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Presentacion

Esta primera version de éstos apuntes sobre disefio de estructuras metdlicas son
una recopilacion bibliografica libros de texto, articulos técnicos y reglamentos de
diseno relacionada con el tema de las Estructuras Metélicas, empleando la
filosofia de Disefio por Factores de Carga y de Resistencia (LRFD), y no se
pretende con este documento sustituir dichos materiales. En este sentido, el
objetivo de estos apuntes es proporcionar al lector un compendio de dichos
materiales (ciertamente escasos) y por consiguiente, no se profundiza durante el
desarrollo de los temas. En estos apuntes no se presentan ejemplos, pues
considero que éstos se deben desarrollar de manera conjunta entre el profesor y
el estudiante para una mejor comprension de los temas. Cabe sefialar, que el
sistema de unidades que se emplean en estos apuntes es el inglés, de acuerdo a
las especificaciones del AISC-LRFD.

La intencidon de estos apuntes revisarlos periddicamente e introducir las nuevas
filosofias de disefio de estructuras metélicas.

Victor Escalante Cervera
Santo Domingo, R. D. 2003
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13 In#ro#iuccﬁ()n

Hoy en dia, los aceros estructurales son uno de los materiales de construccion de
mayor importancia a nivel mundial. Por muchas caracteristicas deseables, los
aceros estructurales han llevado a que se utilicen en una gran variedad de
aplicaciones. Estan disponibles en muchas formas de productos y ofrecen una
alta resistencia inherente. Tienen un modulo de elasticidad muy alto, de manera
que las deformaciones bajo cargas son muy pequefias. Ademads, los aceros
estructurales poseen una gran ductilidad (capacidad a deformarse); tienen una
relacién esfuerzo-deformacion unitaria en forma lineal, incluso para esfuerzos
relativamente altos y su modulo de elasticidad es el mismo a tension que a
compresion.

Por tanto, el comportamiento de los aceros estructurales bajo cargas de trabajo
puede predecirse de forma “exacta” por medio de la teoria elastica. Ademas,
como se fabrican bajo condiciones de “control”, garantiza una calidad uniforme.
Los aceros estructurales incluyen un gran nimero de aceros que debido a su
economia, resistencia, ductilidad y otras propiedades son apropiadas para
miembros que se cargan en una gran variedad de estructuras. Los perfiles y
laminas de acero que se destinan para su uso en puentes, edificios, equipos de
transporte, etc., se sujetan en general a las especificaciones de la ASTM
(American Society for Testing and Materials), que suministra “la calidad del
acero” de acuerdo a los requerimientos de la ASTM A6.

Por lo general, los aceros estructurales incluyen aceros con una clasificacion del
limite de fluencia que va de 30 a 100 ksi. Los niveles de resistencia variados se

obtienen por la variacion de la composicion quimica y el tratamiento con calor.
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Para fines de disefio, el Modulo de Elasticidad de los aceros estructurales es de

29,000 ksi (2,040,000 kg/cm?).

1.1. Diagrama Esfuerzo-Deformacion del Acero Estructural

Si una pieza de acero estructural dulce se somete a una prueba de tensién. Esta
comenzara a alargarse. Si se incrementa la fuerza a razén constante, la magnitud
del alargamiento aumentard constantemente dentro de ciertos limites; es decir, el

alargamiento se duplicara cuando el esfuerzo pase de 6 a 12 ksi.

Fluencia eldstica

- Fluencia pldstica ——|+—-—Endurecimiento por deformacion

- Punuo superior de fluencia /
<
[N
AN

Punto inferior de fluencia

Esfuerzo (y = —)

Deformacion (€ = %’ )

Figura 1-1. Curva esfuerzo-deformacion tipico para aceros con bajo contenido de

carbono (Ref. 3).

Cuando el esfuerzo de tension alcance un valor aproximado al 50% de la
resistencia ultima del acero, el alargamiento comenzara a aumentar mas
rapidamente sin un incremento correspondiente del esfuerzo.

El mayor esfuerzo para el que todavia es valida la Ley de Hooke y que puede
resistir el material sin deformacioén permanente se denomina limite proporcional

y limite elastico respectivamente.
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El esfuerzo en el que se presenta un incremento brusco en el alargamiento o

deformacidn sin un incremento correspondiente en el esfuerzo es el esfuerzo de

fluencia. Este esfuerzo es la propiedad mas importante del acero, ya que muchos

procedimientos de disefio se basan en este valor. Dentro de este limite se

presenta la deformacion eldstica. Mas alla de este valor hay un intervalo en el

que ocurre un incremento en la deformacidén sin incremento del esfuerzo. A

dicha deformacion se le conoce como deformacion plastica, la cual es de diez a

quince veces mayor que la deformacion eléstica.

Después de la region pléstica se tiene una zona llamada endurecimiento por

deformacion en la que se requieren esfuerzos adicionales para producir

deformaciones mayores.

1.2 Aceros estructurales modernos

Tabla 1-1. Propiedades de Aceros Estructurales (Ref. 3).

Esfuerzo minimo

Resistencia especificada

Designacion Tipo de Usos de fluencia?, minima a la tension®,
de la ASTM acero Formas recomendados F, en Klb/plg? F, en kib/plg®
1
A36 j Al carbono Perfiles, barras y Puentes, edificios y otras estructuras 36 pero 32 si el espesor 58-80
placas atornilladas, soldadas o remachadas es mayor de 8 plg
AS29 Al carbono Perfiles, placas hasta Similar al A36 42 60-85
Yhiplg
Ad4] De alta resistencia y baja aleacién Perfiles, placas y Similar al A36 40-50 60-70
barras hasta 8 plg
AS572 De alta resistencia y baja aleacion Perfiles, placas y Construcciones atornilladas; soldadas o 42-65 60-80
barras hasta 6 pig remachadas. No para puentes
soldados los de F, = 55 o mayores.
A242 De alta resistencia, baja aleacion y Perfiles, placas y Construcciones atornilladas, soldadas o 42-50 63-70
resistente a la corrosién atmosférica barras hasta 4 plg remachadas; técnica de soldado
muy importante
A588 De alta resistencia, baja aleacién y Placas y barras Construcciones atornilladas y 42-50 63-70
resistente a la corrosion atmosférica remachadas
AS14 Templados y revenidos Placas sélo hasta 4 plg Estructuras soldadas con mucha 90-100 100-130

atencion a la técnica empleada; no
se use si la ductilidad es importante

*Los valores F, varian con el espesor y el grupo (Véanse las tablas 1 y 2 en la primera parte del manual LRFD)

®Los valores F, varian con el grado y el tipo

Apuntes
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Aceros al carbono. Estos aceros tienen como elementos principales de resistencia

al carbono y al manganeso en cantidades cuidadosamente dosificadas. Los aceros
al carbono son aquellos que tienen los siguientes elementos con cantidades
maximas de: Carbono 1.7%, Manganeso 1.65%, Silicio 0.60% y Cobre 0.60%.
Estos aceros se dividen en cuatro categorias dependiendo del porcentaje de
carbono:

1. Acero de bajo contenido de carbono, < 0.15%

2. Acero dulce al carbono (0.15 a 0.29%) Este es el acero estructural de

mayor uso.

3. Acero medio al carbono (0.30 a 0.59%)

4. Acero con lato contenido de carbono (0.6 a 1.7%)
El Acero A-36, con un esfuerzo de fluencia de 36 ksi, es adecuado para puentes
y estructuras atornilladas o soldadas.

Aceros de alta resistencia v baja aleacion. Estos aceros obtienen sus altas

resistencias y otras propiedades por la adicion de columbio, cromo, vanadio,
niquel, ademas del carbono y manganeso. Se incluyen aceros con esfuerzos de
fluencia comprendidos entre 40 y 70 ksi. Estos aceros tienen una mayor
resistencia a la corrosion atmosférica que los aceros al carbono, debido

principalmente por su baja aleacion de cobre.

1.3 Método LRFD (Diseiio por Factores de Carga y Resistencia)

El disefio con factores de carga y resistencia se basa en los conceptos de estados
limite. El término de estado limite se utiliza para describir una condicién en la
que una estructura o parte de ella deja de cumplir su funcién predeterminada.
Existen dos tipos de estado limite: los de resistencia y los de servicio. Los
primeros se basan en la seguridad o capacidad de carga de las estructuras e

incluyen resistencias plasticas, de pandeo, de fractura, de fatiga, de volteo, etc.
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Los segundos se refieren al comportamiento de las estructuras bajo cargas
normales de servicio y tiene que ver con aspectos asociados con el uso y

ocupacion, tales como flechas excesivas, deslizamientos, vibraciones, etc.

Deformacion

0.2% -— — — Resistencia a la tensidn, F,

Aceros aleados térmicamente;

100 acero A514, aleado y revenido

Resistencia minima a la
fluencia F, = 100 klb/plg? Aceros al carbono, de
© alta resistencia, de baja

aleacion; Ad41, AS72

80

60 (b)

Esfuerzo, klb/plg?

Aceros al carbono;
A3l6

(a)
"~ F, = 36 kib/plg?

20 |-

| | | | | | —1
0.05 0.10 0.15 0.20 0.25 0.30 0.35

Esfuerzo, plg por plg

Figura 1-2. Curvas esfuerzo deformacion para diferentes tipos de acero (Ref. 3).

La estructura no solo debe ser capaz de resistir las cargas de disefio sino también
las de servicio en forma tal, que se cumplan los requisitos de los usuarios de ella.
Las especificaciones del LRFD se concentran en requisitos muy especificos
relativos a los estados limite de resistencia y permiten cierta “libertad” en el area
de servicio.

En este método, las cargas de trabajo o servicio, Qi, se multiplican por factores
de carga o “de seguridad”, Ai, que son casi siempre mayores de 1 y se obtienen
las cargas ultimas o factorizadas. La estructura se proporciona para que tenga

una resistencia ultima de disefio suficiente para soportar las cargas factorizadas.
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Esta resistencia se considera igual a la resistencia tedrica o nominal, Rn, del
miembro estructural, multiplicada por un factor de resistencia ¢, que es
normalmente menor que 1. Con este factor, se intenta tomar en cuenta las
incertidumbres relativas a resistencia de los materiales, dimensiones y mano de

obra, etc. En pocas palabras, para un miembro particular se debe cumplir que

27\‘iQi < (I)Rn (1'1)

1.4 Factores de Carga

El proposito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en
cuenta las incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas
vivas, muertas y accidentales durante la vida util de la estructura.
El AISC-LRFD tiene las siguientes combinaciones de carga:
U representa la carga ultima; D son las cargas muertas; L son las cargas vivas; Lr
son las cargas vivas en techos; S son las cargas de nieve; R son las cargas por
lluvia, granizo o hielo, sin incluir el encharcamiento; W son las cargas de viento
y E son las cargas sismicas.

a) U=14D

b) U=1.2D + 1.6L + 0.5(Lr o S o R)
Si se consideran las fuerzas de viento o sismo:

¢) U=1.2D + 1.6(Lr o s o R) + (0.5L 0 0.8W)

d) U=1.2D+1.3W+0.5L +0.5(Lr os o R)

e) U=1.2D + 1.5E + (0.5L 0 0.2S)
Para considerar el posible efecto de volteo:

f) U=0.9D - (1.3W o 1.5E)

1.5 Factores de Resistencia
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Para estimar con “precision” la resistencia ultima de una estructura, es necesario
tomar en cuenta las incertidumbres que se tiene en la resistencia de los
materiales, en las dimensiones, en la mano de obra, etc. Algunas de las
incertidumbres que afectan a estos factores son:

a) La resistencia de los materiales puede variar inicialmente en forma
considerable respecto a los valores supuestos y la variaciéon serd mayor
con el paso del tiempo debido al flujo plastico, a la corrosion y a la fatiga.

b) Los métodos de anélisis estdn sujetos con frecuencia a errores apreciables
0 no se tiene un criterio definido para la estructuracion.

¢) Los fendmenos naturales como sismos, huracanes, tornados, etc., causan
condiciones dificiles de predecir.

d) Las incertidumbres durante el proceso constructivo asi como el maltrato
que puedan recibir las estructuras durante la fabricacion y montaje. Las
cargas constructivas pocas veces consideradas en los andlisis de cargas,
etc.

e) Las cargas muertas de una estructura pueden estimarse con bastante
exactitud, pero no asi las cargas vivas.

f) Otras incertidumbres son la presencia de esfuerzos residuales y
concentraciones de esfuerzos, variaciones en las dimensiones de las

secciones, etc.

Apuntes Pagina 10 de 172



Diserio de Estructuras Metalicas Victor Escalante Cervera

Tabla 1-2. Factores de Resistencia Caracteristicos (Ref. 1)

Situaciones Factores de
Resistencia
¢

Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia 1.00

del alma bajo cargas concentradas, cortante en tornillos en
juntas tipo friccion.

Vigas sometidas a flexion, corte, filete de soldadura con 0.90
esfuerzos paralelos al eje de soldadura, soldadura de
ranura en el metal base.

Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y 0.85
capacidad de aplastamiento en agujeros.
Cortante en el area efectiva de soldaduras de ranura con 0.80

penetracion completa, tension normal al area efectiva de
soldadura de ranura con penetracion parcial.

Tornillos a tension, soldaduras de tapon o muescas, 0.75
fractura en la seccion neta de miembros a tension.

Aplastamiento en tornillos (que no sean del tipo A307) 0.65
Aplastamiento en tornillos A307, aplastamiento en 0.60

cimentaciones de hormigon.

1.6 Tipos de Perfiles de Acero Estructural

De acuerdo al AISC, se tienen las siguientes denominaciones de los perfiles

estructurales mas comunes. Y

W = Viga de Patin Ancho —— |
M = Viga Misceldnea !

S = Viga Estandar Americana X - IT TooX o
C = Canal Estandar Americana _ L |
MC = Canal Miscelanea Y

L = Angulo Viga W

WT = Tee estructural cortado de una W
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MT = Tee estructural cortado de una M

ST = Tee estructural cortado de una S

Estas letras, seguidas por numeros identifican a la seccion particular. Por
ejemplo, W 18 x 50, C 12 x 30, etc. El primer numero indica el peralte de la
seccion y el segundo indica el peso de la seccion en 1b/ft.

Para 4ngulos, se designan por la longitud del ala del angulo y su espesor, L 6 x 6

x oL 7x4x Vs,

Y

!

|

|
‘l.—""—‘—"-X tamano
!

__espesor

|
|
_iL Cx

€spesor

Y

| tamano | | tamano i
'

ANGULOS

1.7 Clasificacion de las Secciones Segun el AISC-LRFD

El AISC-LRFD proporciona valores limite para la relacion ancho-espesor de las
partes individuales de miembros a compresion, tal como se vera en el Capitulo 3
de estos apuntes.

Un elemento no atiesado es una pieza proyectante con un borde libre, paralelo a
la direccion de la fuerza de compresion, en tanto que un elemento atiesado esta
soportado a lo largo de los dos bordes en esa direccion.

Dependiendo de la relacion ancho-espesor de los elementos y de si éstos estan
atiesados o no, los elementos se pandearan bajo diferentes condiciones de

esfuerzo. Para establecer estos limites, el AISC-LRFD clasifica a los miembros
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en secciones compactas, secciones no compactas y elementos esbeltos a

compresion.
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Tabla 1-3. Relaciones Limite Ancho-Espesor para Elementos a Compresion (Ref. 1).

a) Elementos No Atiesados.

TABLE B5.1
Limiting Width-Thickness Ratios for
ompression Elements

Limiting Width-
Width Thickness Ratios
Thick-
ness A Ar
Description of Element Ratlo (comp.ct) (non comm
Flanges of I-shaped rolled (1) b/t 65 /VF [c] 141 /VE =10
bearns and channels in flexure
Flanges of I-shaped hybrid or (2)| b/t 65 /VF, 162 (f
welded beams in flexure V(F, -16.5) 7k,
Flanges projecting from built-up b/t NA 109 /VF 7k, (f)
compression members (3) ‘
8 | Outstanding legs of pairsof (4) | b/t NA 95 /VF,
angles in continuous contact,
flanges of channels in axial
il | compression; angles and plates
projecting from beams or
g compression members
% Legs of single angle struts; legs b/t NA 76 /\I"F;
g of double angle struts with (5)
separators; unstiffened
elements, i.e., supported along
one adge
Stems of tees ®) | ast NA 127 /N
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b) Elementos Atiesados.

