramente a distancia L, menor que L, Se sabe que la viga de acero aislada tendra que
soportar las cargas del concreto fresco y del persona y equipo que efectlian € vaciado de la
losa. En este caso las cargas factorizadas a considerar para verificar @ perfil VLS250x17 seran:

Losa =0.24*1.85*(1.4) = 0.622t/m (Parte del peso de lalosa como
cargaviva, setomald envez
del2)

Personal y equipo =0.1*1.85* 1.6 = 0.296 t/m

Vigade acero =0.02*1.2 = 0.024

Wy = 0942

My = 1/8+0.942*6.1° = 4.38t-m.

LavigaVLS250x17 resiste pMp=4.5t-m ......... O.K.

Los demés estados limites, corte en € amadel perfil de acero, apoyos, etc., se verifican como
en el caso de construccion de acero smple (2).
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10.5 DEFLEXIONES EN CONSTRUCCION COMPUESTA

Ta como se indicd anteriormente las deflexiones en construccion compuesta dependen de s se
usa 0 no construccion con apuntalamiento. Cuando la construccion se gecuta con la ayuda de
puntales temporales mientras e concreto endurece, la deflexidn a considerar serdla de unaviga
compuesta en la que se recomienda usar un modulo de elasticidad del concreto E/2 en vez de Ec
para calcular las deflexiones por las cargas muertas y tomar, asi, en cuenta, las deflexiones
producidas por € encogimiento (shrinkage) del concreto con € fraguado y e acortamiento del
mismo por carga sostenida (creep).

El reglamento AISC-LRFD estipula que se controlen las deflexiones para cargas vivas de
servicio (cargas sin factores de cargd). Como € concreto ya esta endurecido, se usaran las
propiedades de la seccion transformada. Sin embargo, mientras que, para la construccion no
compuesta se acostumbra a limitar las deflexiones permisibles para cargas vivas a L/360, en
congtruccion compuesta se limitan a L/400, para tomar en cuenta € Ec disminuido. Esto
congtituye una practica comuin y segura.

Cuando la construccién se lleva a cabo sin_apuntalamiento temporal, la deflexiones a
considerar serén las que corresponden alas carga ddl peso de lalosa, su encofrado, y de laviga
de acero, con las propiedades ddl perfil de acero, mientras que para el resto de la cargas muertas
y las cargas vivas aplicadas, se usaran las propiedades de la seccion transformada.

EJEMPLO 104
Veificar s la seccion seleccionada en € Ejemplo anterior satisface las limitaciones de
deflexiones que controlan dicho estado limite de servicio. Suponer que la construccion se ha

efectuado sin apuntalamiento temporal.

SOLUCION

a) Las deflexiones por carga muerta ocurren sobre la viga de acero, antes que € concreto
endurezca.

Las cargas muertas de servicio a considerar serén:

Peso delalosa : 024*1.85 = 0.444t/m

Encofrado delalosa . 005185 = 0.092

Peso de lavigade acero : 0.020
0.556

M = 0.556*6.1%/8 = 2.586t-m S =167 cm°
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. 2.586*10°

— 2
b 167 = 1549 kg/cm

_ fpL**10° _1549* 6.1°*10°

d 5.2 =2.3cm

Od

Se debe gecutar una contraflecha de 23 mm

b) Deflexiones por cargas sobre la seccién compuesta:

y be/n |
|
E.N.P 10
NP 7777 - |
y'=15.52
-t — 4 H—_— = = — — . — = X
. 1]
Fig. 10.11
Las propiedades de |a seccién transformada son:
Area Distancia Ay A y2 lo
Elemento transformada centroide
cm’ cm cm? cm’ cm’
Losa 169.0 17.55 2966 52052 1412
VLS250x17 221 0 0 0 2096
191.1 3508

Ix = 1o + A%, = 3508 + 52052 = 55560 cm”
y' = 2966/191.1 = 1552 cm
le = Iy - A2 = 55560 - 191.1* 15.52% = 9530 cm*

Cargas a considerar sobre la seccion compuesta:

- Acabado del piso : 0.1*1.85 = 0.185t/m
- Tabiqueriamovil : 0.1%1.85 = 0.185
- Cargaviva : 0.25%1.85 = 0462

0.832
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_ 5*8.32*610
"~ 384*2.1*10°* 9530

S =0.75cm,

esdecir, d//L =1/813 menor que /400 ...... OK.

Nota- Se observa la importancia del uso de los apuntalamientos temporales para evitar
excesivas deflexiones o0 la necesidad de contraflechas en |a etapa de |a construccion.
Asimismo, s se compara el perfil agui seleccionado, con un problema similar desarrollado
en e Cap. 7, sn construccion compuesta (VS300x23), se observa una economia
interesante.

36 conectores

uooI T - +

1

VLS250x17

Fig. 10.12

10.6 VIGAS CONTINUAS

En vigas continuas ocurre & hecho que, en la zona de momentos negativos, € perfil de acero
debe tomar la compresion mientras que € concreto en traccion, no aporta nada. Es por ello que,
tradicionalmente, las vigas continuas se venian diseflando como secciones compuestas en 1os
tramos de momentos positivos y en las zonas de momentos negativas se consideraba la seccion
de acero solamente. Sin embargo, se sospechaba que alguna accién compuesta existia en la
zona de momentos negativos, por [o que, varios investigadores luego de ensayos, han permitido
que las Especificaciones AISC-LRFD, incluyan, ahora, recomendaciones para verificar esta
accion compuesta en dicha zona, haciendo intervenir las barras corrugadas de acero colocadas
dentro de la losa de concreto con su debido desarrollo, y conectores de corte, como se vera a
continuacion en un Ejemplo. Para la zona de momentos positivos no cambia € criterio de
disefio que se ha venido explicando hasta ahora.
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EJEMPLO 104

Disefiar la viga continua de dos tramos que se ve en laFig. 10.13. En e Cap. 7, paralamisma
viga, se selecciond € perfil VS600x99 sin considerar la accion compuesta. En este Ejemplo se
disefiard tomando en cuentala accién compuestade lalosay del perfil de acero.

Concreto: f'c=210 kg/cmz. Espesor delalosa= 12 cm.

Barras corrugadas de acero para concreto armado, Ry = 4200 kg/cm2

Wi 112
Wd
\ 915cm | 915¢cm |

VS600x86

Condicion : (1) Condicion : (1)

69.07
P.I. P.I./‘ 43.95
38.85 \4]4&& ‘ ‘

! 686 ! ! 770 145 |

SOLUCION

a) Andisis para determinar los maximos momentos positivos y negativos, asi como su
ubicacion y posicién de los puntos de inflexion:

Cargavivafactorizada © Wy =16*3 =4.8t/m
Carga muertafactorizada . Ww =12*15 =18t/m
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b) Sdeccidn de perfil, barrasy conectores de corte en la zona de momentos negativos:

En lafigura anterior se muestran los diagramas de momentos flectores en la suposicién de
gue toda la viga tenga carga viva o sdlo una parte tenga dicha carga. Para la seccion de
momentos negativos se selecciona & perfil VS600x86 y diez barras corrugadas de 1" de
diametro embebidas en e concreto.

As = 10%5.07 = 50.70 cm’ Te=50.7%4.2=2129t
Cmax = AsFy=108.9*2.53=2755t

como Cmax > Tg, Significa que € Eje Neutro Pléstico se encuentra en € perfil a una
distancia df dentro del mismo que se pretende ubicar a continuacion:

Por equilibrio: (Ts+ Ts) =( Cmax- Ty )
Ts=(Crhax-Ts) /2 Ts=(2755-2129)/2=313t
dr =31.3/(24.1*253) =051 cm< 1.25cm

1=SF’

. idf%........%%?
-+

—
- ] CS
ya
—— 1

Fig. 10.14

Ubicacién de Cs y determinacion de oMp:

Elemento Area Brazo Ay

Perfil 108.9 63.3/2 3447

Ala 051*24.1 = 2123 (63.3-0.51/2) =775
96.7 2672

y'=2672/96.6 =27.66 cm

Tomando momentos arededor de Cs:

Mn  =212.9(63.3- 27.66 + 12 - 5)/ 10° = 90.78 t-m
Mps =31.3(63.3-27.66-0.51/2)/ 10°=11.08 t-m
Mn =101.86t-m

oMp =0.85*101.86 = 86.6 t-m > 69.07 t-m ....... O.K.

Usando conectores de corte del tipo vastago con cabeza [17/8'x3.5", se tiene una resistencia de
disefio por cada uno:
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Qn =13t, por lo que € nimero de conectores es:
N=As*R:/ Qn=2129/13=164
es decir, se requieren 16 conectores ubicados a ambos lados del apoyo centra hasta los puntos
de inflexion correspondientes, con un total de 32 conectores, espaciados a 229 / (16/2) = 29 cm,
S se colocan por pares.
Esquema:
Zona de momento Negativo

229

\
\
|
|
|
}
| SECCION
|

T T ¥ T T T W T T FIT T T T

Fig. 10.15
d) Verificacion dela seccion compuesta en la zona de momentos positivos:

_ 108.9*253
4= 0.85% 0.21* 228

=6.76 cm

d =63.32+12-6.76 = 36.89 cm

Mn = 108.9*2.53*36.89/10° = 101.6 t-m
oM =0.85*101.6=86.36t-m>48.84t-m ....... O.K.

El nimero de conectores seriac N = 108.9*2.53/13 = 21.1, es decir 22 conectores (como
los usados en la zona de momentos negativos) a ambos lados del maximo momento
positivo, 0 sea un total de 44 conectores en la zona de momentos positivos (entre el apoyo
externo y € punto de inflexion correspondiente). Se observa, sin embargo que como €
momento positivo méximo actuante es M = 48.8 t-m menor que la capacidad que posee la
seccion (86.36 t-m), se puede reducir € nimero de conectores. Se aconsga que esta
reduccién no pase del 20% de los necesarios para plena capacidad de la seccién en la zona
de momentos positivos. Se acepta entonces que se usaran 18 a ambos lados del maximo
momento positivo.

_(915-229)

Se colocarén a una distancia uniforme de p = (36/2) =38 cm., s se colocan por

pares.
Como se suponia, la seccion de momentos negativos controla el disefio mientras que la
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seccion de momentos positivos se encuentra holgada. Por otro lado, para que la seccidn de
momentos positivo maximo acance la resistencia que puede ofrecer requiere que se
produzca una rétula plastica en € apoyo central de esta viga continua lo que parece que no
ocurre por lafaltade ductilidad en lalosa de concreto.

Parece mostrarse en este Ejemplo que no hay suficiente economia como para justificar
construccién compuesta en este caso particular.

Para verificar los demés limites de resistenciade la viga, como corte, apoyos, etc., se deben
seguir los procedimientos indicados para construccién simple de acero, excepto para
deflexiones que se deberan seguir 1os procedimientos que se han descrito en este Capitulo.

Zona de momento Positivo

| 686 N / Conectores
\ |
| | ;/ i
| |
| |
| |
! |
|

SECCION

T T T % ¥ T T P T ¥ P T P P P W W T P WI[F T T T

10.7 CONCLUSIONES

- Este Capitulo tuvo como objetivo presentar € procedimiento recomendado para € uso de
la construccion compuesta de acero y losas de concreto solidas en conformidad con las
Especificaciones AISC-LRFD.

- Es posble aplicar @ procedimiento presentado a vigas smplemente apoyadas y a vigas
continuas donde el concreto se encuentra sobre €l ala superior del perfil de acero. Se puede
apreciar que la aplicacion de las Especificaciones AISC-LRFD permite una fécil seleccion
de perfiles de acero y de conectores de corte para una completa accion compuesta.
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- Aunque lo que se escribe a continuacion no tiene que generaizarse, se observa que se
obtiene una interesante economia en la construccién compuesta cuando se trata de vigas
simplemente gpoyadas, con momentos positivos. El menor peso del perfil de acero

requerido compensara que |o que se tenga que gastar en la colocacion de los conectores de
corte.

No es asi en € caso de pretender construccion compuesta en vigas continuas, cuando |os
momentos negativos son mayores que los positivos, debido a que € suministro de
conectores en la zona de momentos positivos y en la zona de momentos negativos, mas las
barras corrugadas en los tramos de momentos negativos, sobrepasan con frecuencia, la

economia que se pueda conseguir con un perfil de menor dimension. Queda siempre al
disefiador la posibilidad de averiguarlo.



Capitulo 11

Resistencia de las Estructuras de Acero
contra las Acciones Horizontales

11.1 GENERALIDADES

En los Capitulos 4 y 5 se hizo una presentacion de los conectores, pernos y soldaduras con €
objeto de conocer su resistencia a que estan sometidos por las cargas. En los Capitulos 3, 6, 7'y
8 se edtudiaron los elementos estructurales en traccion, compresion, flexion y flexion
combinada con traccion o compresion. En € Capitulo 9 se aprendi6 a disefiar diversos tipos de
conexiones.