TABLE B5.1 (cont.)
Limiting Width-Thickness Ratios for
Compression Elements

Limiting Width-
1‘{"’1‘::‘"(‘ Thickness Ratios
ness Ap T )t,
Dﬂlcrlptlﬂn of Element Ratlo (comp.ct) (non compac‘)
Flanges of square and (7 | b/t 190 /VF, 238 /VF,
rectangular box and holiow
structural sections of uniform
thickness subject to bending or
compression; flange cover
plates and diaphragm plates
between lines of tasteners or
welds
Unsupported width of cover (8) | b/t NA 317 /VE
plates perforated with a
succession of access holes [b]
g Webs in flexural compression[a] () h/t, 640 /VF [c] 970 /VE g}
@ | Webs in combined fiexural and h/t, | torR /¢,F <0.125 [c] (9}
& . .
axial compression (10) 640 . 2758 ]
VR of
—{ 970 1--0.74 g
for B, /9,R >0.125[c} | VA 0P
191 R ] 253
—( 233-—=|2—F=
= R VF
Ali other uniformly compressed b/t NA 253 /VF,
stiffened elements, i.e., h/t,
supported along two edges (11)
Circular hollow sections D/t [d}
In axial compression (12) NA 3,300/ F,
In flexure 2,070 /F 8,970 /F,
) ' . - _
[a] For hybrid beams, use the yield {e] £ = compressive residual stress in flange
strength of the flange Fysinstead = 10 ksi forrolledshapes
of =16.5 ksitorweldedshapes
[b] Assumes net area of plate at 4
widest hole. il k.= T but not less than 0.35 < k< 0.763
lel Assum_es;nainglasti'mtartieoq {g] For members with unequal flanges, see Appendix B5.1.
mz'?’ higr; s:lrsfnlcityu a ;:gater f, is the specified minimum yield stress of the type of
rotation capactty may be required. steel being used.
[d} For plastic design use 1,300 /£,
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Notas de las tablas:

1) Patines de vigas I laminadas y de canales a flexion.

2) Patines de vigas I hibridas y soldadas en flexion.

3) Patines proyectantes de miembros armados a compresion.

4) Pares de alas de angulos sobresalientes en contacto continuo, patines de canales en
compresion axial, angulos y placas proyectantes de vigas o miembros a
compresion.

5) Puntales en alas de dngulos simples; puntales en alas de angulos dobles con
separadores; elementos no atiesados como elementos soportados solo en un borde.

6) Almas de Tees.

7) Patines de cajones rectangulares o cuadrados y secciones estructurales huecas con
espesor uniforme sujetos a flexion o compresion; patines de cubre placas y placas
diafragma entre lineas de sujetadores o soldadura.

8) Anchos de cubre placas sin soporte perforados con una sucesion de agujeros de
acceso.

9) Almas en Flexocompresion.

10) Almas en flexidon y compresion axial combinados.

11) Cualquier otro elemento atiesado uniformemente comprimido, i. e. soportado a lo
largo de dos bordes.

12) Secciones circulares huecas en Flexocompresion o en flexion.
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2. Diseiio de Miembros a Tension

2.1. Introduccion

En términos generales, el disefio por tension es el mas facil, ya que al no
presentarse el problema del pandeo solo se necesita calcular la fuerza factorizada
que debe tomar el miembro y dividirla entre un esfuerzo de disefio para obtener
el area de la seccion transversal necesaria. Los tipos de perfiles utilizados para el

disefio de elementos a tension se presentan en la siguiente figura.

Redondo —

|
| Barra plana

|
e e

|
Angulo Angulo doble  Te estructural I

Seccién armada Seccién armada Seccién en caja
j’"t T
______ —_ ! :
Seccién armada WoS _] I_ ”_ _,l

Seccién armada  Seccidn en caja

Figura 2-1. Secciones tipicas (Ref. 3)
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2.2. Calculo de areas netas

Se define como el area bruta de la seccion transversal menos el area de las
ranuras, muescas o agujeros. Al considerar el area de los agujeros, es necesario
restar un 4rea un poco mayor que la nominal del agujero. Para tornillos de alta
resistencia, es necesario incrementar el diametro del tornillo en un octavo de
pulgada. El area que se resta por agujeros es igual al area de los agujeros por el
espesor del metal.

Cuando se tiene mas de una hilera de agujeros para tornillos en un miembro, a
veces es conveniente escalonar los agujeros a fin de tener el maximo de area neta

en cualquier seccion para resistir la carga.
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¢+ §$¢’% e 4

Figura 2-2. Agujeros alternados

Por la concentracion de esfuerzos cortantes en la vecindad de una conexién en
elementos sometidos a tension axial, se presenta una reduccion de la resistencia
por tension. En caso asi, el flujo de esfuerzos de tension entre la seccion
transversal del miembro principal y la del miembro mas pequefio conectada a el,
no es cien por ciento efectiva. Por tanto, el AISC-LRFD estipula que el area
neta efectiva, Ae, de dicho miembro se determina multiplicando su area neta (si
esta atornillada o remachada) o su area total (si esta soldada) por un factor de
reduccion U; este factor toma en cuenta de manera sencilla la distribucidén no

uniforme del esfuerzo de tension.

1) Si la fuerza se transmite directamente a cada uno de los elementos de la
seccion transversal de un elemento por medio de conectores, el area neta
efectiva, Ae es igual a su area neta, An.

2) Elementos atornillados o remachados. Si la fuerza se transmite por medio
de tornillos o remaches a través de algunos, pero no de todos los
elementos del miembro, el valor de Ae debe determinarse con

Ae=U An 2.4
Donde U tiene los siguientes valores:
a) U =0.90 En los perfiles W, M, S con anchos de patin no menores que
2/3 de sus peraltes y Tees estructuraldes cortadas de esos perfiles, siempre

que la conexidon sea por los patines. Las conexiones atornilladas o
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remachadas deben tener no menos de tres conectores por hilera en la
direccion de la fuerza.

b) U = 0.85 En los perfiles W, M, S que no cumplan con los requisitos
anteriores, Tees estructurales cortadas de esos y otros perfiles, incluyendo
secciones armadas. Las conexiones atornilladas o remachadas deben tener
no menos de tres conectores por hilera en la direccion de la fuerza.

c) U = 0.75 en todos los miembros con conexiones atornilladas o
remachadas con s6lo dos conectores por hilera en la direccion de la fuerza.

3) Elementos soldados.

a) Si la carga se transmite por medio de soldadura a través de algunos, pero
no de todos los elementos de un miembro a tension, el area neta efectiva
debe determinarse multiplicando el coeficiente de reduccion U por el area
total del miembro, Ae = U Ag. Donde U tiene los mismos valores que para
el inciso 2, sin tomar en cuenta la especificacion relativa al nimero de
conectores.

b) Si una carga de tension se transmite por medio de soldadura transversal a
algunos, pero no de todos los elementos con perfiles W, M o s, o bien a
Tees estructurales cortadas de esos perfiles, el area neta efectiva, Ae, serd
igual al area de las partes conectadas directamente.

c) En funcion de la longitud de la soldadura, la cual no podré ser menor al
ancho de las placas o barras, el area neta efectiva sera igual a U Ag, donde
U vale:

a. U=1.0 siL>2W

b. U=0.87 si2W>L>1.5W

c. U=0.75 sil5SW>L>W

Donde L es la longitud del cordon de soldadura y W es el ancho de la

placa (distancia entre cordones).
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2.3 Seleccion de Perfiles

Un criterio para seleccionar perfiles (exceptuando varillas) de miembros
sometidos a tension es calculando el area minima bruta que deberd ser igual al
arca neta mas el area estimada de los agujeros (en caso de conexiones
atornilladas). El area neta minima se puede obtener de la expresion Pu = ¢; Fu

Ae,y Ae=UAn.

Aunque los miembros a tension no presentan el problema de pandeo, el AISC-
LRFD recomienda usar una relacion de esbeltez no mayor de L / 300 para
miembros a tension, exceptuando a las varillas que se recomienda usar una
relacion de esbeltez no mayor de L / 150. El propdsito de estas limitaciones es
para garantizar que dichos elementos posean suficiente rigidez para prevenir
deflexiones laterales o vibraciones excesivas. Ademas, se puede presentar el caso
de inversion de esfuerzos en dichos elementos durante el transporte y montaje o
por la accion de viento o sismo. Las especificaciones establecen que dichas
fuerzas de compresion “accidentales” no deben exceder del 50% de la resistencia

de disefio por compresion de los miembros.

Por otra parte, en el siguiente capitulo veremos que para relaciones de esbeltez
mayores de 200, los esfuerzos de disefio por compresion son muy pequeios

(para acero A-36 son menores de 6 ksi.)

2.4 Bloque de Cortante

La resistencia de disefio de un miembro a tension no siempre esta especificada
por las ecuaciones 2.1 o 2.2, o bien por la resistencia de los sujetadores o
soldadura con que se conecta el miembro. Esta puede determinarse por la

resistencia de su bloque de cortante.
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La falla de un miembro puede ocurrir a lo largo de una trayectoria que implique
tension en un plano y cortante en otro plano perpendicular. Es poco probable que
la fractura ocurra en ambos planos simultdneamente. Parece 16gico suponer que
la carga causard que la resistencia a la fluencia se alcance en un plano, en tanto
que en el otro ya se haya excedido éste y esté a punto de alcanzarse la fractura.
No parece razonable sumar las resistencias en ambos planos para determinar la

resistencia del bloque de cortante de un miembro especifico.

Plano de cortante

4
1
A— | —-
/ f Plano de tensidon

(a) Angulo atornillado

Las partes sombreadas

pueden desgarrarse \ Plano de cortante
1
<
M\Ptﬂo de tension

b - e e — e ——— — ———

Plano de tensién

Plano de cortante

Esta parte sombreada
puede desgarrarse

(b) Patin atornillado de la seccién W

Plano de cortante

YLl
Plano de tension
—r ~ —
Z
L LLLS

Plano de cortante

(¢) Placas soldadas

Figura 2-3. Bloque de Cortante

De la figura 2-4, desde el punto de vista de bloque de cortante y un area pequefia
a tension y su resistencia principal a una falla del bloque de cortante es el

cortante y no la tension.
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Area pequefla

Area grande
/ a cortante -

N

a cortante Area grande '/
7 a tension \ 7
/]
—— Q-ejo-e—e—ﬂ —_— -— 7 —
/]
4 7
/]
Area pequeia /,,,
a tension X
Area pequeiia

a cortante

Figura 2-4. Ejemplos de bloque de cortante

El AISC-LRFD considera que es l6gico suponer que cuando ocurre una fractura
en esta zona con alta capacidad de corte, la pequefia area a tension ya ha fluido.
Desde el punto de vista del bloque de cortante que tiene un area grande a tension
y un area pequeia para el corte, el AISC-LRFD especifica que en este caso la
fuerza resistente primaria contra la falla en el bloque de cortante sera de tension
y no de corte; entonces, la falla en el bloque de cortante no puede ocurrir hasta
que se fracture el area de tension, en este momento es logico suponer que el area
de cortante ya ha fluido.

Asi, el disefio por bloque de cortante se determine, primeramente calculando la
resistencia por fractura a tension en la seccion neta en una direccion y sumando a
ese valor la resistencia de fluencia por cortante en el area total del segmento
perpendicular; segundo, calculando la resistencia a la fractura por cortante en el
area total sujeta a tension y sumando a este valor la resistencia a la fluencia por
tension en el area neta del segmento perpendicular sujeto a cortante. La

resistencia por bloque de cortante es el mayor valor determinado de ambos casos.

1. Fractura por tension y fluencia por cortante,

Pbs = ¢( Fu Ant + 0.6Fy Avg) 2.5)

2. Fractura por cortante y fluencia por tension,

Pbs = ¢( Fy Atg + 0.6Fu Ans) (2.6)
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Donde, ¢= 0.75; Avg es el area total sujeta a cortante; Atg es el area total sujeta a
tension; Ans es el area neta sujeta a cortante y Ant es el area neta sujeta a

tension.

Apuntes Pagina 24 de 172



Diserio de Estructuras Metalicas Victor Escalante Cervera

3. Diseno de Elementos a Compresion Axial

3.1 Introduccion

Una columna es un miembro que soporta una carga de compresion axial. Esta
carga puede ser concéntrica, es decir, aplicada a lo largo del eje centroidal, o
exceéntrica, cuando la carga es aplicada paralelamente al eje del miembro
centroidal, pero a cierta distancia del mismo.

Las diferencias entre los elementos a tensidén y a compresion son:

1. Las cargas de tension tienden a mantener rectos los miembros, en tanto
que las cargas de compresion tienden a flexionarlos hacia fuera del plano
de las cargas (pandeo).

2. La presencia de agujeros para tornillos en los elementos a tension, reduce
las 4reas disponibles para resistir las fuerzas; en los miembros a
compresion se supone que los tornillos llenan los agujeros y las areas estan

disponibles para resistir las cargas.

11T L L O O

Angulo simple  Angulo doble Te Canal Columna W Tubo o tubular  Tubular
(a) b) (©) ) () circular cuadrado
€ (2)
|
Tubular Secci6n en caja Seccién en caja Seccién en caja Seccién en caja
rectangular con cuatro dngulos 1) k) )
(h) (i)
J__ L I =ty | S
Seccién en caja W con Seccién Seccién W con Seccién Seccién
cubreplacas armada armada canales armada armada

(m} (n) (o) ®) CY r) (s)

Figura 3-1. Perfiles usados en compresion.
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3.2. Ecuacion de Euler

La base de la teoria de las columnas es la formula de Euler, que fue publicada en
1757 por el matematico suizo Leonard Euler, basada en la ecuacion de la elastica
EI(d’y/dx*)=M. La formula de Euler, que es valida solo para columnas largas,
calcula la carga critica de pandeo. Esta es la carga ultima que puede soportar una

columna larga.

DOt ———

(MR

e

Figura 3-2. Columna de Euler

Asi la ecuacion de Euler es:
P = EI7%/L? (3.1)

Donde P es la carga critica de pandeo elastico o carga critica de Euler.

Sabiendo que r = (I/A)” y que o = P/A, se puede escribir la ecuacién de Euler
como

o= ’E/(L/r)* = Fe (3.2)
Donde o es el esfuerzo critico de pandeo elastico.

En las especificaciones del AISC-LRFD, Fe es el esfuerzo de Euler.
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En la ecuacion de Euler, el valor de L se tomard como la distancia entre los
puntos de inflexion de la eldstica, donde el momento de flexion vale cero. Esta

distancia L se considera como la longitud efectiva de la columna.

3.3 Longitud Efectiva

En las especificaciones del AISC-LRFD, la longitud efectiva de una columna se
denomina KL, donde K es el factor de longitud efectiva. K es un niimero por el
que se debe multiplicar la longitud de la columna para obtener la longitud
efectiva de la columna. El valor de K depende de la restriccion rotacional en los

extremos de la columna y a su resistencia al movimiento lateral.

Tabla 3-1. Valores de K para columnas aisladas (Ref. 3)

(a) (b) (c) C) (e) )

l <2 ? l ﬁﬁl’
i [ |
Las lineas interrumpidas muestran la { ! \ I’ I
forma pandeada de a columna | '\ / I i |
\ / | J !
\ \ I II I’
t el Tr. g
Valor K teérico 0.5 0.7 1.0 1.0 20 2.0
Valores recomendados de dise-
fio cuando las Cf)ndiciones 0.65 0.80 12 1.0 2.10 20
reales son parecidas a las
ideales
e Rotacidn y traslacién impedidos
Simbolos para las condiciones ‘? Rotacidn libre y traslacion impedida
de extremo &a Rotacién impedida y traslacion libre

i Rotacidn y traslacién libres

Fuente: Load and Resistance Factor Design Specification for Structural Steel Buildings, sep. 1, 1986 (Chicago:
AISC, 1986); paginas 6-151 en el manual LRFD.

Vel
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El concepto de longitud efectiva es un artificio matematico para reemplazar una
columna con cualquier condicidén en sus extremos por una columna equivalente
con sus extremos articulados, a fin de aplicar la ecuacidon de Euler.

Sin embargo, para porticos continuos, no es recomendable usar los valores de K
dados en la tabla anterior. Para estos casos, es posible obtener K con base en un
analisis matematico o utilizando los nomogramas para la determinacion de las

longitudes efectivas de porticos continuos.