En este Capitulo se tratard e comportamiento de las estructuras de acero cuando
adicionamente a las cargas de gravedad, por un corto periodo de tiempo, se encuentran
sometidas alas acciones de Sismo, con cargas repetitivas, variables en sentido y valor.

No se trataran temas relacionados con la determinacién de las cargas de sismo que se
puede encontrar en otros textos especializados, y se asume que se aplican, en generdl, las
acciones estéticas que | os reglamentos sefialan para simular la accion dinamicade sismo en una
edificacion. Sin embargo, se tratardn algunos temas relacionados con € comportamiento de
conexiones sometidas a las propias de las cargas de sismos.

De acuerdo a las Especificaciones AISC-LRFD o AISC-ASD se definen tres tipos de
conexiones (Ver Pag. 9- 1).

1. Completamente Restringidos, llamado también de Conexidn Rigida, de Portico Continuo o
Conexion continuay que se designacon lasletras FR.

2. Sin Redfriccion, [lamada también Extremo Libre o de Pértico no Continuo, o Apoyo
Simple o Extremo Articulado.
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3. Conexion Semi-rigida, llamada propiamente Parcia mente Restringida PR y cubre aquellos
casos en que se puede predecir la rotacion de una conexion cuando se conoce e momento
aplicado.

En & Capitulo 1 de este texto, cuando se explicaron los diversos tipos de estructuras de
acero gue se pueden dar en la actualidad (Pag. 1-18) se definieron los Pérticos, Armadurasy las
Estructuras Espaciales.

En los Porticos se acostumbran a usar las conexiones rigidas o las semi-rigidas. Esopinién
del autor de este texto que en zonas sismicas no deben emplearse las uniones parciamente
restringidas, en especia en agquellos porticos que dependen de la rigidez de sus nudos para su
estabilidad lateral, como ocurre en € caso de sismos, por e desconocimiento que aln se tiene
del comportamiento de estos nudos para la accion de dichas cargas. En agquellos porticos en que
se empleen sistemas de arriostres verticales para controlar 1os desplazamientos laterales de la
edificacion, es preferible emplear conexiones simples cuyo comportamiento es conocido y que
se acoplabien con € de los arriostramientos verticales.

Las Armaduras tienen nudos simples ya que sus elementos solo trasmiten acciones axiales
en sus miembros.

11.2 DESCRIPCION Y DETALLES IMPORTANTES DE LOS TIPOS MAS
COMUNES DE ESTRUCTURAS DE ACERO

En e Reglamento Nacional de Construcciones se creyd conveniente clasificar las estructuras de
acero, parad estudio de su comportamiento sismico, en tres grupos.

a) Edructuras de cubierta: con cargas livianas, para cubrir luces apreciables y de un piso;
como gapones, coberturas de locales para deportes, auditorios, locales para industrias
livianas, hangares, etc.

b) Estructuras de 2 a 3 pisos: generalmente con cargas livianas en € piso superior y cargas de
cierta consideracion en los pisos inferiores;, como edificios para industrias, oficinas o
depdsitos de almacenamiento.

c) Edificios de pisos multiples: con cargas significativas, como edificios para vivienda o para
oficinas.

La razon para esta clasificacion se debi6 a la necesidad de establecer pautas de disefio
antisismico que son comunes en cada una de estas edificaciones. Se pasa a continuaciéon a
describir algunas de las consideraciones més importantes en cada uno de los grupos arriba
mencionados:
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11.2.1 Estructuras de cubierta

Su caracteristica mas importante es que son cubiertas con planchas de peso liviano de las que se
espera accion de diafragma cas nula. Los elementos resistentes (columnas, vigas) pueden ser
integramente g ecutados en acero o tienen columnas de concreto como soporte de las armaduras.

Para este grupo de estructuras es dificil que las cargas horizontales de sismo sean més
importantes que las cargas provenientes de la accion del viento. Lo que se tratarg, a
continuacion, puede ser aplicable también a casos en los que, € viento, (Ver Pag. 1-7) tiene més
importancia que la accion del sismo.

En ninguna combinacién de cargas de las Especificaciones AISC-LRFD se considera la
accion smultaneade Viento o Sismo. (Ver Pag.1/22).

En e caso de una solucion con columnas de perfiles de acero de ama llena, que se
aportican con armaduras, es conveniente €l uso de las llamadas "patas de galo" que son
puntales a 45 grados, aproximadamente, que se colocan en las esquinas del portico para asegurar
larigidez de dicho nudo paralas cargas laterales.

Columna de
concreto armado

FIG. 11.1

En & caso de columnas de concreto combinadas con armaduras de acero no se puede
confiar en launion del apoyo de la armadura con la columna de concreto parala distribucion de
los efectos de |as cargas lateraes entre la armaduray las columnas, ya que interviene una serie
de efectos alin no suficientemente estudiados. Por otro lado, siempre se ha procurado isostati zar
laarmadura por medio de apoyos dedlizantes, |0 que haria confiable solamente a apoyo fijo. En
estos casos es conveniente suponer, de manera conservadora, que la carga que simulala accién
del ssmo sobre la armadura se encuentra aplicada en la parte superior de la columna y
considerar a ésta como un cantiliver.
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En e caso de los Ilamados Porticos Rigidos de ama llena de un piso (ver un Ejemplo en
Pag. 8-31), como su nombre lo indica, es conveniente & empleo de nudos rigidos en las
esquinas y en e centro con e objeto de que € portico resista por flexion la accién de la cargas
laterdles (Ver Pag. 9-23 donde se disefia una conexidn rigida de esguina para este tipo de
construccion que asegura un adecuado comportamiento y ductilidad necesaria en dicha zona del
portico). Este tipo de pértico es muy ductil y parece ser adecuado s se considera un Factor de
Reduccion Rq del orden de 6 u 8 en laformuladel cortante basal que indica el Reglamento Na-
ciona de Construcciones parasimular la accién del sismo.

%
Fig. 11.2

Frecuentemente los Pérticos Rigidos de un piso son requeridos para soportar también cargas
provenientes de Puentes Grlas a una determinada atura. Ver Fig. 11.3. Viene la pregunta
¢Cud esla Combinacion de Cargas adecuadas para considerar la ssmultaneidad de las acciones
transversales del Puente Gruiay las acciones de sismo actuando simultaneamente? Al particular,
las Combinaciones A4.2, A4.3, A4.5y laA4.6 parecen ser las aplicables.
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Paralas acciones de los sismos en ladireccion longitudinal de las estructuras de acero con
cubiertaliviana es necesario contar con un sistema formado por crujias arriostradas como se
muestraen laFig. 11.4 y que selogra con laformacion de armaduras cuyos elementos son: las
columnasy vigas como bridas, las Ilamadas correas dobles como montantesy los
arriostramientos en X como diagonales. Con relacion a estas Ultimas, se acostumbra emplear
varillas lisas con extremos roscados y conexiones de extremos cuyo detalle requiere tuercay
contratuerca.

A continuacién se presenta un andlisis para la determinacion de las fuerzas en las diagonaes de

las paredes asi como € desplazamiento horizontal de la parte superior de las columnas por
accion de las cargaes laterales en e caso en que consideran que funcionan solo los elementos en

traccion: (Ver Fig. 11.5)

Por equilibrio de fuerzas horizontales:

o HL
'~ cos a EA

H =N cos o N = H/cos o
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HL

El desplazamiento horizontal ser& A =Aj/cosou= —————
esp i / cosot o EA

) Hh
" EA cos’a sena

También: A

Fig. 11.6

Parad calculo delos esfuerzos en las diagonales, en laFig. 11.6, setiene:

H:ZHi ................ (B)
donde Hi = Nj cos q;

ih
Se sabe que: A= H2
EAi cos'ai Senai

como & desplazamiento lateral es el mismo paratodas las crujias, A=A

despgjandoHien (T ):

2
i Seng; i
Hi:cosa haEAA

introduciendoen ( B ):

S ( cosas senaEA )
h

A

H=

despejando A, setiene:
Hh

> ( cosai senai EA )

A=

para una determinada diagonal, igualando ( T ) con laexpresién anterior y despegjando Hi:

HA: cos’a: sena;
Y [ A cosa: senar)

Hi=
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el esfuerzo en ladiagonal es:

H Ai cosa; seng;
> [ A cosa; sena)

Ni = Hi / cosx; =

Segun AISC-LRFD, la carga factorizada H, por ssmosera Hy=15H

Se debe cumplir que:

Nui < ©Pn
donde
¢ =075
Pn = Fou*0.75 Ap, Siendo Ay € areade lavarillay Fou € esfuerzo de rotura del materia ( Ver
Pag. 4-2).

Por otro lado € desplazamiento horizontal recomendado para acciones de sismo no debe
sobrepasar /500 con cargas de servicio.

11.2.2 Estructuras de 2 a 3 Pisos

En este caso las cargas debidas a sismo, viento (o las cargas provenientes del frenado
longitudinal de los puentes gruia) pueden ser apreciablesy conviene emplear angulos, Tees o
cualquier otro tipo de perfiles paralos sistemas de arriostramientos en X. Se debe considerar la
resistencia de dichos perfiles no sélo paralatraccion sino también en lacompresiéon. Paralos
elementos diagonal es que trabajan en compresion y traccién ciclica es preferible, paraun meor
entendimiento, que se presente e estudio considerando |o que ocurre en uno de |0s pisos.
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La diagonales estdn conectadas en € centro y se puede decir que la diagona en traccion
contribuye a la resistencia de la diagonal en compresion como un apoyo €elastico, por lo que se
pueden dar dos casos extremos de pandeo:

a) Sik=0/(cons. dd resorte), entonces K = 1.0 (factor de long. efectiva) y € pandeo eéastico
de ladiagonal en compresion es:

77 El.
Cee= > =Ce «y
L
b) S k=oc,entoncesKk =05Yy:
4 77 El.
Cee= |_2 =4Ce

Se observa que € factor de longitud efectiva esta dado por:

_ |Ce
K—\/; ()

Timoshenko demostré que no es necesario que k sea o para que € elemento en compresion
tenga un factor longitud efectivade K = 0.5,

estevalor parak es. Kiim = 162 El/L>
Si sedefinelarigidez del resorte en términos no dimensional es como:

T =KkL/Ce (©)
y combinandola con laecuacion (1) y las dos anteriores, € valor limite es:

Tiim = Kiim (L/Ce¢) = 16

Adoptando unavariacion linea entre T y cé’e , Setiene:

e

Ce= (1 + 3T/16) Ce<4Ce (4)

Hay unarelacion exacta que no setrataen estetexto. EnlaFig. 11.8 se muestraestarelacion.
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Coe.
Ce
4.0 +
P \
Solucidn | 7 ;
301 exacta Py |
P '&Soluci'o'n
aproximada
- (Ecuacidn 4)
2.0 1 ‘
// ‘
y |
!
\
1.0 f 1 1 |
0 4 8 12 16 20
T
Fig. 11.8
Usando lasrelaciones (2) y (4), € factor de longitud efectiva ser&:
K 4 0.5
= 57— 20
~J16+3 1 ~
EnFig. 11.9 semuestraestarelaciénentre K y .
1.0
0.9+
0.8 +
K
0.7+ \\
0.6+
\\
0.5 : : \
0 4 8 12 16 20

Q)
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Para determinar los parametros k y t que ofrece la diagonal en traccién como apoyo de resorte
al medio del elemento en compresién se presenta la Fig. 11.10 de un miembro prismético en
traccion T y con la carga transversal Q trasmitida a la diagonal en traccién por la diagonal en
compresion.

| 0.5L 0.5L |

Fig. 11.10

La ecuacion diferencia del equilibrio es clasicay no seré repetida en este texto, pero larigidez
transversal o rigidez del resorte suministrada por la diagonal en traccién se obtiene de la
solucién de dicha ecuacion y esta dada por:

3

- 3 v
k=(16EI/L") (v-tanh v )
donde
V2 = (LI2)% (T/EN) (6)
Combinado las ecuaciones (1), (3) y (6):
2 Ve
T =(16/m%) (1le) (v-tanh v) (7
En un arriostramiento diagonal, ambas diagonales son idénticas, por loquelt=1lc=1 yla
anterior expresion puede escribirse como:
3
— 2 4
© = (16m) (v-tanh v )

gue se puede aproximar por:

1 =16/1° (3+1.09V?) )
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Lasecuaciones (7) y (8) pueden verseenlaFig. 11.11 y compararse.

A

/

Ecuacidn /
Exacta(7) )4

Y
T Z
20 | \ //
Y/,
/\/ Ecuacidn
/// Aproximada
Y (8)
40 1
/ 1 : : 1 v
0 20 40 60 80
Fig. 11.11

Se debe comprobar s e rango 0 < vZ< 80 esd rango préctico donde se puede aplicar esta
aproximacion.

Ambas diagonales no deben exceder en su relacion de esbeltez parael pandeo fueradel plano de
200, esdecir:

L/2
r

< 200
(L/2)* < 40000 I/A 9)

latraccion maxima en ladiagona es A.Fy, e modulo de elasticidad del acero es E = 29000 ks,
y combinando la ecuacién (6) con la (9):

vZ < (40000 I/A) A.Ry/El = 1.38 Fy

Si se usara un acero con Ry, = 58 ks se observa que v = 1.38*58 = 80, por |o que cae dentro del
rango.