Ga K g Ga K Gy
0, 00 0
500 * T 10 £ 500 0 +£20.0 ~ @
10.0 4 1 0.0 1000 + 100 10
i‘ f T E 50.0 b -5
283 Los - 30 30.0 Tt 50 — 3
3.0 — 30 20.0 4+ 4.0 — 2
20 5 — 20 n : -
T - 10.0 — - L
‘—Oé 506 i 3.0 — |
8.0 — |
Olg 1 — 0|(9) 7.0 - r |
08 — - C o8 6.0 L
0.7 — — 0.7 5.0 7 T ~
0.6 —i 1oz — 0.6 4.0 — 1 L0 |
0.5 — —  0.% b | L
0.4 " o4 3.0 X
0.3 - 0.3 2.0 -
] + 0.6 I i, T s A
0.2 — — 0.2 4
T B L0 — 4
0.1 T — ol ] 1 -
o - Los - 0 o — 4+ o L
(o) Movimientos laterales impedidos (b) Movimientos laterales no impedidos

0.0
0.0

e1e]
0.0

238
80
7.0

6.0
5.0

4.0

3.0

2.0

Figura 3-3. Nomogramas de Columnas en Porticos Continuos
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Donde,

EI
%),
S=—m=n (3.3)
Z(L)vigas

De estos nomogramas se recomienda lo siguiente:

a) Usar G = 10 cuando se usen soportes no rigidos entre la columna y la
cimentacion. Si la conexion es rigida usar G = 1.0.

b) Incrementar la longitud efectiva de las vigas en funcion de las condiciones de
apoyo que tengan. El incremento de las longitudes de las vigas se puede calcular

usando los valores de K de la tabla anterior, en los cuales K> 1.0

A parte de los nomogramas, existen expresiones analiticas para calcular K.
Columnas arriostradas:
K=0.7+0.05(GA +Gp) < 1.0 (3.4)
K=0.85+0.05 G, <£1.0 (3.5)

Columnas no arriostradas:
Para Gpromedio <20 K= [(20'Gpromedi0)/ 20](14_C}promedio)l/2 (36)
Para Gromedgio > 2.0 K =0.90 (1+Gpromedio) (3.7)

Donde Gpromedio = (GA =+ GB)/ 2

3.4 Tipos de Columnas

Una columna sujeta a compresion axial se acortard en la direccion de la carga. Si

la carga se incrementa hasta que dicho miembro se pandea, el acortamiento
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cesard y la columna se flexionara lateralmente pudiendo al mismo tiempo
torcerse en una direccion perpendicular a su eje longitudinal.

La resistencia de una columna y la manera como falla, dependen en gran medida
de su longitud efectiva. Mientras mayor sea la relacion de esbeltez de un
miembro, menor serd la carga que pueda soportar y disminuye su esfuerzo de
pandeo. Si la relacion de esbeltez excede de cierto valor, el esfuerzo de pandeo
serd menor al limite proporcional del acero. Las columnas en este intervalo fallan
ineldsticamente. Se pueden clasificar en tres tipos: columnas cortas, columnas
intermedias y columnas largas o esbeltas. Las columnas cortas fallan por
aplastamiento. Las columnas largas fallan por pandeo y las columnas intermedias
fallan en combinacion de pandeo y aplastamiento.

La relacion de esbeltez mide la tendencia de una columna a pandearse. Mientras

mayor sea la relacién de esbeltez de un miembro, menor sera la carga que pueda

soportar.
Col Columnas
gol:?;;las ,  intermedias  Columnas largas
—I-lmervalo ineléstico')r“mewalo eldstico o de Euler)
Férmula inelastica
S
LLQ
-

Férmula de Euler
o pandeo elastico

Figura 3-4. Tipos de fallas en columnas (Ref. 3)

En estructuras de acero convencionales, los perfiles mas usados para columnas

son el tipo W y las secciones de cajon formado por 4 placas; sin embargo, los
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perfiles tubulares circulares y cuadrados han tenido mucha aceptacion entre los

arquitectos e ingenieros en los ultimos afios.

El AISC-LRFD proporciona férmulas para columnas largas con pandeo
inelastico y una formula parabodlica para las columnas cortas e intermedias. Con
estas formulas se determina un esfuerzo critico o de pandeo Fcr, para un
elemento a compresion.

La resistencia de disefio del miembro se determina como:

Pu = ¢.F. Ag con ¢.=0.85 (3.8)
1) Fer = (0.658"%)Fy para Ac < 1.50 (pandeo ineldstico) (3.9)
2) Fer = (0.877/A¢*)Fy para Ac > 1.50 (pandeo elastico) (3.10)
3) Ac = (KL/nr)(Fy/E)"? (3.11)

El AISC-LRFD presenta tablas de valores de Fcr para aceros tipo A36 y A50
para relaciones KL/r = 1 hasta 200.

3.5 Factores de reduccion de rigidez

Debido a que los nomogramas fueron elaborados bajo criterios de condiciones
idealizadas y la realidad dista mucho de estas condiciones, se pueden obtener
valores de K muy conservadores. La mayoria de las columnas tienden a fallar en
el intervalo inelastico mientras que los nomogramas se crearon suponiendo
condiciones elasticas. Por tanto, K debe corregirse de acuerdo a los siguientes
criterios. En el intervalo eléstico, la rigidez de la columna es proporcional a El,
donde E = 29,000 ksi mientras que en el intervalo inelastico la rigidez es mas

bien proporcional a EI donde E es el modulo reducido o modulo tangente.
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En la expresion G = Z(I/Lcoumna) / Z(I/Lyiga) st las columnas se comportan
elasticamente, el valor de E se cancela. Sin embargo, si el comportamiento de la
columna es inelastico (Ac < 1.5), los factores de rigidez de la columna seran
menores ¢ iguales a Ery/L. Como resultado, G serd menor y K serd mas pequefio.
Aunque los nomogramas fueron elaborados para una accion eléstica de las
columnas, pueden usarse para una situacidon inelastica si el valor de G se
multiplica por su factor de correccion llamado Factor de reduccion de rigidez
(SRF). Este factor de reduccién es igual al mdédulo tangente dividido entre el
modulo elastico (Et/E) y es aproximadamente igual a Fcrye/Fereny v
aproximadamente igual a Pu/A/F e
Para obtener SRF,
1. Calcular Pu y seleccionar una columna de prueba.
2. Calcular Pu/ A y escoger SRF de la tabla anterior.
3. Calcular G, y multiplicarla por SRF que se obtiene de la tabla 3-2 y
luego determinar K con los nomogramas.
4. Calcular la relacién de esbeltez efectiva KL/r, se obtiene ¢.F. y se
multiplica por el area para obtener Pu. Si este valor es muy diferente del
valor calculado en el paso 1, se escoge otra columna y se repiten los pasos

siguientes.
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Tabla 3-2. Factores de Reduccion de Rigidez (ref. 1).

Stiffness Reduction Factors (SRF) for Columns
R./A R R/A K
ksl : ksl

36 ksl - Boket 36 ksl 50 kel
42 — 008 26 0.38 0.82
4 - 000 25 0.45 0.85
40 —_ 016 24 0.52 0.88
39 - - 021 23 0.58 0.80
38 — 027 22 0.65 0.93
37 - 0.33 21 0.70 0.95
38 — 0.38 20 0.76 0.97
35 — 0.44 19 0.81 0.98
34 — 0.49 18 0.85 0.99
33 — 0.53 17 0.89 1.00
32 - 058 | 16 0.92 1
3 — 063 - 15 0.95
30 0.05 067 14 0.97
29 0.14 071 13 0.99
28 0.22 0.78 12 1.00
27 0.30 0.79 11 )

— indicates not applicable.

3.6 Columnas Armadas
Las especificaciones del AISC-LRFD presentan los siguientes requisitos
respecto a las columnas armadas; cuando dichas columnas constan de diferentes
componentes, estas deben conectarse en sus extremos, ya sea por medio de
soldadura o por tornillos.
1. Las longitudes de los cordones de soldadura deben ser al menos igual al
ancho maximo del miembro.
2. Los tornillos de conexion no deberan espaciarse longitudinalmente a mas
de 4 diametros entre centros y la conexién debe extenderse en una

distancia igual por lo menos a 1.5 veces el ancho maximo del elemento.
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3. Cuando una componente de una columna armada consta de una placa
exterior, el AISC-LRFD especifica que para conexiones soldadas se usan
cordones intermitentes a lo largo de los bordes de las componentes o si se
usan tornillos a lo largo de las lineas de gramil en cada seccion, su

1/2

separacion maxima no sera mayor de 127/(Fy) "= veces el espesor de la

placa exterior mas delgada ni de 12 pulgadas. Si se usan tornillos
escalonados (3 bolillos o en zig zag) sobre cada linea de gramil, su

12

separacion en cada linea no sera mayor de 190/(Fy) '~ veces el espesor de

la placa mas delgada ni de 18 pulgadas.

Si la relacion a/ri < 50, todas las partes de una columna armada trabajan en
conjunto. Si la relacion es mayor que 50, se requiere usar una relacion de
esbeltez modificada (KL/r),, o mayor para determinar el esfuerzo de disefio, en
vez del valor (KL/r), que se usaria si la seccion transversal fuera completamente
efectiva. El valor de (KL/r),, es:

1. Caso general:

(KLj = (KLJ +(a.—50) (3.12)
ro), r), ri

Esta expresion es solo aplicable al eje de pandeo respecto al cual se requieren

conectores para resistir el cortante.
2. Para columnas armadas conectadas en sus extremos con tornillos de ajuste

apretados:
kLY [(kLY (Y
ol It 1 G e (3.13)

a/ri = la esbeltez de columna mayor de una componente individual.

Donde
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(KL/r), = esbeltez de columna de miembros armados trabajando como uno solo.
(KL/r),, = esbeltez de columna modificada de un miembro armado.

Nota: La resistencia de disefio de una columna armada se reduce si la separacion
de los conectores es tal que una de las componentes de la columna puedan
pandearse antes de que se pandee la columna en su conjunto. Tal situacion se
puede prevenir si la relacion a/ri se mantiene menor o igual que la relacion que
rige para todo el miembro, es decir, menor que (KL/r), o (KL/r), segin sea el

Caso.

3.6.1 Celosias y Placas de Union en Columnas Armadas
El propdsito de la celosia es mantener las diversas partes que conforman a la
columna armada paralelas y a las distancias correctas, con el fin de uniformar la
distribucion de esfuerzos en ellas.
Ademas de la celosia, es necesario colocar placas de unidn tan cerca como sea
posible de los extremos y en puntos intermedios si la celosia se interrumpe.
El AISC-LRFD especifica que las placas de union deberan tener un espesor
menor o igual a 1/50 veces la distancia entre las lineas de conectores o cordones
de soldadura y una longitud paralela al eje del miembro principal menor o igual a
la distancia entre lineas de conectores.
La celosia consta de barras planas, pero puede formarse en ocasiones con
angulos, cubre placas perforadas, canales y otros perfiles laminados. Estas piezas
deben espaciarse de modo que las partes individuales conectadas no tengan
valores L/r entre conexiones mayores que el valor que rija para el miembro
armado completo.

Apuntes

Diseiio de Estructuras Metdalicas
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Placa de unién Celosia

/ de extremo . simple
co o o G~ T B~ IHI
| I
! |
coo o _ N N 'I;_.Jl

~ JIlleoco

T
Placas de unién intermedias
(a cada lado de interrupciones)

Cubreplacas (b)
perforadas

Figura 3-5. Tipos de Columnas Armadas.

Se supone que la celosia esta sujeta a una fuerza cortante normal al elemento
menor o igual al 2% de la resistencia de disefio por compresion del elemento Pu
del miembro. La relacion de esbeltez maxima es de 140 para celosia simple y de
200 para celosia doble. Si la distancia entre lineas de conectores es mayor que

15” deberan usarse celosia doble o celosia simple a base de angulos.

Apuntes
Diseiio de Estructuras Metdalicas
Victor Escalante Cervera
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3.7 Flexotorsion en Columnas

Para secciones asimétricas o con un solo eje de simetria se presenta un pandeo
por flexotorsion (figura 3-6), el cual pocas veces se toma en cuenta para fines de
disefio. En secciones con simetria doble se presenta un pandeo por flexion
(pandeo de Euler) o por torsion independientes, ya que comunmente la carga
pasaria por el centro de cortante se encuentra fuera de la seccion.

El AISC-LRFD presenta las siguientes expresiones para resolver el problema de

flexo-torsion.

1) Pu=¢.Pn = ¢. Ag F, con ¢, = 0.85 (3.14)
2) Fe = Q (0.658Y))Fy  siAe(Q)* <1.5 (3.15)
3) Fer = (0.877/A¢”)Fy si Ae(Q)*> 1.5 (3.16)

donde Q = 1.0 si los elementos cumplen las relaciones Ar de la tabla 1-3 del
capitulo 1 de estos apuntes. Si no, Q = QaQs, donde:

a) Para angulos sencillos

Qs = 1.340-0.00447(b/t)(Fy)"* si 76/(Fy)"? < b/t <155/(Fy)"*  (3.17)

Qs = 15550/(Fy (b/t)*) si b/t > 155/(Fy)"? (3.18)

b) Para patines de vigas, angulos y placas provenientes de vigas laminadas o
columnas o cualquier otro elemento a compresion:

Qs = 1.415-0.00437(b/t)(Fy)"* si 95/(Fy)"? <b/t <176/(Fy)">  (3.19)

Qs = 20000/(Fy (b/t)?) si b/t > 176/(Fy)"* (3.20)

Apuntes Pagina 37 de 172




Diseno de Estructuras Metalicas Victor Escalante Cervera

c¢) Para patines, angulos y placas provenientes de columnas armadas o cualquier
otro elemento a compresion:
Qs = 1.415-0.00381(b/t)(Fy)"* si 109/(Fy/Kc)"? < b/t <200/(Fy/Kc)? (3.21)
Qs = 26200K c/(Fy (b/t)®) si b/t > 200/(Fy/Kc)"? (3.22)
Donde Kc = 4/(h/tw)1/2 si 0.35 < K¢ £0.763 para secciones |

h = peralte del alma

tw = espesor del alma

Kc=0.763 para otras secciones.

d) Para vigas Tees:
Qs = 1.908-0.00715(b/t)(Ey)"* si 127/(Fy)"* < b/t <176/(Fy)"* (3.23)
Qs = 20000/(Fy (b/t)?) si b/t > 176/(Fy)"? (3.24)
Donde b = ancho del elemento a compresion no atiesado

t = espesor del elemento a compresion no atiesado

Fy = esfuerzo de fluencia en ksi
Para elementos no atiesados, la seccidon transversal Qs se determina con las
expresiones anteriores. Para elementos atiesados, la seccion transversal es:

Qa = area efectiva / area real
Donde el area efectiva es la suma de todas las areas efectivas de la seccion
transversal.
Para secciones transversales comprendidas so6lo por elementos no atiesados Q =
Qs (Qa=1.0)
Para secciones transversales comprendidas sélo por elementos atiesados Q = Qa
(Qs=1.0)
Para secciones transversales comprendidas so6lo por elementos atiesados y no
atiesados Q = QsQa.
Ae = (Fy/Fe)
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Figura 3-6. Constantes de Alabeo de secciones tipicas de acero (Ref. 2)

3.8 Placas Base de Columnas

Como se sabe, el area de disefio por compresion en el area de apoyo de una
zapata de hormigon es mucho menor que el correspondiente a la base de acero de
una columna. Cuando una columna de acero se apoya en la parte superior de una
cimentacion, ya sea una zapata aislada o una platea, es necesario que la carga
que baja de la columna se distribuya en un area tal que no se aplaste el hormigon.
Las longitudes y anchos de las placas base de columnas de acero se seleccionan
en multiplos pares de pulgadas y sus espesores en multiplos de octavos de
pulgada.

El AISC-LRFD tiene las siguientes especificaciones para placas base. Cabe
senalar que el AISC sdlo toma en cuenta el efecto de la carga axial total Pu
actuante en la columna y que se transmite a la cimentacion, con una presion

Pu/A en donde A es el area de la placa base. La cimentacidn reaccionara a su vez
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con una presion Pu/A y tendera a flexionar las partes de la placa base que quedan
en vuelo fuera de la columna, como se ve en la figura 3-8. Asi, el AISC-LRFD
sefiala que los momentos maximos en una placa base ocurren a distancia entre
0.80bs y 0.95d, donde by es el ancho del patin y de el peralte de la columna,
rigiendo el mayor de estos dos valores. El momento calculado nos sirve para
calcular el espesor de la placa base.

El area de la placa base se calcula como:

Sabiendo que la resistencia de disefio por aplastamiento del hormigdn debajo de

la placa base debe ser al menos igual a la carga actuante Pu, se tiene:

Ancl Cimentacién
ncla de concreto, g 'l l lﬂx

| $4-L

(a) (b)

Figura 3-7. Placas Base de Columnas

a) Sila placa base cubre el area total del dado o pedestal de la cimentacion:
Pu=¢. 0.85 f'cA, (3.33)
d. = 0.60 por aplastamiento del hormigon.
f’c = resistencia del hormigon a compresion a 28 dias.

A es el area de la placa base
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b) Si el area de la placa base sélo cubre una parte del pedestal:

Pu = ¢(0.85cA)(Ax/A)"* < §.1.7fcA, (3.34)

Donde A2 es el area méaxima de la parte de la superficie del pedestal que es

geométricamente similar a y concéntrica con el area cargada.

El espesor de la placa se calcula, con referencia a la figura 3-8, si se toman
momentos en cada direccion de la placa, como si tuviese vuelos de longitud m y
n, los momentos son: (Pu/A;)(m)(B)(m/2) o (Pu/A;)(n)(A)(n/2)

Si se hace m = n, los dos momentos seran iguales y se tendria un valor minimo

para el espesor de la placa. Esta situacion se puede lograr si

N~ [d +A (3.35)
donde A=0.5(0.95d—0.8bf) y B=A4/N

Asi, los espesores de la placa base son

i —m 2Pu i 2Pu
P 0.9FyBN 7 0.9FyBN (8e20)

donde el rige el mayor valor de éstas dos expresiones.
Ademas, A no debe ser menor que el peralte de la columna multiplicado por el
ancho de su patin.
Si la columna esta cargada ligeramente, se supone que la carga esta distribuida
sobre el area sombreada H de la figura 3-9.
El AISC determina que para esta condicion de columnas, la parte de Pu aplicada
al area encerrada por la columna (b¢d) y le llama a ésta Po.

Po = (Pu/BN)(bsd) (3.37)
El area de la region en forma de H se obtiene dividiendo Po entre la presion

permisible.
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La placa de base tiene '

J la tendencia a levantarse
NN N I

T L

m
0.95d d N
— —
m
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b
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Figura 3-8. Placas Base segun AISC-LRFD
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Figura 3-9. Placas Base en Columnas ligeramente cargadas.
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Tabla 3-3. Esfuerzos de Disefio de Miembros a Compresion Axial para A-36 (Ref. 1)

TABLE 3-36 |
Design Stress for Compression Members of
36 ksi Specified Yield Stress Steel, ¢, = 0.85"

OcFer LY OcFer LY OcFer K OcFer K OcFe

ksi r ksl r ksi r ksi r ksi

30.60 41 28.01 81 21.66 121 1416 161 8.23
30.59 42 27.89 82 21.48 122 13.98 162 8.13
30.59 43 27.76 83 21.29 123 13.80 163 8.03
30.57 44 27.64 84 2111 124 13.62 164 7.93
30.56 45 27.51 J 85 20.92 125 13.44 165 7.84

30.54 46 27.37 86 20.73 126 13.27 166 7.74
30.52 47 27.24 87 20.54 127 13.09 167 7.65
30.50 48 27.11 88 20.36 128 12.92 168 7.56
30.47 49 26.97 89 20.17 129 12.74 169 7.47
10 30.44 50 26.83 80 19.98 130 12.57 170 7.38

1 30.41 51 26.68 91 19.79 131 12.40 171 7.30
12 30.37 52 26.54 92 19.60 132 12.23 172 7.21
i3 30.33 53 26.39 93 19.41 133 12.06 173 7.13
14 30.29 54 26.25 94 19.22 134 11.88 174 7.05
15 30.24 55 26.10 95 19.03 135 n.n 175 6.97

16 30.19 56 25.94 96 18.84 136 11.54 176 6.89
17 30.14 57 25.79 97 18.65 137 1.37 177 6.81
18 30.08 58 25.63 98 18.46 138 11.20 178 6.73
19 30.02 59 25.48 g9 18.27 139 11.04 179 6.66
20 29.96 60 25.32 100 18.08 140 10.89 180 6.59

21 29.90 61 25.16 101 17.89 141 10.73 181 6.51
22 29.83 62 24.99 102 17.70 142 10.58 182 6.44
23 29.76 63 24.83 103 17.51 143 10.43 183 6.37
24 28,69 64 24.67 104 17.32 144 10.29 184 6.30
25 29.61 65 24.50 105 17.13 145 10.15 185 6.23

26 29.53 66 24.33 106 16.94 146 10.01 186 6.17
27 29.45 67 24,18 107 16.75 147 9.87 187 6.10
28 29.36 68 23.99 108 16.56 148 9.74 188 6.04
29 29.28 69 23.82 109 16.37 149 9.61 189 5.97
30 29.18 70 23.64 110 16.19 150 9.48 190 59

31 29.09 71 23.47 1M 16.00 151 9.36 191 585
32 28.99 72 23.29 112 15.81 152 9.23 192 579
33 28,90 73 23.12 113 15.63 153 9N 193 573
34 28.79 74 22.94 114 15.44 154 9.00 194 5.67
35 28.69 75 22.76 115 15.26 155 8.88 195 5.61

36 28.58 76 22.58 116 15.07 156 8.77 196 555
37 28.47 77 22.40 117 14.89 157 8.66 197 5.50
38 28.36 78 22.22 118 14.70 158 8.55 198 544
39 28.25 79 22.03 119 14.52 159 8.44 199 5.39
40 28.13 80 21.85 120 14.34 160 8.33 200 533

[a] When element width-to-thickness ration exceeds A, , see Appendix BS.3.

> I<

OCEX~NOIMEWN = ‘ta
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4.1 Introduccion

Las vigas son miembros estructurales que soportan cargas transversales a su eje
longitudinal. Entre los tipos de vigas estan: viguetas, dinteles, largueros y vigas
de piso, etc. El término trabe denota una viga grande a la que se conectan otras
vigas de menor tamaio.

Los perfiles W son por lo general, las secciones mas econdmicas para usarse
como vigas. Se usan canales como largueros en cubiertas aligeradas y cuando los
claros que tiene que cubrir no son muy grandes. Los perfiles W tienen una mayor
cantidad de acero concentrado en sus patines que las vigas S, por lo que poseen
mayores momentos de inercia (teorema de los ejes paralelos) y momentos
resistentes para un mismo peso, ademds de que son relativamente anchos y
tienen una rigidez lateral considerable. De hecho, el AISC-LRFD toma muy
poco en cuenta a los perfiles S. Otro tipo de vigas utilizada cominmente para
soportar losas de piso y techo son las armaduras ligeras de cuerdas paralelas

(Joist beam) Resulta muy econdmica para grandes claros y cargas ligeras.

(6) (

c) () (e) (F) (g) ()

7T

{ag)

Figura 4-1. Tipos de Secciones para Vigas
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4.2. Comportamiento de vigas a flexion

Como se sabe, si la viga esta sujeta a momento flexionante el esfuerzo en
cualquier punto de la seccion transversal se puede calcular con la féormula de la
escuadria f, = My / I, recordando que esta expresion es aplicable solamente

cuando el esfuerzo maximo calculado en la viga es menor que el limite elastico.

{o) Section of (b) Stress —-stram  {c) Beom cross
beam Curve sectron

Figura 4-2. Seccion de una viga a flexion (Ref. 2)

€y A e £ 10¢, Fy Fy
d - - - - - - -
e‘y ‘y
€ £ le £ 1Oe, £ £,
I“* b "l S f;am S f;ess Sfrafn Srrgss S fra{h S fryess .S‘r;ess
(o) {4 (¢ () {e) () {g) (A

Figura 4-3. Comportamiento a flexion de una seccion de viga (Ref. 2)

La formula se basa las hipotesis basicas de la teoria elastica: el esfuerzo es

proporcional a la deformacion unitaria, las secciones se mantienen planas antes y
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después de la flexion, etc. El Modulo de Seccion S es igual a I/ y, y es una
constante para una seccion especifica. Asi, la formula de la escuadra se escribe

como:

fi=M/S 4.1)

Cuando la distribucion de esfuerzos ha alcanzado la etapa de distribucion
pléstica, se dice que se ha formado una articulacion plastica, ya que no puede
resistir en esta seccidon ningin momento adicional. Cualquier momento adicional
aplicado en la seccién causaria una rotacion en la viga con un pequefio

incremento del esfuerzo.

Articulacion plastica

Viga W \

, AN

Area de Fluencia 4

Figura 4-4. Articulacion plastica en vigas.

El momento plastico es el momento que producira una plastificacion completa en
una seccion transversal del miembro creandose ahi mismo una articulacion
plastica. La relacion del momento plastico Mp al momento elastico o de fluencia
My se denomina factor de forma. Los factores de forma son iguales a 1.5 para
secciones rectangulares y varia de 1.1 a 1.2 para secciones W (Ref. 2).

Hasta hace pocos afios, casi todas las vigas de acero se disefiaban con base en la
teoria elastica. Los miembros se disefiaban de manera que los esfuerzos de
flexion calculados para cargas de servicio no fueran mayor al esfuerzo de
fluencia dividido entre un factor de seguridad (Disefio por Esfuerzos

Permisibles).
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Las estructuras se disefiaron durante muchos afios mediante este método. Sin
embargo, se sabe que los miembros ductiles no fallan sino hasta que ocurre una
gran plastificacion después de que ha alcanzado el esfuerzo de fluencia. Esto

significa que tales miembros tienen mayores niveles de seguridad que los

estimados por la teoria elastica.

K ‘
1.5¢ c
' )z
Rectangular |
section ]
113 == ;; = ,
v \ 1 ' N
L wig x50 i
M)’ l’ 1
f" l
05 . —
{ [
’/ i
1 |
! .
0 e & 55, 10 € €

Strom € on extreme fiber

Figura 4-5. Comparacion de factores de forma en secciones rectangulares y W (Ref. 2)

F}"
I 1 . d
2
2
d ‘* 1

‘_j |l . d
T / T='2—Fy§b=Fybd/4

F,

s —

Figura 4-6. Calculo de Momento Elastico (Ref. 3)

El momento de fluencia My es igual al esfuerzo de fluencia multiplicado por el

modulo de seccidn elastico S.
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Figura 4-7. Calculo de Momento Plastico (Ref. 3)

Para una seccién rectangular S es igual a I /c = bd¥/6. Asi, el momento de
fluencia My es igual a (Fy)(bd*/6). De la figura se ve que el momento resistente
es igual a T o C multiplicado por el brazo de palanca entre ellos:

My = (Fybd/4)(2/3d) = Fybd*/6 (4.2)
El momento pléstico resistente Mp se puede determinar de manera similar. Este
momento plastico o nominal Mbn es igual a T o C por el brazo de palanca entre
ellos. Para la viga de la figura se tiene

Mp = Mn = Td/2 = Cd/2 = (Fybd/2)(d/2) = Fybd*/4 (4.3)
Asi, el momento plastico es igual al esfuerzo de fluencia multiplicado por el
modulo de seccion plastico Z. Asi, se puede ver que Z es igual a bd*/4. El factor
de forma que es igual a Mn/My o Z/s es igual a 1.5 para secciones rectangulares.
En resumen, el modulo plastico Z es igual al momento estatico de las areas de
tension y a compresion respecto al eje neutro. A menos que la seccion sea
simétrica, el eje neutro para la condicion plastica no coincidira con el de la
condicidn elastica.
Por lo general, los manuales de disefio de las fabricantes de perfiles de acero
proveen valores tabulados de las propiedades geométricas (A, I, Z, S, r) asi como

también el manual AISC-LRFD para secciones tipicas para vigas.
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Figura 4-8. Ejes neutros elastico y plastico en seccion asimétrica (Ref. 2)

4.3. Diseno de Vigas por Momentos.

Para el disefio de las vigas con secciones compactas™® para tres diferentes
condiciones de soporte lateral en los patines en compresion.
1. Se supondrad primero que las vigas tienen soporte lateral continuo en sus
patines a compresion.
2. Posteriormente se supondra que las vigas estdn soportadas lateralmente a
intervalos cortos.
3. Se supondrd, en un ultimo caso, que las vigas estd soportadas a intervalos
cada vez mas grandes.
Como se aprecia en la figura 4-9, si se tiene un soporte lateral continuo o
estrechamente espaciado, las vigas se pandearan plasticamente y quedaran en la
zona 1 de pandeo. Al incrementarse la separacion entre soportes laterales, las
vigas empezaran a fallar ineldsticamente bajo momentos menores y quedaran en
la zona 2. Finalmente, con la longitud aun mayor sin soporte lateral, las vigas

fallaran elasticamente y quedaran en la zona 3.
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Pandeo Pandeo Pandeo
plastico inelastico elastico
{Zona 1) (Zona 2) (Zona 3)

T T

Apuntes
Diserio de Estructuras Metdlicas
Victor Escalante Cervera

M, (momento nominal
resistente de la viga)

1 1

L, L

—— L, (longitud sin soporte lateral
del patin de compresién)

Figura 4-9. Momento Mn en funcion de la longitud sin apoyo lateral del patin a

compresion (Ref. 3)

Zona 1. El AISC-LRFD especifica que para secciones I o C compactas, es decir,

que cumplan con los requisitos de la Tabla B5.1. (tabla 1-3, capitulo 1 de estos

apuntes.)
Soporte lateral [ Soporte lateral
I
Viga
Figura 4-10. Viga con soporte lateral en el patin de compresion.
b 65
/
1 . = <
a) para patines: A, = (4.4)
2t, .|Fy

Apuntes Pagina 52 de 172



Diseno de Estructuras Metalicas Victor Escalante Cervera

h, 640
b) para almas: A, = a - Ty (4.5)
Para Lb<Lp = % el momento resistente es:
W , :
Mn=Mp=7ZFy (4.6)
Mu = ¢, Mn = ¢, Z Fy dp,=0.9 4.7)

Donde Lb es la longitud sin soporte lateral en vigas.

Zona 2. El momento nominal Mn cuando Lp<= Lb <= Lr y se asume que varia
linealmente con Lb se puede calcular con las siguientes expresiones:

¢p Mn = Cb[¢p Mp — (¢ Mp — ¢ Mr)(Lb — Lp)/(Lr —Lp)] < ¢ Mp  (4.8)

¢ Mn = Cb[¢, Mp — BF(Lb —Lp)] < ¢» Mp (4.9)
Donde Mr, el momento que toma en cuenta el efecto de pandeo elastico es:

dp Mr = ¢, Sx (Fy — Fr) (4.10)
Sx es el mdédulo elastico de la seccidon. Fr es el esfuerzo residual del patin de
compresion (Fr = 10 ksi para secciones laminadas y Fr = 16.5 ksi para secciones

construidas.) BF es un factor dado en la tabla “Load Factor Design Selection

Table” del AISC-LRFD.

r X1
Lr=—" 1+ 1+ X2(Fy. — Fr)?
wa_FrJ J (Fy, ) (4.11)
7 |EGJA
Xl=-2 |72
e (4.12)
2
4Cw/( Sx
X2=""""| =
I (GJ) (4.13)
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El AISC-LRFD parte 1 estdn tabulados los valores de X1 y X2 para todas las

secciones W, asi como los valores de Lp y Lr.

Zona 3. Cuando Lb > Lr:

Mn = Mcr =

2
W\/HM <COMr<Mp (414

Lb/Lr 2(Lb/ Lr)?

Para los tres casos,

Cb=1.75 - 1.05(M1/M2) + 0.3(M1/M2)* < 2.3 (4.15)

o Cb=1/(0.6+0.4M1/M2)) < 2.3
Donde M1< M2 y son los momentos en los extremos de la viga. Si M1 o M2 = 0,
la relacion M1/M2 = 1. La relacion M1/M2 es positivo cuando se presenta
curvatura doble y negativo cuando se presenta curvatura simple. Cb = 1 para
vigas en vuelo sin soporte lateral y para vigas que tienen un momento a lo largo
de una porcion considerable de su longitud sin soporte lateral, igual o mayor que
el mayor de los momentos en los extremos de esta longitud.
Al usar los valores de Cb, se debe entender claramente que la capacidad de
momento obtenida al multiplicar Cb por Mn no puede ser mayor que Mp.