Ahora, continuando con la expresion aproximada (8) y combinando las expresiones (1), (3), (6)
y (8) resulta:

k=Cet/L=48EI/L +4.36 T/L (10)
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Es interesante observar que cuando T =0, k eslarigidez flexionante de unaviga

Laexpresion (6a) puede ser escrita como:

vZ = (nL/2)? =247 TICe

1% El

gue introducida en la ecuacion (8) da:

T1=486+436T/Ce

y delaexpresion (2):

Ce = K2 Cce

T
laformulaanterior se convierteen 1 =4.86 + 4.36 [ K2 G j

gue combinandola con la expresion (5) se obtiene:

0.428
Ce ! T

K= \/ 0.523- >05

Los sefiores Picard y Beauliau comprobaron la validez de estas férmula mediante pruebas que
reportaron en e AISC Engineering Journal del tercer trimestre de 1987.

Desde que € portico mostrado en la Fig. 11.7a es eléstico hasta que haya pandeo en la
diagona en compresion la relacion Ce/T es igual alarelacion C/T de la compresion y de la
traccion que indica un andisis eldstico del pértico, por lo que la anterior expresién puede
escribirse en lasiguiente forma:

0.428
C/T?>

K = J 0.523- 05 (11)

Estaformula se dibuja como se muestraen laFig. 11.12.
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0.75
| Kmax=0.72 ]
0.70
—
—
0.65 _
K /VEcuoadh (11)
0.60
0.55
/Vhye
) |
O'SOO 2 4 6 8 10 12 14 16

Fig. 11.12

En laFig. 11.12 se observa que cuando C/T es mayor que 1.6, conforme crece la relacion C/T,
K crecey llegaa ser Kmax cuando C/T esinfinito, es decir cuando T = 0 y so0lo existe larigidez
flexionante en ladiagonal en traccion.

Vickers obtuvo una expresion para C/T considerando la deformacion elastica del portico
mostrado, y que eslasiguiente:

cosd
A,/ A(1+A [ A, senf)

CIT=1+

donde
A Areade arriostramiento
Ac, AbAreasdelascolumnasy delaviga

En un pértico tipico & area de las columnas Ac es mucho mayor que el de las diagonalesy send
es menor que launidad, por |o que laanterior expresion puede simplificarse a:
CIT =1+ (A/Ap) coso

2.0
18 S
P S I A
. =
Tl K:%S 2
| (ver Fig.
11.12) _— 60
1.2
—
]
1.0 A/ny
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Se sabe que A/Ab es menor que la unidad en la mayoria de casos précticos por o que C/T es
menor que 1.6 y por tanto, K = 0.5 como se notaenlaFig.11.13

Como conclusién se deduce que, en la mayoria de |os casos préacticos, se puede considerar
K = 0.5 sempre que las diagonales se unan a centro sin cortarse por medio de cartelas que
disminuirian las resistencia del elemento en compresion.

Queda, sin embargo, la duda del comportamiento del arriostramiento en X cuando se le
aplican cargas ciclicas cuya magnitud puedan producir pandeos en las diagonales.

Al particular los sefiores ElI-Tayem y S.C. Goel hicieron pruebas con diagonales de angulos
de lados iguales y cuyo informe se presenta en AISC-Engineering Journa del primer trimestre
de 1986. EnlaFig. 11.14 se muestra € sistema de pruebas, asi como un detalle del especimen
probado.

B e s
1 A LG
Especimen
Q L e
kil A
1 T | |

7

Detalle de SECCION A-A

P N

Especimen

Fig. 11.14
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A dicho especimen se aplicd una carga ciclicaen laforma que se muestra generando los lazos
de histéresis (Ver laFig. 11.15). Estoindicaque € sistema dispersa energiaen forma estable
sin pérdida de capacidad cuando las cargas maximas aplicadas no sobrepasan un maximo valor
dado.

Carga (kip)

Especimen
ciclos:1-3

3

Desplazamiento A /x
y

—-28 +

Diagonal 1=3 e Resultados
AISC Diagonal 2—-4 A Experimentales

3 4
.6 |
For
P
v
2 1
2
.0 | | | | | | | |
50 60 70 80 90 100 110 120 130

KL/rZ

Fig. 11.16
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Después de probar € sistema con una carga creciente hasta llegar a pandeo del elemento en
compresion.  Los resultados experimentales se compararon con los indicados por la curva de
resistencia de columnas dada por € AISC; sus resultados se muestran en laFig. 11.16.

Lamedidadelacargaen € instante del pandeo mostré que éste se produce cuando la curva
de pandeo tiene una longitud de onda no superior alamitad de lalongitud de ladiagona, lo que
comprueba lo indicado por los sefiores Picard y Beaulieu, es decir K = 0.5 es € factor de
longitud efectiva.

En resumen, se puede decir los elementos diagonales de un sistema de arriostramiento en
X se pueden calcular considerando gue lalongitud efectiva de pandeo de |os miembros es igual
alamitad delalongitud del arriostramiento.

11.2.3 Estructuras multipisos

La principa caracteristica de estas estructuras es que tienen pisos de losas de concreto que
suponen diafragmas rigidos que aseguran un desplazamiento Unico del entrepiso en cada
direccion de la edificacion. Debe tratarse de conseguir que € centro de gravedad coincida con
el centro derigidez del piso paraevitar torsién del mismo que afectan alas columnas de acero.

Este es d tipo de estructuras donde se presentan muchas variedades de sistemas como se
pasa adescribir.

a) Particos sin arriostramientos:  Ver Portico 2 por gemplo, en la Fig. 11.17. Estos
dependen integramente de larigidez de los nudos para su estabilidad |ateral.

- Tzr _Zr _17_ _17_
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b)

Se emplean conexiones con nudos rigidos como se describe en & Capitulo 9. Son
estructuras dictiles y se debe cumplir con € indice de deflexion lateral:

5/h < 1/500
para conseguir unarigidez lateral que evite lafala de e ementos no estructurales, donde:

) desplazamiento lateral del piso, con cargas de servicio, y
h aturadel entrepiso.

Se debe procurar siempre ubicar crujias con arriostramientos en los planos de los ges
débiles de las columnas para megjorar la seguridad y la economia de la edificacion, por
giemplo en portico A, como seveen laFig. 11.17.