Para secciones Cajon:

Mn = Cb[Mp — (Mp — Mr)(Lb — Lp)/(Lr — Lp)] £ Mp (4.16)
3750r
Mp L (4.17)
57000r

—rJA (4.18)
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N

\.—</ Valor tedrico

Cp My no debe ser > M, = F, Z
¢, >1.0

Cblwn
:';
I ]
L, L,
|
j+— Zona | ——=f=— Zona 2 —«-‘-——Zona 3
— 1,
Figura 4-11. Valor tedrico de Cb.
Mr = (Fyw — Fr)Sx (4.19)

Donde J = constante de Torsion
A = area de la seccion trasnversal

Sx = modulo de seccidn eldstico mayor

Para secciones de cajon simétricas, con Lb > Lr, el momento critico es

57000Ch
= /JA4
Lb/ r,

Mcr (4.20)

4.4 Deflexiones

El AISC-LRFD no especifica de manera directa valores de deflexiones méximos
admisibles, ya que como existen tantos tipos de materiales, tipos de estructuras y
diferentes condiciones de cargas no es aceptable un solo grupo de deflexiones

maximas para todos los casos.
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Por ejemplo, las normas de la AASHTO fijan una deflexion maxima de L/1000
para vigas de puentes en areas urbanas.
EL UBC (Uniform Building Code), especifica valores de deflexiones de L/360
cuando solo se considera la carga viva y L./240 cuando se considera carga viva +
carga muerta.
En términos generales se pueden usar deflexiones méaximas de L./300 hasta L/360
para edificaciones. Para puentes seguir las especificaciones de la AASHTO.
La mayoria de los manuales de ingenieria presentan formulas para calcular las
deflexiones maximas de vigas para diferentes condiciones de carga y de apoyos.
Por ejemplo,
Para una viga simplemente apoyada con carga uniformemente distribuida,
Amax = 5wL*/384EL 4.21)
Para una viga simplemente apoyada con una carga puntual en el centro del claro,
Amax = PL*/48EL. (4.22)
Otra manera de controlar las deflexiones se hace en funcion de ciertas relaciones
minimas peralte-claro. Por ejemplo, la AASHTO sugiere una relacion peralte-

claro de h = L/25. El AISC especifica en la tabla 4.2 una relacion recomendada

claro/peralte
Tabla 4.2 Relaciones recomendadas Claro/Peralte
Relacion de Cargas de Servicio Relaciones maximas Claro/Peralte
carga muerta / carga mu_ertal Fy = 36 Ksi Fy = 50 Ksi
carga total carga viva
0.20 0.25 20.00 14.00
0.30 0.43 22.20 16.00
0.40 0.67 25.00 18.00
0.50 1.00 29.00 21.00
0.60 1.50 - 26.00
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Ademas, el AISC-LRFD presenta una formula sencilla para determinar
deflexiones maximas en vigas W, M, HP, S, C y MC para diferentes condiciones
de carga.

A=ML*C,Ix, donde L est4 en pies e Ix en pulgadas”.

En ocasiones, el disefio de vigas se rige por las deflexiones, ya que es importante
cuidar las vibraciones, ya que pueden producir una sensacion de inseguridad a

los usuarios.

P! L

C; =158 ;=170

Figura 4-12. Valores de C,

4.5 Fuerza Cortante

De la mecanica de materiales sabemos que el esfuerzo cortante es fv = VQ/Ib,
donde V es la fuerza cortante externa, Q es el momento estatico respecto al eje
neutro de la parte de la seccion transversal situada arriba o abajo del nivel en que
se busca el esfuerzo fv y b el ancho de la seccion al nivel del esfuerzo que se
busca.

Ademas, en el alma se presenta un estado de cortante puro, los esfuerzos de
cortante son equivalentes a los esfuerzos principales uno en tensién y otro en

compresion de igual magnitud. Debido a ese esfuerzo de compresion que se
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forma se presenta ondulaciones en el alma y se produce el pandeo por cortante.
Esto se presenta particularmente en secciones no compactas y en trabes armadas.
En vez de suponer que el esfuerzo cortante nominal lo resiste una parte del alma,
el AISC-LRFD supone un esfuerzo cortante reducido resistido por el area total
del alma. Esta area del alma, Aw, es igual al peralte total de la seccidn, h,

multiplicado por el espesor del alma, tw.

L A
u \'/
n poco mayor que ——
d — |, dr,
i B, ]
(a)
d 3V
2bd
b

(b)

Figura 4-13. Distribucion de esfuerzos cortante en secciones W y rectangulares (Ref. 3)

1. Fluencia del alma. Todos los perfiles W y C del manual del AISC-LRFD

quedan en esta clasificacion:

h k
. <187 |——
Si Fow (4.23)
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Figura 4-14. Distribucion de esfuerzos principales en el alma (Ref. 2)
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4.6 Cargas concentradas

En los miembros estructurales de acero sometidos a “cargas concentradas”
aplicadas perpendicularmente al patin y simétricamente respecto al alma, éstos
deben tener suficiente resistencia de disefio por flexion, fluencia, aplastamiento y
pandeo lateral del alma. Si un miembro estructural tiene cargas concentradas
aplicadas a ambos patines, debera tener suficiente resistencia de disefio por

fluencia, aplastamiento y pandeo del alma.

Flexion local del patin. La carga de tension nominal que puede aplicarse a

través de una placa soldada al patin de una secciéon W:

ORn = §6.25 tFFyf b= 0.90 (4.29)
No es necesario revisar esta formula si la longitud de carga medida
transversalmente al patin de la viga es menor que 0.15 veces el ancho by del

patin.

1. Fluencia local del alma. La resistencia nominal del alma de una viga en la base

del cordon de soldadura que la conecta al patin, cuando se aplica una carga
concentrada o una reaccion.

Si la fuerza es una carga concentrada o una reaccion que causa una tension o
compresion y estd aplicada a una distancia mayor que el peralte del miembro
medido desde el extremo de éste

Rn = (5k + N)Fywtw ¢=1.0 (4.30)

donde k es la distancia en pulgadas entre el borde exterior del patin y la base del
cordon de soldadura, N es la longitud en pulgadas de apoyo de la fuerza. Fyw es

el esfuerzo de fluencia del alma en ksi y tw es el espesor del alma.
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A

Extremo de N k

los filetes _4____.._.________.____\__ _t

LZSk «l-—-N——-—L—Mk —-l

Extremo de

los filetes
 los filetes N

_—w‘l
\
\

Figura 4-15. Cargas concentradas en miembros (Ref. 3)

Si la fuerza es una carga concentrada o una reaccion aplicada en o cerca del
extremo del miembro:

Rn = (2.5k + N)Fyw tw ¢=1.0 (4.31)

2. Aplastamiento del alma. Si se aplican cargas concentradas a un miembro

estructural cuya alma no estd atiesada, la resistencia nominal por aplastamiento
del alma se determina con:

Si la carga concentrada se aplica a una distancia no menor que d/2 medida desde
el extremo del miembro estructural:

1.5
N tw 4
Rn =135tw*| 1+ 3( j( tfj y7 conp=0.75  (4.32)

Si la carga concentrada se aplica a una distancia menor que d/2 medida desde el

extremo del miembro:
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: N 1.5 wat
Rn = 68tw [1 + 3(6[)@;} } /twf ¢ =0.75 (4.33)

3. Pandeo lateral del alma. Si se aplican cargas concentradas al patin de

compresion soportado lateralmente, el alma quedara sujeta a compresion lo que
produciria pandeo en el patin inferior.

Si se cumple que (d./tw)/(L/bg) > 2.3 o si (d/tw)/(L/bs) > 1.7 no se presentara
pandeo lateral del alma.

Donde d. es el peralte del alma medido entre las bases de los filetes de soldadura,
d. = d — 2k y L es la longitud mas grande sin soporte lateral a lo largo de
cualquier patin en el punto de carga. Se recomienda colocar atiesadores a ambos
lados del alma en el punto de aplicacion de la carga.

Si los miembros estructurales no estan restringidos contra movimiento relativo
por medio de atiesadotes o soportes laterales y estdn sujetos a cargas
concentradas de compresion, sus resistencias se calculan:

Si el patin cargado esta restringido contra las rotaciones y (d./tw)/(L/by) < 2.3

3
120006w” de/tw
R":h{HO'{L/be } con ¢ = 0.85 (4.34)
Si el patin cargado no esté restringido contra rotaciones y (d./tw)/(L/by) < 1.7
1200000° | (de/tw)
Rn = h{o-{ Libf j } con ¢ = 0.85 (4.35)

4. Placas de asiento para vigas. Si los extremos de las vigas se apoyan

directamente sobre elementos de hormigéon o mamposteria, es necesario

distribuir las reacciones de las vigas por medio de placas de asiento o apoyo. Se
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supone que la reaccion se distribuye uniforme a través de la placa sobre la
mamposteria y que la mamposteria reacciona contra la placa con una presion

uniforme igual a la reaccion factorizada Ru dividida entre el area A, de la placa.

-

l Apuntes
1

Diseiio de Estructuras Metdalicas
Victor Escalante Cervera

1 o n—— »-—k

B

Figura 4-16. Placas de asiento de vigas (Ref. 3)

El AISC-LRFD recomienda que se considere que la placa de apoyo toma el
momento flexionante total producido y que la seccidn critica para el momento se
considere a una distancia k del eje longitudinal de la viga. Asi el espesor de la

placa de apoyo es

_ |2.23R,n’?
L= W (4.36)

Si la placa se extiende sobre el ancho total del muro o de cualquier soporte
paralelo a la viga, el area A, de la placa se calcula como
R
PR
@c0.85f"c

donde ¢. = 0.60 y f’c es la resistencia a compresion a los 28 dias del hormigon

(4.37)

en ksi. Para mamposteria usar f*m = 0.2 a 0.6 ksi, en vez de f’c.

Apuntes Pagina 63 de 172




Diserio de Estructuras Metalicas Victor Escalante Cervera

Si la placa no se extiende sobre todo el ancho de soporte, A; debe determinarse

4 _L Ru ’
"7 085 1¢ (4.38)

donde A, es el area maxima de la porcion de la superficie de apoyo que es
geométricamente similar y concéntrica con el area cargada.

Una vez calculado A, su longitud paralela a la viga y su ancho se selecciona. La
longitud no serd menor que N requerida para prevenir la fluencia en el alma o su
aplastamiento ni tampoco menor que 3.5” o 4” por razones constructivas. No
debe ser mayor que el espesor del muro o de cualquier otro soporte y de hecho
debera ser menor que ese espesor, sobretodo en muros exteriores, para que el

acero no quede expuesto.

4.7 Flexion Biaxial

De la mecénica de materiales sabemos que toda seccion transversal de viga tiene
un par de ejes principales y ortogonales, para los cuales el producto de inercia es
nulo. Si la flexién ocurre respecto a cualquier otro eje que no sea principal se
tendra una flexion asimétrica.

Si una carga no es perpendicular a uno de los ejes principales, ésta se puede
descomponer en componentes perpendiculares a esos ejes y los momentos

respecto a cada eje, por ejemplo, My y My, se pueden determinar.

El AISC-LRFD proporciona una ecuacidon para revisar si los miembros

estructurales flexionados respecto a ambos ejes simultaneamente son adecuados.

Mux My 19

¢bMnx  ¢gbMny

Es posible tener una aproximacion del modulo de seccion plastico Zx necesario

(4.39)

para cumplir con la formula de interaccion anterior,
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M: M-
Zo= 5 My (4.40)
Fy bFy
y para obtener el mdédulo de seccion elastico,

Mx L35 dMy

= 06F T 0.6bFy (4.41)
Mux
)

C——1—

— I * M,,

I S

Figura 4-17. Flexion Biaxial (Ref. 3)

(6

Figura 4-18. Flexion biaxial en secciones asimétricas (Ref. 2)
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Los canales y las secciones Z dobladas en frio usadas comunmente como correas
o largueros son muy débiles a sus ejes coincidentes con el alma y puede ser
necesario utilizar tensores para reducir los claros a flexion alrededor de los ejes.
Los tensores hacen continuos a los largueros en la direccion de sus ejes y, y los
momentos respecto a esos ejes se reducen bastante como se ve en la figura 4-19.
Para este tipo de secciones se recomienda una relacion claro peralte no mayor de
L/24. El AISC-LRFD no proporciona valores tabulados para este tipo de
secciones y hay que calcular las propiedades geométricas A, rx, ry, Ix, Iy, Sx, Sy,
Zx y Zy. El espesor comunmente usado para este tipo de secciones es calibre 10
al8.

Los tensores, ademds de reducir los momentos en el eje débil de las correas,
proporcionan soporte lateral a las correas y ademas son muy utiles para mantener
alineados a las correas durante el montaje, hasta que se instala la cubierta del

techo y se conecta a los largueros.
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Figura 4-19. a) Seccion C usada como correa sujeta flexion biaxial; b) Momento respecto
al eje del alma de la seccion con soportes en el centro del claro; ¢) momento respecto al
eje del alma de la seccion con soportes a los tercios del claro; d) Momento con respecto al

eje X de la seccion (Ref. 3)
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4.8 Vigas Compuestas

Por lo general, los sistemas de piso en edificaciones y puentes de acero consisten
en una losa de hormigon reforzado apoyada sobre vigas de acero.

Previamente se ha supuesto que las vigas actuen independientemente del sistema
de piso, ya que se supone que la adherencia entre la viga y la losa no puede
desarrollar una fuerza de corte horizontal VQ/I en la interfase entre la losa y la
viga.

Wu Apuntes
Diseiio de Estructuras Metdlicas

Victor Escalante Cervera

cortante

Losa horizontal

S .y —

Viga

Figura 4-20. Cortante horizontal entre la losa y la viga

Si la viga estuviera completamente embebida en hormigon, los dos elementos
trabajarian como una unidad siempre y cuando satisfagan ciertas condiciones. Es
decir, la transferencia de la fuerza de corte horizontal se hace tanto por la
adherencia y friccion entre la viga y el hormigon, como por la resistencia de éste
al corte, a lo largo de las lineas interrumpidas mostradas en la figura 2. Si es
necesaria mayor resistencia al cortante, se proporciona algun tipo de refuerzo de
acero a lo largo de las secciones indicadas por las lineas inclinadas. Los

requisitos del AISC para este tipo de vigas son:
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1. El recubrimiento del hormigéon en ambos lados de la viga no sera menor
de 27,

2. El recubrimiento serd al menos de 1 2" en el borde superior de la viga y
de 2” en el borde inferior,

3. El concreto tendra un adecuado refuerzo a fin de evitar el agrietamiento en

zonas criticas (ver figura 4-21).

Por otra parte, se puede establecer una adherencia mecénica por medio de unos

conectores de cortante, en los que la losa actia como parte integral de la viga y

este sistema estructural de piso se le conoce como vigas compuestas. Este tipo de
vigas ofrece las ventajas de reducir el peralte de la viga, una reduccién del peso
propio de la viga entre un 20 y 30% y un incremento en la rigidez del sistema de
piso. (En el intervalo eléstico, las vigas compuestas son 2 a 3 veces mas rigida

que las vigas no compuestas.).

Figura 4-21. El cortante se transmite por adherencia y friccion en la parte superior de la
seccion W y por la resistencia del concreto por cortante a lo largo de las lineas inclinadas

(Ref. 3)

Por lo general, se construyen utilizando encofrados para la losa de hormigdén que
se apoyan sobre las vigas. Si la viga de acero estara apoyada sobre puntales tal

que no se retirarian hasta que el hormigon haya alcanzado suficiente resistencia,
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cohectores de
_Jcortante

losa

viga
Figura 4-22. Seccion compuesta.

las cargas muertas y vivas seran resistidas por la seccion compuesta. Es practica
comun el uso de cubiertas de acero dobladas en frio (steel deck o metal deck)
que funcionan como encofrados para el hormigdn y para resistir cargas de piso.

Existen en el mercado diferentes tipos de configuraciones y calibres de estas
cubiertas y los fabricantes proporcionan tablas y ayudas de disefio para
seleccionar el tipo de deck requerido. El metal deck se coloca casi siempre con
las costillas perpendiculares a las vigas de apoyo, aunque también se colocan con

las costillas paralelas a las vigas de apoyo.

4.9 Diseno de vigas compuestas

Se asume que la seccion compuesta trabaja como una serie de vigas T. Estas
vigas se analizan por medio de la seccion transversal transformada del area de la

losa de concreto en un area equivalente de acero. Para hormigdén normal, el ACI

permite una relacion modular n = Es/Ec donde Ec = 57000,/f"c, psi.

El AISC sugiere Ec = w'”/f"'c,ksi , donde w esta en Ib/ft’ y "¢ en ksi.
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Figura 4-23. Steel Deck.

El ancho efectivo del patin de la losa varia del tipo de especificacion se use. Por
ejemplo, las normas de la AASHTO consideran que el ancho efectivo del patin
de la losa apoyada sobre vigas intermedias sera el menor valor de

1. Un cuarto del claro de la viga,

2. La distancia entre centros de las vigas de apoyo,

3. 12 veces el espesor de la losa,
y para vigas de borde

1. Un doceavo del claro de la viga,

2. Lamitad de la distancia a ejes a la siguiente viga de apoyo,

3. 6 veces el espesor de la losa.

Por otra parte el AISC especifica que el ancho del patin de la losa, en cada lado
de la viga no excederd de

1. Un octavo del claro de la viga, medido a ejes de los apoyos,
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2. La mitad de la distancia a ejes de la siguiente viga de apoyo o para vigas
de borde la distancia al borde de la losa.

Se puede notar que el AISC especifica el ancho efectivo a cada lado de la viga,
mientras que la AASHTO indica la suma de los dos, es decir, el ancho total del
patin. Ademas, AISC no limita el ancho efectivo en funcion del espesor de la
losa, ya que en ediciones previas del AISC especificaban un ancho del patin de la
losa como ocho veces el espesor de la losa, sin embargo, se retird este requisito
de acuerdo a estudios experimentales y analiticos, asi como a requisitos de otros

codigos de disefio.

b = ancho efectivo del patin

b'i bf ib'

3 o B

Figura 4-24. Ancho efectivo del patin de compresion de la seccion compuesta.