Pérticos con arriostramientos: Para edificios de mayor atura sera necesario el empleo de
arriostramientos verticales para seguridad contra las acciones lateraes y en especia para
controlar las deflexiones laterales. Estos arriostramientos se colocan en una u otra
direccion, en porticos ubicados de tal forma que se impida excentricidades notorias del
centro de rigidez con respecto al centro de gravedad, que se comento anteriormente.

T ey
e P.A.

Fig. 11.18

Como no todos los pérticos tienen simultaneamente arriostramientos verticales y como € piso
es un diafragmarigido, se tienen, entonces, dos tipos de porticos.
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Pdrticos arriostrados y los Porticos soportados.  Los primeros son los encargados, ademas de las
cargas de gravedad, de tomar las cargas laterales debido a que las crujias arriostradas son mucho
mas rigidas. Los porticos soportados sdlo toman las cargas verticales, ya que su rigidez lateral
notoriamente menor que la de los arriostrados hace que sean soportados por éstos para latoma
de cargas horizontales.

Se debe procurar siempre usar conexiones rigidas con € objeto de mantener unareserva de
ductilidad en zonas sismicas. (ver Cap.9)

Hay distintos tipos de enrgjados para |os arriostramientos verticales como se observa en la Fig.
11.19:

XXX
NN/

(a)

N/
N/
N/
/ N\

(d)

—
o
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—
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Fig. 11.19a Arriostramiento en X, cuando la distancia entre columnas de las crujias no es
grande. Las conexiones alos nudos son méas complicadas.

Fig. 11.19b Arriostramiento en N, cuando se requiere espacio para el paso libre.

Fig. 11.19cy Fig. 11.19d Arriostramiento en V, cuando la distancia entre columnas pasa de 6.0
m. EnlaFig. 11.19¢c hay espacio centrd libre. EnlaFig. 11.19d los arriostramientos tienen una
traccion inicial proveniente del peso en € apoyo central en laviga, que disminuye €l efecto dela
compresion de las cargas lateral es sobre |as diagonal es.

Fig. 11.19ey Fig. 11.19f Arriostramiento excéntrico, patrocinado por Popov de la Universidad
de Cdlifornia, Berkeley, con € objeto de producir rétulas plésticas localizadas y disipar energia
atravésdeéllas.

Para edificios de gran altura se recomienda € uso de las llamadas Soluciones Tubulares (Ver
Fig. 11.20) que han probado ser muy apropiadas para edificios de gran atura, ya que
comprenden larigidez total del edificio y reparten mejor las cargas sobre € terreno.

Se encuentran arquitectos que conceden la debida importancia a la estructura coma para
lucirla en € exterior. En este caso no es necesario arriostrar internamente los porticos
propiciando un gran espacio libre.

NN

1

|

NN

<

N\
AN

RN

e
e

y
\

Fig. 11.20
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A continuacion se hard una breve resefia de cada uno de los tipos de estructuras mencionadas

previamente con € objeto de presentar sus caracteristicas més importantes, sus ventgjas y
desventgjas.

11.2.4 Porticos con Conexiones Rigidas

Son apreciados porque permiten € paso sin obstrucciones, permitiendo € méaximo de libertad
en e planeamiento interior de la construccion. La integridad lateral de estos porticos depende
grandemente en los nudos viga-columna que tengan suficiente resistencia y ductilidad. Para
poder determinar e comportamiento es preciso establecer un sub-ensamble y estudiar
experimentalmente las zonas achuradas como se hizo en Berkeley. Detdles de dichas
conexiones se dan en la Fig. 11.21 y los resultados de la aplicacion de las cargas ciclicas
mediante |0s |azos histeréticos indican un buen comportamiento. (ver Fig. 11.22)

Se observaque s se usan atiesadores opuestos alasalasy se unen lasadasdelasvigasalas
alas de las columnas se puede obtener una resistencia adecuada durante un buen nimero de
ciclos. Se hanotado que hay una concentracion particularmente alta de esfuerzos cortantes en e
alma de la columna en dentro de los linderos de la conexion por 1o que es necesario reforzarla
con planchas dobladoras o atiesadores diagonales. En & Cap. 9 de este texto (Conexiones
Rigidas) se presentan todos los detalles a cumplir para que esta conexidn sea para que tenga €l
comportamiento que se requiere.

\JA \P \lh \ln ’\
/ B de respaldo
T

AV_ '_VA ’\ B vY—"
PB) FE) N
\JA \P V \lh \ln V
SECCION A-A SECCION B-B
W24x76 Detalle W24x76 Detalle
Junta soldada Junta empernada



11.2 DESCRIPCION Y DETALLES IMPORTANTES DE LOS TIPOS MAS COMUNES ..... 11-21

200 —
100 —
=
2 0
(@]
O
-100 —
—200
\ \ \ \ \ \
-3.0 -2.0 -1.0 0 1.0 2.0 3.0
Desplazamiento (in)
Fig. 11.22 Historia Fuerza—Desplazamiento del especimen

11.2.4 Porticos con Arriostramientos Concéntricos

A menudo es méas econdmico, en vez de usar Pérticos con Nudos Rigidos, € empleo de Porticos
con arriostramientos. Dos de los cuales se muestran en laFig. 11.23. En estos casos se procura
gue en los nudos todos |os e ementos concurran a un solo punto que es denominado € Punto de
Trabgo.

Fig. 11.23
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Cuando se emplean estos tipos de arriostramiento es conveniente observar las
recomendaciones del Uniform Building Code (UBC) que establece que € Indice de
Desplazamiento lateral de las estructuras de acero con arriostramiento no sobrepase a 0.005;

asimismo es preferible usar conexiones rigidas para asegurar una reserva de ductilidad adecuada
paralas zonas de alta sismicidad.

Fuerza Lateral (kips)

Desplazamiento Lateral (in)

Fig. 11.24 Lazos Histeréticos para pdrticos arriosfrados

Popov, en Berkeley, someti6 a prueba un sub-ensamble en escalade 1 a 3 para cargas ciclicasy
obtuvo los resultados que seven en laFig. 11.24.

En efecto este especimen, que se disefid de acuerdo a UBC, se comportd bien hasta un
desplazamiento doble que e recomendado.
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11.2.5 Porticos con Arriostramientos Excéntricos

Cuando se impone una excentricidad deliberada para que uno de los elementos en una conexion
no se encuentre en un sélo punto con los demas, se originan los Porticos con Arriostramientos
Excéntricos como seven en laFig. 11.25.

Fig. 11.25

Las vigas cortas que se forman por la excentricidad de los arriostramientos, se denominan
edlabon de cadena o simplemente "edlabon™.

Al sdleccionar una configuracion, es esencial tener en mente la formacién de un
mecanismo de colapso cinemético que pueda experimentar desplazamientos relativamente
grandes entre sus extremos, como se muestraen laFig. 11.26.