Como no se presenta el fenomeno de pandeo local y/o lateral en las vigas de
acero, en términos generales se pueden considerar las secciones de acero
compactas. Los métodos alternativos de disefio son:
1. La viga puede dimensionarse asumiendo que la seccion de acero soporta
las cargas antes del fraguado del hormigon, a menos que se apuntalen
durante el proceso constructivo para que la seccidn compuesta soporte

todas las cargas actuantes después del fraguado del hormigon.
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2. La seccion de acero puede diseharse para resistir el momento positivo
debido a todas las cargas; si este método se emplea, no se requiere de

apuntalamiento.

4.10 Diseno de vigas con conectores de cortante

, , 0.85f¢ 0.85f¢
t| a =5 ¢ c — C1
. = 2«2
Fy
d » T ,T
Fy Fy

(a) (b) ()

Figura 4-25. Distribucion de esfuerzos en una seccion compuesta (Ref. 2)

La mayoria de las vigas compuestas son construidas con conectores de cortante,
en la figura 6 se muestra la distribucion de esfuerzos por flexion de una seccion
compuesta, en la que el eje neutro puede localizarse ya sea en la losa (b) o en la
viga de acero (c¢). En cualquier caso, el momento resistente se determina
facilmente, por lo que para el caso en el que el eje neutro esta en la losa:
C=0.85fcba (4.42)

T=Fy-As (4.43)

Donde a y b se definen en la figura 4-25 y As es el area de la viga de acero. Por
equilibrio C =Ty f’c, Fy, b y As son conocidos, por lo que a se puede calcular el
brazo del momento del par de fuerzas.

Para el caso en el que el eje neutro estéd en la viga:
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Cl1=0.85fcbt (4.44)

T=Fy-As—C2 (4.45)
Por equilibrio, T=CI1 + C2

Por tanto, 2C2 = As'Fy — 0.85f¢c'b-t (4.46)

Nuevamente se ve que es facil determinar C2, T y C1, ya que f’c, b, t, As y Fy
son datos conocidos.
En resumen, donde quiera que se encuentre el eje neutro de la seccidn, es

relativamente sencillo determinar la seccion compuesta.

Una buena estimacion del area As de la viga de acero requerida se obtiene con

Mu
As =
(0.5d + 0.8t )Fy

(4.47)

donde Mu es el momento ultimo.

Para el calculo del momento positivo, el momento resistente Mn, si la viga de
acero es compacta se puede asumir una distribucion de esfuerzos plastica en la
secciéon compuesta y se considera ¢=0.85. En caso contrario, se considera una
distribucion elastica de esfuerzos y se usa $=0.90.

Para el célculo del momento negativo, Mn se basa solo en la seccidén de acero y
$=0.90, ya que se asume que el hormigdn no contribuye ante esfuerzos de
tension.

Para construcciones sin apuntalamiento, la seccion de acero debe disefiarse para
resistir todas las cargas antes de que el hormigén haya alcanzado el 75% del

valor especifico de f’c, y usando los procedimientos del AISC.

4.11 Fuerza Cortante y Deflexiones
La fuerza cortante en secciones compuestas se asume que sera resistida solo por
la viga de acero, por lo que se siguen los requisitos del AISC para este caso. La

deflexion se calcula por las férmulas convencionales. Sin embargo, por el efecto
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del flujo plastico del hormigon, la deflexion debido a cargas de larga duracion
deberad ser mayor que los valores calculados basados en las propiedades de la
seccion transformada usada para evaluar los esfuerzos. Una buena aproximacion
para calcular las deflexiones a largo plazo es utilizando una seccion transformada
usando un valor doble de la relacion modular n empleada para el célculo de
esfuerzos. En las deflexiones producidas por carga viva de corta duracion, puede

emplearse el valor estandar de n.

4.12 Vigas parcialmente compactas

Pudiera ser imposible alcanzar la accion completa de una secciéon compuesta ya
sea porque no se tuviera suficiente espacio para alojar los conectores de cortante
o por economia. En los casos donde ocurra esto, se puede emplear secciones de
acero ligeramente mayores (no mas de un 25%) y reducir el numero de
conectores de cortante requeridos para la accion completa de la seccidon

compuesta.

4.13 Consideraciones de cubiertas de acero dobladas en frio

En la figura siguiente, se muestran ejemplos de secciones compuestas con metal
deck.
A fin de que las vigas puedan soportar este tipo de cubiertas y disefiarse como
vigas compuestas, se tienen los siguientes requisitos basicos:
1. La altura nominal de la costilla de las corrugaciones no debe exceder de
3”.
2. El ancho promedio de la costilla de hormigon, Wr, no debe ser menor de

27,
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(a)

% W 1 }_rhr
] wr |

(b)

Figura 4-26. Tipos de costilla de metal deck.

3. El espesor de la losa por encima de la cubierta de acero debe tener un
espesor mayor de 2”.

4. Para este tipo de cubiertas, los conectores de cortante (esparragos) no
tendran un didmetro mayor de %’ y se extenderan al menos 1 2 por
encima de la altura de la costilla de la cubierta (hr).

5. Si las costillas de la cubierta estan perpendiculares al eje longitudinal de la
viga, el hormigon por debajo de la parte superior de la costilla se desprecia
para fines de disefd, pero si las costillas estan paralelas a la viga, entonces
se considera todo el espesor de la losa de hormigon.

6. Si el peralte de la cubierta es mayor o igual a 1 '4” el ancho promedio de
la costilla no sera menor a 2” si se emplean esparragos sencillos. Si se
emplean mas de un esparrago, el ancho de la costilla sera mayor de 2” mas

4 veces el didmetro del esparrago.
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4.14 Conectores de cortante

El esparrago conector de cortante es una barra corta de acero con una cabeza
redonda para proporcionar anclaje. Por lo general, el didmetro de la cabeza es /2”
mas grande que el didmetro del esparrago. El otro extremo del esparrago esta
soldado al patin de la viga. Los didmetros usuales de los esparragos son 2, 5/8”,
Ya-y 7/8” y la longitud estandar es de 3” y 4”. Se pueden emplear esparragos con
longitudes mayores si la losa estd montada sobre la viga y los conectores solo
pueden penetrar mas de 1 /2" en la losa. El recubrimiento del hormigdn en los
conectores no serd menor de 1 en cualquier direccion.

Existen también conectores de cortante formado por canales con un patin

ahogado en la losa y el otro soldado sobre el patin de la viga.

espirragu)/@_r /e\spirragos/%—v—

losa

viga

canal [,
7 canales f—B’_
\ losa P

viga

Figura 4-27. Tipos de conectores de cortante.
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Son comunes canales de 3” y 4” de peralte y estan soldados con soldadura de
filete continua al frente y en la espalda del canal.

La funcion del conector de cortante es transferir la fuerza cortante horizontal en
la interfase losa-viga, por lo que el espaciamiento requerido de los conectores en
cualquier seccion transversal se determina dividiendo el cortante VQ/I en la
seccion entre la resistencia de un conector (o dos si estan en par, etc.). Esto
sugiere que el espaciamiento podria variar continuamente con la fuerza cortante
a lo largo del claro de la viga. Para fines practicos, sin embargo, este
espaciamiento se puede cambiar en grandes intervalos y mantenerse constante
dentro de ese intervalo. En el caso en que se tenga que considerar la fatiga, como
en los puentes, el espaciamiento de los conectores se medird con la resistencia a

la fatiga de los conectores y el correspondiente intervalo del cortante.

El espaciamiento minimo a ejes de los conectores de cortante tipo esparrago a lo
largo del eje longitudinal de la viga es de 6 diametros, en tanto que la direccion
transversal es de 4 didmetros. Si se emplea metal deck, el espaciamiento minimo
permisible es de 4 didmetros en las dos direcciones. Cuando los patines de las
vigas de acero son muy estrechos, puede resultar dificil lograr el espaciamiento
transversal minimo requerido. En tales casos, los esparragos pueden colocarse
alternados. Si las costillas de la cubierta son paralelas a la viga de acero y se
requieren mas conectores que los que pueden colocarse dentro de la costilla, se
permite la division de la cubierta de modo que se tenga espacio suficiente. Los
conectores de cortante deben ser capaces de resistir movimientos tanto verticales
como horizontales, ya que existe la tendencia a separarse verticalmente entre la
viga y la losa, asi como deslizarse horizontalmente. Las cabezas de los
esparragos ayudan a prevenir la separacion vertical. Ademas, se especifica que la
separacion maxima entre los conectores no debe exceder 8 veces el espesor total

de la losa.
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Figura 4-28. Arreglo de los conectores tipo esparrago (Ref. 3)

La resistencia estatica Qn de un esparrago esta dado por:

Qn =930d? \/f"c, psi (4.48)
donde ds es el diametro del esparrago.

Para un canal, Qn se calcula con:

Qn = 550(tf +0.5tw )Lcy/f'c, psi (4.49)

donde tf es el espesor promedio del patin del canal; tw es el espesor del alma del
canal; Lc la longitud del canal.

Las ecuaciones (4.48) y (4.49) se basan en resultados experimentales. La
ecuacion (a) es valida para esparragos con longitudes menores a 4ds.

Es comin emplear concreto ligero en los sistemas de piso en edificios
multiniveles a fin de reducir la carga muerta. Las férmulas de Qn para
esparragos y canales deben revisarse para reflejar el peso y la resistencia del
hormigoén.

La resistencia de un conector de cortante esparrago es:
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Qn = 0.5Asc/f'cEc < AscFu (4.50)

donde Asc es el area de la seccion transversal del conector en pulgadas
cuadradas; Fu es la resistencia a tension del conector en ksi (los conectores tipo
esparrago se fabrican usando acero rolado en frio tipos ASTM-A108, AISI
grados C1010, C1015, C1017 o C1020, con una resistencia minima de 60 ksi.).

Para conectores de cortante de canal:

Qn = 0.30(tf + 0.5tw )Lcv/f'cEc (4.51)
Las normas del AISC-LRFD utilizan las ecuaciones (4.50) y (4.51) para el

calculo de los conectores de cortante. Ademads, para la ecuacion (4.50) se tienen

valores tabulados de Qn en funcion de la resistencia y el peso volumétrico del

hormigon:
Tabla 4-3. Valores de Qn para conectores tipo esparrago (Ref. 1)
fc (ksi) Peso volumétrico Qu (kip)
(Ib/f’)
3 115 17.7
3 145 21.0
3.5 115 19.8
3.5 145 23.6
4 115 21.9
4 145 26.1

El nimero de conectores requeridos entre el punto de momento maximo y el
punto donde el momento es cero, se determina dividiendo la fuerza del patin de
compresion en el punto de momento maximo de momento entre la resistencia del
conector. Si el eje neutro estd en la losa, la fuerza de compresion C se obtiene

determinando la fuerza de equilibro T = As‘Fy, y si el eje neutro esta en la viga,
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la fuerza del patin de compresion es Cl = 0.85fc-b-t. Por tanto, la fuerza

cortante horizontal Vh esta dado por:

0.85f'cb-t (4.52)

AsF
h= { "
Cuando se emplea metal deck, la resistencia del conector de cortante debe
reducirse en funcidén de la orientacion de las costillas de la cubierta. Por eso,

cuando las costillas estan orientadas perpendicularmente a la viga, el factor de

reduccion es:

085 E(&—mj <1.0 (4.53)

~Nr hr  hr

donde Nr es el nimero de conectores de cortante en una costilla (Nr < 3 para

fines de calculo); wr es el ancho promedio de la costilla de hormigon, en
pulgadas; hr es el peralte nominal de la costilla, en pulgadas; Hs es la longitud en
pulgadas del conector tipo esparrago después de haberse soldado en la viga y no
debe exceder del valor de hr + 3 en los calculos, aunque tenga una mayor
longitud.

Para decks orientados paralelamente a la viga, el factor de reduccion es

wr | Hs
O6(EJ(E - 1.0) <1.0 siempre que la relacién wr/hr < 1.5. (4.54)

4.15 Diseno preliminar de secciones compuestas

En edificios se recomienda una relacion peralte / claro de 1/24 si las cargas son

estaticas y de 1/20 si las cargas pueden ocasionar vibraciones apreciables.
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Peso estimado de la viga:

12Mu }
(4.55)

=3
Wi {(d/Z +ycon —a/2)Fy

donde Mu es el momento ultimo actuante; d es el peralte nominal de la viga de
acero; ycon es la distancia entre la parte superior de la viga de acero y la parte
superior de la losa de hormigdn; a es el espesor efectivo de la losa de hormigon
(para fines practicos se puede usar a =2"); ¢ = 0.85.

Para calcular las deflexiones bajo cargas de servicio en secciones compuestas, se
necesita calcular el valor de un momento de inercia. Este valor de I se calcula
con base en el area de la viga de acero y un area de hormigon equivalente igual a

>Qu/Fy.
2Qu
I= IX+AS(yENE —(1/2)2 +[F—%](d+ Y2 = Yene )2 (4.56)

donde Ix es el momento de inercia de la viga de acero; y2, yeng ¥ d se definen

con la figura siguiente.

Area equivalente de
concreto= 2 QniFy

s
Y2
d+ Y2-YENE
d
/"ENE
ENE T — T

{eje neutro elastico)

Figura 4-29. Calculo del momento de Inercia de la seccion compuesta.
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4.16 Vigas Armadas

En las situaciones en que las cargas previstas para un claro dado son demasiado
grandes para una seccion W disponible o que el claro sea demasiado grande, se
puede recurrir a varias alternativas:

a) Una seccion W con acero de alta resistencia (por ejemplo Acero A-50)

b) El uso de dos o mas perfiles W lado a lado (esta es una solucion costosa y

poco eficiente)

c) Una viga W con cubre placas en los patines. <«

d) Una seccidon armada de patin ancho. <«

¢) Una trabe armada. <«

f) Una cercha o armadura.

4.17 Vigas con cubre placas en los patines

Estas secciones son practicas en los casos en que los momentos actuantes son
ligeramente mayores que los momentos resistentes que pueda soportar el mayor
perfil W convencional. También son tutiles cuando el peralte total de la seccion
esta limitado de tal modo que los momentos resistentes de los perfiles W del
peralte especificado son demasiado pequefios. Por ejemplo, un arquitecto puede
indicar un peralte maximo en sus planos para las vigas de una edificacion. En un
puente, los peraltes de las vigas pueden estar limitados por la altura libre
requerida. Ademas, puede haber usos econdmicos par alas vigas con cubre placas
donde el peralte no esta limitado y se dispone de secciones W para resistir las
cargas. En este caso, se selecciona una W menor que la necesaria para el
momento maximo y se le ponen cubre placas en los patines. Estas cubre placas

pueden cortarse donde los momentos son menores, ahorrando asi cierta cantidad
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de acero. En vigas continuas, esta forma de utilizar las cubre palcas es muy

comun.
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Znec = Zw + Zplacas

_ d tp
Znec = ZW+2AP(E+EJ (4.58)

_ Znec—7Zw

A
. d+tp

Donde Zw es el modulo de seccion plastico de la seccion W; Ap y tp son el area

y el espesor de una cubre placa respectivamente; d es el peralte de la seccion W.

4.18 Secciones armadas de patin ancho

En el capitulo G del AISC LRFD hace una clara distincion entre vigas (estén
estas formadas por perfiles laminados o por secciones armadas de patin ancho) y
trabes armadas. Esta diferencia reside en la relacion de esbeltez de sus almas.
Esta esbeltez se mide con la relacion h./ty. Para ser viga, un perfil puede ser

laminado o armado, pero sin atiesadores y su relacion hc/tw no debe ser mayor
que Ar=970/,/Fy; en donde Fy; es el esfuerzo minimo de fluencia

especificado del patin. Por otro lado, una trabe armada puede o no tener

atiesadores y su relacion h./t, debe ser mayor que Ar=970/,/Fy; (en esta

expresion se usa el esfuerzo de fluencia Fy del patin y no del alma, porque el
pandeo inelastico por flexidon de las trabes hibridas depende de la deformacion en
el patin.)

En este tipo de secciones, las almas son suficientemente gruesas para soportar el
cortante sin peligro de pandeo. Aunque esas secciones con sus almas sin
atiesadores son mas pesadas que las trabes armadas del mismo claro y cargas,
sus costos totales a veces son menores debido a sus costos de fabricacion mas

bajos.
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De acuerdo a las especificaciones F1.1 del AISC LRFD, se permite el analisis

pléstico para las vigas y trabes compactas si se cumplen ciertas condiciones.

Estas deben tener simetria sencilla o doble y estar cargadas en esos planos.

Cuando se flexionan alrededor de su eje mayor, las longitudes sin soporte lateral

de sus patines comprimidos en las regiones de articulaciones plasticas asociadas

con mecanismos de falla, no deben exceder de los valores dados en las

especificaciones.

De la tabla B5.1, una seccidn es compacta si

b _ 65 h, _ 640

2t,  JFy Yo, JFy,

Una solucidn para este tipo de vigas es el siguiente:

(4.59)

1. Se selecciona un alma compacta para un miembro armado con base en las

expresiones anteriores.

2. Se calcula el tamafio del patin de acuerdo a lo siguiente:

Af

g

Af

Figura 4-31. Trabe armada de patin ancho.
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La resistencia de disefio total por flexion de la viga de la figura es igual a la
resistencia de su alma mas la de sus patines.

3. El Médulo plastico de toda la viga es igual al momento estatico de las areas a
compresion y a tension de alma, respecto a su eje neutro.

4. Después de escribir dicha expresion, se puede despejar de ella el area

necesaria para uno de los patines.

Mu
Z total necesaria para la viga = 4.60
p 8 =5 Fy (4.60)
h) h h t
i =2t )= | = |+2(A, ) =+L
Z proporcionada (W{ZJ(AJ ( f{z 2) (4.61)
Mu t h®
=——+A;(h+t
T ((h+t;) (4.62)
Despejando Af tenemos que:
. Mu t_h’
A¢ necesaria = - (4.63)

¢bFY(h + tf) 4(h + tf)

4.19 Trabes Armadas (TA)

Son grandes secciones compuestas, que por lo general tienen un peralte mucho
mas grande que la seccion W mas grande y por lo comun tienen espesores de
alma relativamente mucho menores que los espesores de secciones laminadas.
Por lo general, las resistencias de las TA estan comprendidas entre las
resistencias de una seccion laminada y las de las armaduras o cerchas de acero.

De la figura 4-32, la forma mas simple de una TA consiste en dos placas

horizontales soldadas a una placa vertical para formar una seccién 1. (a) o
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también se pueden formar secciones cajon, las cuales tienen gran resistencia al
pandeo lateral y a la torsion. (b); previo al desarrollo de la soldadura, se
fabricaban trabes armadas utilizando angulos y placas unidos por medio de
remaches o tornillos, las cuales son algo obsoletas (c y d).

Las TA son empleadas en edificios donde se deben cubrir grandes claros sin
tener columnas intermedias (por ejemplo, auditorios o teatros); son ampliamente
usadas en puentes para claros entre los 60 y 1000 pies de largo. La principal
diferencia entre el disefio de una seccidon laminada y el disefio de una TA es que
el disenador tiene una mayor libertad en proporcionar la seccion transversal de
una TA y ademas, un mayor peralte en una trabe armada resulta en espesores de
alma relativamente delgados que producen problemas de pandeo del alma que

deben tomarse en cuenta.

1 [ J _L _Ea,

e
a b c d

Figura 4-32. Tipos de trabes armadas

Como se ha visto, las vigas laminadas son por lo general secciones compactas,
por lo que los problemas de pandeos local y de corte no son estados limite

probables.
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Los patines de las TA son usualmente proporcionados con relaciones ancho
espesor suficientemente pequefios para impedir el pandeo local antes de alcanzar
el momento de fluencia de la seccidn transversal. Pero una seccidon eficiente
podria requerir un alma con una relacién ancho espesor lo suficientemente
grande que produzca pandeo por flexidon o por cortante, o ambos, antes de lograr
la fluencia en los patines.
El pandeo del alma no determina la resistencia ultima de una TA, ya que se ha
visto que en el post pandeo se desarrolla resistencia a tomarse en cuenta para
determinar la resistencia tltima de la seccion.
El criterio de disefio de las TA puede estar basado en las siguientes condiciones:

» Resistencia por pandeo elastico por flexion

» Resistencia por pandeo elastico por cortante

» Resistencia por post pandeo elastico por flexion

» Resistencia por post pandeo elastico por cortante (campo de

tensiones)

Algunas especificaciones estan basadas en los limites correspondientes a las
resistencias por pandeo elastico, mientras que otras permiten tomar en cuenta las
resistencias por post pandeo, ya sea por flexion o por corte o ambas. En este tipo
de especificaciones, el disefiador tiene la opcion de 4 combinaciones para los
limites de comportamiento de las TA:

1. Pandeo elastico por flexién en combinacidén con el pandeo eldstico por
cortante. Por lo general se le conoce como comportamiento convencional
de flexion.

2. Pandeo elastico por flexion en combinacion con la resistencia por post
pandeo por cortante (campo de tensiones)

3. Resistencia por post pandeo por flexion en combinacion con el pandeo

elastico por cortante.
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4. Resistencia por post pandeo por flexion en combinacidn con la resistencia

por post pandeo por cortante (campo de tensiones)

3

Sl A

atiesadores

Figura 4-33. Campo de tensiones en el alma de una TA

4.20 Campo de tensiones en el alma

Después del pandeo inicial, una TA trabaja de modo semejante a una cercha. El
alma actiia como una armadura con diagonales a tension y es capaz de resistir
fuerzas cortantes adicionales (post pandeo). Una faja diagonal del alma actia de
modo semejante a la diagonal de una cercha de cuerdas paralelas (ver figura 4).
Los atiesadores trabajan como montantes que evitan que los de patines se junten
y a su vez los patines evitan que los atiesadores se junten. Los atiesadores
intermedios, que se supone no resisten carga antes del pandeo inicial, después de
este resisten cargas de compresion debido a la tension diagonal (o serviran como

elementos verticales a compresion en una armadura).

4.21 Proporciones de las Trabes Armadas

Peralte.

El peralte de las TA esta influenciado por muchos factores. Algunos autores
asumen que varia entre 1/6 y 1/15 de su claro, con valores promedio de 1/10 a

1/12, dependiendo de las condiciones particulares de cada trabajo. Una condicion
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que puede limitar las proporciones de la TA, es el tamafio maximo que puede
fabricarse en el taller y el traslado a la obra. Probablemente se utilizaran las
trabes de menor peralte cuando las cargas sean ligeras, y las de mayor peralte
cuando sea necesario soportar grandes cargas concentradas (p.e. cargas debidas a
columnas en edificios altos.) Si no hubiera restriccion al peralte para una trabe en
particular, el disefiador se veria favorecido, porque podria hacer disefos
preliminares con el estudio del costo correspondiente, y lograr una solucién
satisfactoria, econdmica y técnica, por lo que hace al peralte.

En proporcion a su seccion transversal, se puede determinar un alma con la
suficiente capacidad a cortante y patines que, junto con el alma, tienen el modulo
de seccion necesario para resistir a flexion. Por tanto, es mas conveniente
obtener una proporcion peralte-patines, en funciéon de sus areas en vez de sus

momentos de inercia.

Sea Ay el area de un patin, h, la distancia a ejes del centro de gravedad de los
patines, hy, y t el peralte y el espesor del alma respectivamente y h, el peralte
total de la seccion. Exceptuando el pequefio momento de inercia de los patines
con respecto a su propio eje de gravedad, el momento de inercia de la seccion
transversal es:

h,)
[=2A 2| +—x
{ 5 } T (4.64)

Pero, si asumimos que hy, = h, y th,, = A, el area del alma:

h? A
[=—,| A+
5 [ P j (4.65)

Sustituyendo (4.65) en la formula de la escuadrial /c =M /f,conc=h,/ 2

tenemos:
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Mh, A
A =0 v
6 (4.66)

Ademas, th, / h, = f, es el esfuerzo de flexion en el centro de gravedad de los

patines, asi:
Ay =—"———- (4.67)

El momento M es el momento nominal resistente Mn para el método del LRFD.

4.22 Longitud de la placa de patines

Algun tipo de economia se debe lograr reduciendo el area de la placa de los
patines para cubrir la variacion en los momentos. Esto se puede hacer en TA
soldadas flaqueando las placas (reduciendo el espesor) de los patines requeridos
para el momento maximo para uno o mas espesores de placas mas delgados
sucesivos, unidos por soldadura a tope. El punto de corte tedrico de una placa se
encuentra calculado el momento de capacidad de la seccion transversal reducida
y localizando este valor en el diagrama de momentos. Para el caso de sistemas
simples de cargas, los puntos de corte se pueden calcular por medio de formulas.
Por eso, para una viga simplemente apoyada con carga uniformemente

distribuida, el diagrama de momentos es una parabola,

L, [M-M, [A-A,
L M, A +A,/6 (4.68)

Apuntes Pagina 92 de 172



Diserio de Estructuras Metalicas Victor Escalante Cervera

(I:_ A1 A
= A2

L1 L2

¢
Trabe Armada
L N
L
M1
M2

Diagrama de
Momentos

Figura 4-34. Zonas de cambio de espesores de placas en trabes armadas

donde A1l es el area de la placa central; M1 su correspondiente momento a Al;
A2 es el area de la placa adyacente; M2 su correspondiente momento a A2; L1 es
la longitud de la placa central; L es la longitud de la Trabe Armada.

La ecuacion (4.68) esta basada en la suposicion que h,f, en la ecuacion (4.67) no
cambia con el cambio en la seccidn transversal de la TA. En cualquier caso, se
debe revisar por capacidad la seccion transversal en la zona de corte. La
ecuacion (4.68) se puede extender a un tercer par de placas sustituyendo L2, M3
y A3 por L1, M2 y A2.

Si la TA soporta cargas en movimiento, como en los puentes y vigas grua, es
necesario usar la envolvente del momento méaximo.

En algunos casos (y en particular en el caso de claros continuos) el trazo de
varios diagramas de momentos en una envolvente de momentos maximos ayuda

a determinar los puntos de corte.
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4.23 Consideraciones de pandeo del alma
Después de considerar el peralte total, la altura del alma puede estimarse en 2 a 4
pulgadas menor que dicho el peralte, y seleccionar la placa de medida comercial
mas cercana al valor encontrado. Un alma de TA debe tener suficiente espesor
para evitar el pandeo vertical del patin de compresion (figura 4-35).
A medida que el patin de compresion de una viga simplemente apoyada se
flexiona hacia abajo, empuja contra el alma, sometiéndola a una compresion
vertical. La magnitud de esta fuerza dirigida hacia abajo puede estimarse como
igual al esfuerzo de flexion total en el patin de compresion por el seno del angulo
que forma el patin curvado con la horizontal (figura 4-36).
La carga total que puede aplicarse al alma de esa forma, antes de que se pandee,
puede estimarse mediante la formula de Euler. Es decir, con base en la formula
de Euler se puede determinar una relacion limite altura — espesor del alma que
evite el pandeo:
La figura 4-36 muestra un elemento vertical, de ancho unitario, el cual es
cargado hasta alcanzar su momento de fluencia. La deformacion € en la fibra
extrema produce una rotacion relativa €/(h/2) en los bordes verticales del
elemento. El equilibrio de las fuerzas de los patines Fy-Af requiere de una fuerza
de compresion vertical Fy-Af-e/(h/2) en el elemento, en el cual el alma debe ser
capaz de soportar sin pandearse. De la teoria de placas (ver libro Plates & Shells,
Timoshenko & Wionowsky), se tiene que el esfuerzo critico de un alma sin
atiesadores transversales es

n°E

= 12(1—p?(h /1)

cr

(4.69)
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FIGURE 7-5
Vertical buckling of plate-girder flange. (Fritz Engineering Laboratory, Lehigh University)

Figura 4-35. Pandeo vertical del patin de compresion en TA (Ref. 2)

donde p es el coeficiente de Poisson, E es el mddulo eléstico, h y t son el peralte
y el espesor de la placa, respectivamente. Se puede apreciar que la ecuacion
(4.69) no es mas que la formula de Euler.

Por equilibrio se tiene:

FyAfe
F tl=
r h/2 (4.70)

Por tanto, de (4.69) y (4.70) se tiene que

(ET_ TE  Aw 1 .
t) 24(1-p?) Af eFy @71
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Figura 4-36. Distribucion de fuerzas en los patines (Ref. 2)

Ahora bien, debido al efecto de los esfuerzos residuales en los patines, la
deformacion ¢ en la fibra extrema debe exceder a la deformacion en la fluencia
gy en una cantidad suficiente que haga que el esfuerzo residual cambie de signo
en funcidén de obtener una fluencia uniforme en los patines. Por tanto, e=gy + er
= (Fy + Fr)/E, y sustituyendo esto en la ecuacion (4.71) tenemos:
(Ejz B n’E®  Aw 1

- 24(1 —u? ) Af Fy(Fy + Fr)

t
La ecuacion (4.72) estd basada en la resistencia del pandeo vertical de un alma

(4.72)

sin atiesadores transversales y proporciona resultados conservadores para un
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alma con atiesadores poco espaciados. De resultados experimentales, la esbeltez

de las almas con atiesadores verticales puede tomarse conservadoramente como

2500 Paraa/h <1 (4.73)
h [P
t 2000 Paraa/h< 1.5 (4.74)

JEy

Las especificaciones del AISC estan basadas en la ecuacion (4.72) y (4.74). La
relacion Aw/Af en (4.72) se toma igual a 0.5, el cual es el limite menor para una
TA con proporciones “normales” y el esfuerzo residual Fr = 16.5 ksi. El
resultado de esto es:

h 14,000

—<
t \/Fy(Fy + 16.5)

y h/t no sera menor que 2000//Fy para a/h < 1.5. Aunque la ecuacién (4.72)

(4.75)

envuelve la relacion de las areas de los patines y las almas, no toma en cuenta
sus rigideces; por tanto, esta ecuacion proporciona resultados conservadores para
patines con grandes rigideces a flexion.
Se ha mostrado que las almas de secciones laminadas alcanzan la fluencia en la
fibra extrema sin pandearse. Esto no ocurre con las trabes armadas, y si se
quiere evitar el pandeo por flexion, se deben calcular los limites superior de
esbeltez del alma; estos limites pueden establecerse a partir de las siguientes
ecuaciones

F, - 650,000 ki

T (brt)y

Asumiendo que los bordes del alma de peralte h y espesor t estan articulados en

(4.76)

las uniones con los patines y usando un factor de seguridad de 1.25 respecto al

esfuerzo de flexion, f,,, por cargas de servicio:
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650000000
1.25f, = ——— psi 4.77
b (h/t)2 psl ( )
del cual h 23000 4.78)
el cual tenemos que = — .
t \/ fb,psi

Esta ecuacion es el limite de esbeltez para almas de trabes armadas sin
atiesadores longitudinales propuesta por la AASHTO. Usando el esfuerzo
permisible de flexion de la AASHTO f, = 0.55Fy, la ecuacién (4.78) nos da una
relacion h/t = 165 para acero A36.

Se ha demostrado que las vigas de almas delgadas y en trabes armadas con
atiesadores longitudinales pueden desarrollar una resistencia adicional por
flexion mas alla de cuando ocurre el pandeo por flexion en el alma. Esto implica
que se pueden emplear vigas con almas con mayor esbeltez que la indicada con
(4.78), por lo que los atiesadores longitudinales pueden resultar econdémicos para
TA muy peraltadas. Las vigas con almas delgadas requieren también atiesadores
transversales para incrementar su resistencia a cortante; estos atiesadores deben
colocarse en pares a cada lado del alma (recomendable) aunque también se
pueden colocar solo en un lado del alma. Los atiesadores longitudinales se
colocan solo en un lado del alma. En la figura 4-37 se muestra el efecto de un
atiesador longitudinal en el pandeo por flexion de una placa del alma. La figura
sugiere que la eficiencia del atiesador reside en la localizacion en la zona de
compresion. Un atiesador equidistante entre el eje neutro y el eje de compresion
del alma incrementa su capacidad a compresion de la placa (ver teoria de placas).
La localizacion optima del atiesador longitudinal se encuentra a una distancia de
h/5 del borde de compresion del alma. Con esto, el factor de seguridad de (4.78)

se incrementa a 2.32, con lo que la relacion h/t para placas sin atiesadores
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longitudinales se incrementa a 380. Sin embargo, de acuerdo con las

especificaciones de la AASHTO este limite es igual a 330 y, en general,

h 46000

= <340 (4.79)
t fb,psi

3 R
<

Ty

4 ohd 1)

. T T Y

atiesador longitudinal

_atiesador transversal ' h ﬂ

4 I - B u

] \I
g = |
A | -
: S = \ !
] - -

(a) (b)

1

Figura 4-37. Efecto de los atiesadores en las TA (Ref. 2)

El atiesador longitudinal debe ser suficientemente rigido para lograr la
configuracion (b) de la figura 4-37. Para ello, la AASHTO especifica que el

momento de inercia del atiesador requerido es
N 2
I, =ht’|24 =| -0.13
s { (h} :l (4.80)

esta ecuacion es valida solo para relaciones del area de rigidez al area del alma
en rangos de 0 a 0.1 y para relaciones del tablero a/h de 0.5 a 1.5. La ecuacion

(4.80) no debe usarse para valores fuera de este rango.
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Los atiesadores longitudinales no se toman en cuenta por las normas del AISC
ya que se permiten grandes esbelteces del alma, aceptando el pandeo por flexién
en el alma y tomando en cuenta también el incremento de resistencia por post

pandeo por flexion.