Za
A
/.

IR

Fig. 11.26 Mecanismo de colapso para un pdrfico
cargado en dos direcciones opuestas
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Edahones de corte:

Para los eslabones que se forman en la cercania de las columnas, se necesita tener la suficiente
capacidad de resistenciaalafluenciaa corte. Es por ello que se requiere refozar dicho eslabdn
como se muestraen la Fig. 11.27. Asi se obtiene un comportamiento seguro como se observa
en la relacion desplazamiento-capacidad en una estructura de prueba que sugiere una buena
absorcion y disipacion de energia que & sismo introduce en la estructura.  Se recomienda
colocar los atiesadores en e almacomo seindicaen laFig. 11.27.

W14x111
¥ L de moniaje

W14x53

FQ. FQ. FQ. | Atfiesadores en
un solo lado

— 361) B

Fig. 11.27 Detalle sugerido para un Eslabdn de Corte
Soporte Lateral en Seccidn B

Edabones con momentas:
Para | os edlabones gque tienen unalongitud mayor que dos veces € peraltedelavigao 5 vecesd

ancho del alase desarrollarén rétul as plasticas de momentos en sus extremos.

B P Atiesadores B

s NN

Fig. 11.28 Eslabdn tipico con Rdtulas de Momentos Pldsticos
en sus exifremos. Soporte Lateral en Secciones
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Para edabones de longitud mayor de 2d y menores de 4d se aplicardn los mismos
requerimientos de atiesadores que se indican para edabones de corte, excepto que los
atiesadores cercanos a los extremos serén ubicados a una distancia no mayor que € ancho del
adadelaviga Paraedabones de momentos de longitudes entre 4d y 6d solamente es necesario
suministrar atiesadores de extremosigual a ancho del adade laviga, en ambos extremos. Parece
no ser necesario & uso de atiesadores cuando lalongitud del edlabdén de momentos es mayor que
6d.

Cudquiera que sea d tipo de edabdn no hay que descuidar arriostres laterales para
prevenir & pandeo lateral-torsiona en las aas.

Para estar seguros que los arriostramientos diagonales no sufran pandeos antes que se
formen los edlabones desarrollen su capacidad de fluencia en corte o plastificacion por flexion,
es conveniente que dichas diagonal es sean disefiadas para una resistencia que supere en un 50%
alaresstencia que se espera que se llegue con los el abones.

e oS pi e edificiosd :
- Los Particos de Conexiones Rigidas suministran una solucion muy flexible a

planeamiento interno del edificio, ya que no se tienen obstrucciones. Las conexiones
deben seguir las recomendaciones de disefio que se indican en € Cap.9. Este sstema
estructural, bajo la accion de cargas sismicas excesivas, pueden causar dafios a €ementos
no estructurales. Para prevenir esto serd necesario controlar € desplazamiento lateral de
los porticos para que tengan un indice menor a 0.005; en algunos casos sera necesario
incrementar € tamafio de las vigas, dando origen a soluciones no econdémicas. Cuidado
especia se tendré con € interior de la conexién reforzandola con planchas dobladoras o
atiesadores diagonales. (Ver Cap. 9).

- Los Particos Arriostrados Concéntricamente proveen un excelente sistema estructura en
regiones de bga o moderada probabilidad de ocurrencia de sismos, sin embargo, pueden
significar obstrucciones para la ubicacién de puertas o ventanas. Para severas acciones del
sismo hay posibilidad de pérdida de capacidad de los arriostramientos por la accién de
cargas ciclicas. Es conveniente disefiar con un cierto exceso dichos arriostramientos y con
un cuidado especial, sus conexiones.

- Los Particos Arriostrados Excéntricamente parecen ofrecer excelentes ventagjas sobre los
arriostrados concentricamente. Un pértico de este tipo es muy rigido y liviano para cargas
moderadas de sismo y y muy dctil en cargas grandes que pueden ocurrir durante la
ocurrencia de un sismo severo extraordinario. Pueden llegar a ser tan ductiles como los
porticos de conexiones rigidas pero con menor tamafio de las vigas. Se puede esperar, en
cargas severas, que los pisos en las zonas de los edabones sufran considerable des-
plazamiento con algunas fracturas del piso.


www.elsolucionario.org

11-26 DISENO ESTRUCTURAL EN ACERO LUIS F. ZAPATA BAGLIETTO

11.3 CONSIDERACIONES SISMICAS PARA EDIFICIOS DE ACERO DEL
INSTITUTO AMERICANO DE LA CONSTRUCCION EN ACERO

En Junio de 1992 dicho Instituto hizo efectivo sus Pravisiones Sismicas para Edificios de

Acero, es decir, normas para € disefio de estructuras de acero a ser construidas en zonas de
riesgo sismico. En este texto se comentaran, brevemente, las que son aplicables bgjo lafilosofia
del Disefio por Factores de Cargay Resistenciadel AISC-LRFD.

Estas nuevas normas deben ser aplicadas en conjunto con las establecidas para zonas no
sismicas. Laintencion es establecer pautas para que los miembros estructurales resistan las fuer-
Zas que se originan en Sismos y estan basadas en la posibilidad de que, los miembros y sus
conexiones, disipen energia sin colapsar en larespuesta del rango no lineal de las estructuras.

En primer término se establece un cuadro de Categorias de Comportamiento Sismico
relacionado con los Grupos de Exposicion al Riesgo Sismico de las Construcciones, la
Aceleracion Relacionada con € Pico Efectivo de la Veocidad, Ay, y se establecen 5 tipos de
construcciones A, B, C, Dy E. Excepto e grupo que se denominalll-C, y las Categorias D y E,
gue tienen especiaes recomendaciones, todas las demés pueden ser disefiadas por las Especi-
ficaciones AISC que se venian aplicando hasta esa fecha.

A continuacion se presentan dos tablas donde se precisa d tipo de edificacion que las
nuevas normas cubren.

Tabla 11.1 Grupos gue se relacionan con el Riesgo Sismico

Grupo Tipo de Edificacion

1] Edificios que encierran instalaciones que son necesarias
para la recuperacion post-sismica y que requieran cuida-
dos especiales para el acceso y su funcionalidad.

Il Edificios que constituyen un peligro especial al publico
debido a su uso.

Todos los demas edificios que no se clasifican en Il y II.
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Tabla 11.2 Categoria de Comportamiento al Sismo

Grupo de Riesgo Sismico
Valor de Ay

0.20 < Ay
0.15<A,<0.20
0.10<A,<0.15
0.05<A/<0.10

Ay <0.05

>mW OO0
> W OO0
>0 00m

Las normas sismicas del AISC se describen ahora en once Seccionesy que son:

Alcances.

Comportamiento Sismico.

Cargas, Combinaciones de Cargas y Resistencias Nominales.
Indice de desplazamiento de entrepisos.

Materiales.

Normas para Columnas.

Normas para Porticos Ordinarios con Nudos Rigidos.
Normas para Porticos Especia es con Nudos Rigidos.
Normas para Edificios Arriostrados Concéntricamente.
Normas para Porticos con Arriostramientos Excéntricos.
Seguridad de calidad.

POOONOOR~WNE

B

Como sucede con las normas modernas de construccion, se adicionan, asimismo, sus
Comentarios para aclarar € correcto significado de la misma o comparar sus resultados y
alcances con |o que se pretende normar.

Las Secciones de las Provisones mencionadas constituyen realmente modificaciones y
precisones a las Especificaciones AISC-LRFD 1986 y son € resultado de un trabgo
encomendado a equipo del Profesor Popov, que durante afios, habia investigado €
comportamiento de las construcciones de acero en la Universidad de California, Berkeley.

Es la primera vez que AISC edita normas para las edificaciones en zonas sismicas. Es
opinion del autor de este texto que, e comportamiento defectuoso de varios edificios de acero
durante & sismo de Setiembre 1985 en la ciudad de México, ha influenciado para que e AISC
se esmere en establecer pautas especiales para € disefio de estructuras de acero en zonas
sismicas.

Volviendo a caso de las Estructuras de las Categorias |1l C, y D y E, se establecen normas
se detalan en las Secciones 5, 6, 7, 8, 9 y 10, que no es preciso repetir en este texto. Es
interesante hacer notar que los sistemas de arriostramiento tipo K solo estan permitidos para
edificaciones de pocos pisos.
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Las Combinaciones de Cargas, que se trataron en € Capitulo 1 de este texto, son iguaes a
las indicadas en las nuevas Provisiones, excepto para las combinaciones que se relacionan con
el sismo; asi la nueva forma de presentar las Combinaciones es.

Eorml ~ombinacic
35 (A4.5) 12D+10E+05L +02S
3.6 (A4.6) 09D+ (LOE013W)

Ahora se incluyen también |os efectos ortogonales del sismo en € andlisis.

En ciertos casos, se usara una carga horizontal por sismo amplificada, 0.4R.E, mayor que
1.0, en vez de 1.0 E, donde R es € coeficiente de respuesta que indica € Cddigo
correspondiente.

En ambas combinaciones anteriores, se nota una diferencia sustancia con relacion al factor
1.5 que se usaba para E en AISC-LRFD 1986. Esto se debe a que, estas Provisiones estan es-
critas para las cargas debidas d ssmo que se indican en las nuevas "Normas para Cargas
Minimas para Construcciones, ASCE" que aparecio en Marzo de 1993 y que varia,
sustanciamente, de lo que ANSI-58 indicaba anteriormente para € efecto sismico. Habra que
esperar 1o que indique e Reglamento Nacional de Construcciones en su nueva version del
Capitulo de Cargas de Sismo, aqui en Peru.

No se varian las Resistencias nominales establecidas en las Especificaciones Al1SC-1986,
sin embargo, se exige que las columnas en porticos que resisten sismos, deberan cumplir los si-
guientes requerimientos:

- Paracargas de compresion axial:

1.2P3+05P +0.2Ps+ 0.4 R.Pe < ©cPr
sendo 0.4R mayor oigua al.0

- Paracargas detraccion:
0.9 Pd -04 RPeS (Pcpn
Estas no necesitan exceder cualquiera de las resistencias siguientes:

1. Lamaximas cargas transferidas a la columna, considerando 1.25 veces las resistencias de
laviga conectada o elementos de arriostramientos de la estructura, o

2. El limite determinado por laresistencia de la cimentacion al momento de volteo.
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Por otro lado, se imponen limitaciones més severas para las relaciones ancho-espesor de
los elementos constituyentes en compresion de las secciones de los perfiles, laminados o
soldados Ap, como seindicaen laTabla 8.1 que se extracta a continuacion:

Descripcion del Relacion relacion limite
elemento ancho-espesor Ap
Alas de perfil |y b/t SZIJEy
canal en flexion
1.54 p,
Pu/epPy <0.125: 520 //F (1 -
Almas en flexion wPRTy = ﬁ ( @, Py )
combinada con h/tw
compresion o3
Pu
PuooPy > 0.125: 191 /-/F, (2.33-— ) 2 —
u y \/7)’ ( wb Py \/Ey
F enks

NOTA.-  Estando Perti en Zona Sismica, en la Tabla de Seleccion de Perfiles para Flexion, se
han considerado los limites Ap agui indicados, para establecer los perfiles
compactos.

Por otro lado, en |as Provisiones se establece una serie de restricciones para las conexiones
de nudos, sean estos tipo FR o PR. Asimismo, se indican limites para la relacion de esbeltez de
los arriostramientos en aguellas construcciones cuya resistencia depende de |os mismos en caso
de sismo, como por gemplo:

L/r < 720/ /Fy 1 (120, parael caso de acero A36)

También se limita la resistencia de |os arriostramientos que se disefian para compresion a 80%
delaresistenciade disefio indicada en € Capitulo 6 de este texto.

Las conexiones de |os arriostramientos deben cumplir una serie de requisitos parafallas de
fractura, asi en € caso de una conexidn empernada se debe cumplir:

12 a p,

Ae ! Ag2
@, Pn

donde
Ae Areacefectiva, como seindicaen e Capitulo 3 de este texto.
Ag Areatota.
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o  Fraccion de la fuerza en @ miembro a ser transferida a través de una seccién neta
particular.
¢t Factor especial paratraccién, en este caso: 0.75.

Se contemplan, también, las resistencias a obtener en las cartedlas, en especia € problema
del pandeo local de las mismas.

En e caso de porticos excéntricamente arriostrados se dan |os refuerzos para los edlabones
de corte y de momentos que forman las rétulas que disipan la energia en este tipo de construc-
cion.

Finalmente, para asegurar la buena calidad que debe tener € trabgo, se obliga a que toda
conexiéon soldada acanalada de un elemento en traccién de los porticos resistentes a sismo,
deberan ser sometidas a pruebas de ultrasonido u otra aprobada.

Siendo este Acapite, un breve resumen de lo que deben cumplir las estructuras de acero en
zonas sismicas, se termina indicando que gracias a estas Provisiones ya existe un excelente
conocimiento de todos | os detalles para que una estructura sea segura en zonas sismicas.