4.24 Resistencia del alma de trabes armadas por post pandeo por
flexion

En la figura 4-38 se muestra un tablero de un alma de una viga, en la cual el
esfuerzo por flexion critico Fer es menor que el esfuerzo de fluencia Fy. Si la
deformacidn por flexion crece después de haber alcanzado Fcr, el borde superior
del panel se acorta y el borde inferior se alarga. Con tal que no ocurra pandeo

lateral por torsion en la viga, los bordes se mantienen derechos y los esfuerzos en

las fibras extremas continian incrementandose.

.':'
¥
e -+ - - ] - .,_ —=r 1 b
-\T.:_lr__—r— A g L e . . I
Sty F .
N ‘\ g : il t
hsy =7 A ;
yA A\ i PR
“ /,—-w— = .—..-.
ey l o . : = |
iy - - [ = ! | — P~
- ﬂ i
(o) (&) el
Figura 4-38.

Si el alma fuera a mantenerse plana, incrementos en los esfuerzos proporcionales
pudieran desarrollarse en el resto del alma. Aunque el alma se ha pandeado, los

incrementos en los esfuerzos seran inelasticos en la zona de compresion, ya que
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parte del acortamiento en la longitud AB serd tomada por un incremento en la
amplitud del pandeo. Durante este incremento el eje neutro se mueve hacia
abajo. El médximo momento para una seccion transversal simétrica es alcanzado
en la fibra extrema de compresion con Fy (si se desprecia el endurecimiento por
deformacién). Ya que las almas de las vigas no son perfectas, pueden tener
ciertas ondulaciones aun en una viga descargada. Por eso, la deflexion lateral del
alma comienza en el principio de la carga. Sin embargo, la relaciéon de
incremento de esta deflexion crece rdpidamente cuando se alcanza Fcr. Por eso,
este comportamiento es analogo a | de una columna cargada axialmente.

Como la variacion en esfuerzos en el estado de post pandeo es desconocido, se
hacen suposiciones simplificadas para determinar el momento maximo. Una de
estas suposiciones se muestra en la figura 9b y fue propuesta por Basler y
Thurlimann, 1963. En esta referencia, la compresion no lineal de la figura 9a se
remplaza con una distribucion lineal de acuerdo al comportamiento elastico de la
teoria de vigas, actuando en un peralte efectivo del alma be (figura 9c). Esto
permite calcular el momento en funcion de be. Para calcular dicho momento se
asume que be = 30t para TA con una relacion h / t = 360. Usando Fy = 36 ksi, se
elabor6 una grafica M / My (figura 10).

En esta figura se muestra el punto Mcr / My = 0.18, donde Mcr es el momento
basado en el esfuerzo critico de flexion para el alma dado con la ecuacion

~ 850,000

F OIV,VUV .
b.er (b / ‘[)2 ksi.

De hecho, se puede usar la ecuacion (4.81) para determinar la esbeltez h/t del

4.81)

alma que permite a una Ta alcanzar este momento total de fluencia My =Fy I/ c.

Para acero A36:
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\,’.j
1.04
— 12 |
——Eﬁtz’k yi g s i
—— O3 (4 rn, =2
; };’ j J,i r_; 082 (4esa, = 1/2)
M | | | -
M, JI O c yd
0445 /4, =0)
F = 850,000
| ber T2 ——— 018
l I
69 154 315 360
h/t
Figura 4-39

h 850000 925
T = Fy = " 154 el cual nos da el punto A de la figura 4-39. Ademas

en esta figura se muestran las relaciuones de momento plastico Mp a My de 1.5,
1.12 y 1.04, para relaciones A/ Ay, =0, 0.5 y 2, respectivamente. A fin de que se

alcancen estos momentos, la esbeltez del alma no debe exceder la relacion h / t =

640/,/Fy . Si la TA tiene un atiesador longitudinal a una distancia h/5 del patin

. , 3,510,000
de compresion, el esfuerzo critico es F., = W, si hacemos Fcr = Fy =36
_ h 3510000
ksi: ?= 36 =315, el cual nos da el punto B de la figura. Esto nos

muestra la efectividad del atiesador longitudinal en el incremento de la
resistencia a flexion en trabes armadas con almas delgadas.
La variaciéon de M/My en las regiones entre h/t = 0, 69, 107, 154 y 360 en la

figura 10 no son determinadas por el anélisis previo, por lo que estas curvas son
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aproximadas. La variacion donde la eficiencia del alma se reduce por el pandeo
fue asumida lineal en dicha referencia. Ademas, la relacion de esbeltez en la cual

comienza la reduccion en la efectividad del alma se tomo igual a 980/,/Fy en vez

del valor correspondiente al punto A de la figura 10. Esto se hizo ya que el AISC
usa el valor de h/t = 170 como limite superior de la esbeltez de TA con acero A7
(Fy = 33 ksi) previo a la revision en la cual se toma en cuenta el efecto de la
resistencia de post pandeo. La ecuacion resultante que correlaciona al punto A

revisado con el punto correspondiente a h/t =360 de la figura es

A
£:1—0.0005 o B 980 (4.82)
My At Fy

Seglin los resultados experimentales, la ecuacion (m) proporciona resultados

bastante aproximados a los resultados experimentales.

4.25 Disenio de Trabes Armadas con almas esbeltas pero
asumiendo que el patin a compresion se encuentra soportado

lateralmente
Como se ha visto, el Momento resistente es
Mu = ¢,"Mn con ¢, =0.9
El momento nominal Mn basado en la fluencia del patin a tension:
Mn = S RpcRFyr (4.83)
El momento nominal Mn por pandeo del patin a compresion:
Mn = S,:RpgRF; (4.84)
Donde Sxt y Sxc son los modulos de seccion de los patines a tension y a

compresion, respectivamente; R, es un factor de reduccion para trabes hibridas

1 b hibrid iouala R —12+(3m_m3)Aw/Af
(tomar R, = 1 para trabes no hibridas) y esiguala K. 12+2A /A,
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donde m = F,/F; Fyr es el esfuerzo de fluencia del patin; F., es el esfuerzo
critico del patin a compresion, determinado como se indica en el capitulo de
columnas; Fer es igual a Fyf si el patin a compresion tiene soporte lateral total,

es decir, si A < Ap.

A, [h, 980
El factor Rpg esta dado por Ry =1- 00005—[ ——j <1.0: donde h, es

f tw \/Fiy

el doble de la distancia del eje neutro a la cara interior del patin a compresion
menos el filete de soldadura o radio de esquina: t,, es el espesor del alma.

Como se ha mencionado, el AISC no tiene especificacion alguna para trabes con
atiesadores longitudinales; sin embargo, la AASHTO especifica que la esbeltez
del alma de trabes sin atiesadores longitudinales esta limitado a

h 36500

: —W psi (4.85)
para acero A36, esto da h/t <192.

4.26 Diseno de Trabes Armadas con patines no compactos y sin

soporte lateral total en los patines

Cuando no se cumple que en una TA los patines sean compactos y tengan
soporte lateral en el patin de compresion, el valor del esfuerzo critico Fer # Fyry
es necesario considerar los estados limite por pandeo lateral-torsional y por

pandeo local del patin. Fcr serd el menor valor de estos dos estados limite.

1[ A=A,
Si A, <A<, Fer=C,F,|1-— <F, (4.86)

C
Si A>A, Fer = }b—f’;" (4.87)

e Estado limite de pandeo lateral-torsional:
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b
rt
My = = 4.88
F (4.88)
- 756
F

donde rt es el radio de giro del patin de compresion mas 1/6 del area del alma

respecto al eje del alma; Cpg es un coeficiente determinado para TA y para este

M1 M1
= - Cb=1.75+1.05| — |+ 0.3 — | <2.3
caso Cpg = 28600Cb; (sz (MZ) )

e Estado limite de pandeo local del patin:

A :b_f
2t,
_ 65
o=
/Fyf (4.89)
A, = 150
F

yf

Cpg=11200y Cb=1.0

4.27 Pandeo por cortante en almas de trabes armadas

En el capitulo de vigas se ha tratado el tema del pandeo por cortante en vigas,
donde se mostroé que el cortante es rara vez un factor determinante en el disefio
de vigas de secciones laminadas. Sin embargo, la relacion de esbeltez de almas
de TA es usualmente mucho mayor que en vigas laminadas, por lo que es
necesario el uso de atiesadores transversales (ver figura 4-37) para incrementar la
resistencia ante el pandeo por cortante. Como los atiesadores incrementan la

resistencia por pandeo, incrementando el factor k de las ecuaciones para calcular
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el cortante en vigas, a través de la reduccion de la relacion de aspecto a/h. El

espaciamiento de los atiesadores transversales puede determinarse de acuerdo a

5
las siguientes expresiones: Para todo lo que sigue, k =5+ (a/hy
a
De la ecuacion (4.27)
26400 (. b’
Vn="—"-51+—|A, 4.90
(h/t) ( azj 20

Con ¢$Vn = VT, donde ¢ es el factor de resistencia por cortante y Vfes la carga de

cortante factorizada, esto nos da

363t h [ Ey
a= — |7 >523 491
JVf (363)2 PAR 1+ (h/a) *51)

0A. \h/t
De la ecuacion (4.25)
251t h F
a= 418<2 | — 523 490
1 vE 2__(251j2 P 1+ (h/a)? 452
Fy| 0A h/t
Ademas, el AISC-LRFD requiere que el momento de inercia del atiesador sea
igual a
I, =at)]
2
J= 2.5(£j -22>0.5 (4.93)
a
donde a es el espaciamiento del atiesador. Sustituyendo tenemos:
Is=25m3[3—08%)205m3 (4.94)
a
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4.28 Especificaciones para el campo de tensiones por cortante

La fuerza cortante estimada Ultima o total que un tablero (una parte de la trabe
entre un par de atiesadores) puede resisitir, es igual al cortante que inicialmente
ocasiono el pandeo del alma, mas el cortante que puede resistir la accion de
tension diagonal en el alma. La magnitud de la tension diagonal en el alma es
funcion de las dimensiones de los tableros. El disefio de vigas por cortante esta

dado por ¢Vn, donde $=0.9 y Vn=F,A,. Para almas que pueden desarrollar la
fluencia por cortante, Vn = AyF,,=A F, / V3 =0.577AF,. El coeficiente 0.577

se incrementa a 0.6 para tomar alguna ventaja del endurecimiento por

deformacion por cortante. Por tanto,

h k
Vn=0.6AF, para <187 |—
yw
El limite h/t de esta formula esta limitado al valor que permite que la fluencia por
cortante sea alcanzado. Para trabes armadas con almas que no puedan desarrollar

la fluencia por cortante, el cortante nominal esta dado por la expresion:

1-C,
Vn=0.6A_F |C, + = (4.95)
1.15y1+(a/h)

Cv es la relacion entre el esfuerzo critico del alma y el esfuerzo de fluencia por

cortante del alma y se determina como sigue:

_ 187 f / / k
187 | — < — < 234
C, Wit st (4.96)
44000k /
C,=—— i > 234 4.97
)’w (h/t) o t FYW ( )

El area de un atiesador Ay no debe ser menor que el valor dado por la siguiente

formula:

Apuntes Pagina 107 de 172



Diserio de Estructuras Metalicas Victor Escalante Cervera

F Vu
A, =—"10.15Dht_(1-C.)———18t2
’ Fyst{ A-C) o } (4.98)

donde D es un factor que toma en cuenta la excentricidad de la tension diagonal
en el alma relativo al centroide del atiesador. Por eso, D = 1 para atiesadores en
parejas, 1.8 para atesadores a base de un solo angulo y 2.4 para un atiesador

formado por una sola placa.
Para atiesadores intermedios, se requieren segun el LRFD si h/t, >418/ /F

o si la fuerza cortante factorizada Vu es mayor que 0.69AF,,C, , donde Cv se

calcula con la siguiente expresion usando un valor de k = 5.

187 [ 5

YT hit g (4.99)

Ademas, las especificaciones del AISC-LRFD establecen que la accion de
tension diagonal no se permite en tableros extremos de trabes no hibridas, en

ningun tablero de trabes hibridas o de peralte variable, ni cuando a/h > 3.0 o a/h

> [260/h/t T .

4.29 Interaccion de la flexion con el cortante en almas

Cuando una trabe armada cuya alma depende de la accion de tension diagonal
esta sujeta a flexion y cortante, relativamente grandes en la misma localidad, la
trabe no puede desarrollar su capacidad total ni por cortante ni por flexion. En
consecuencia, se usa una ecuacion empirica de interaccion para revisar qué tan
adecuada es la trabe. Esta ecuacion concuerda adecuadamente con resultados
obtenidos de pruebas. Si se requieren atiesadores y se cumple que

0.6Vn < Vu < Vn
Mn Mu 0.75Mn

, se deberd usar la siguiente ecuacion de interaccion:
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Mu 0625 < 13754 (4.100)

Mn Vn
En esta ecuacidén, Mn es la resistencia nominal por flexion de la trabe, ¢ =09 y
Vn es la resistencia nominal por cortante. El valor de Mu no debe exceder a

oMn, ni Vu a ¢Vn.

L1
& 10 A

0.8

B
0.6 —
0.4 -
0.2+

D | | 1 1
] 0z n4 0.6 n.a 1.0
4
YUY

Figura 4-40. Diagrama de interaccion V-M.

T <
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5. Diseno de Elementos a Flexocompresion

Los miembros flexo-comprimidos son elementos estructurales sometidos a la
accion simultanea de fuerzas normales de compresion y momentos flexionantes,
que pueden actuar alrededor de uno de los ejes centroidales y principales de sus
secciones transversales o tener componentes segin los dos ejes principales. Su
importancia es fundamental, ya que los elementos en compresion axial pura no
existen practicamente nunca en estructuras reales en las que, debido a
principalmente a la continuidad entre los diversos miembros que las componen,

la compresion se presenta acompafiada por flexion.

5.1 Miembros sometidos a Flexotension
El AISC-LRFD especifica para elementos sometidos a tension axial y flexion

simultdneamente, se tienen las siguientes ecuaciones de interaccion:

P M, M
Si Pu >0.2 “ +§ w2 <1.0 (5.1)
¢, Pn ¢ Pn 9\ g Mnx ¢ Mny
Si Pu <0.2 Fu + Mux + Muy <1.0 (5.2)
¢, Pn 20,Pn \ ¢ Mnx ¢, Mny

Donde Pu y Mu son las resistencias requeridas por tension y por flexion; Pn y
Mn son las resistencias nominales por tension y por flexion respectivamente; ¢, y

dp son los factores de reduccion por resistencia para tension y flexion.
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5.2 Momentos de Primer y Segundo Orden (Efectos Pd y PA)

En un miembro sometido a carga axial y momentos, aparecerdn momentos
flexionantes y deflexiones laterales adicionales a las iniciales. Cuando se realiza
un andlisis elastico convencional, obtenemos momentos y fuerzas de primer
orden. En una columna de un portico arriostrado se puede presentar momentos
secundarios debido a la flexion lateral de la columna.

En la figura 1, se presenta un momento adicional Pud. Este es un efecto de tipo
local y sélo se presentard en la columna mas débil o sometido a una mayor carga
axial. En un portico no arriostrado, se pueden presentar momentos adicionales
PA, debido a la deflexion lateral que se presenta. Este es un fenémeno global y se

puede presentar en todas las columnas de un entrepiso.

Pu
{ Pu
r
A
/
’/ { l
} MI =Mnf+Pu6 /
’ =Banr /
| / M: '_"Mu +PHA
__.‘I 5 / =B, M,,
|
| l’
\
\\ P
\
& Pu
P

Figura 5-1. Efectos P y PA en elementos flexocomprimidos.
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El AISC-LRFD especifica que el momento final que estima los momentos de
primer y segundo orden en un miembro sometido a flexocompresion es:
Mu = BM,;; + B,My (5.3)
Donde B; es el factor de amplificacion que toma en cuenta los efectos Pd.
B, es el factor de amplificacién que toma en cuenta los efectos PA.
B = Cn;u (5.4)

1=
Pe

Pe es la carga critica de Euler. Cm es un factor de reduccion.
M
Cm=0.6-04—"
M, (5.5)

Cm = 0.85 para miembros con extremos restringidos.

Cm = 1.0 para miembros con extremos no restringidos.

La relacion M1/M2 es positiva cuando el elemento se flexiona en curvatura
doble y negativa en curvatura simple. Ademas M; <M,. En caso de que M;=0 o

M, =0 la relacion M;/M, = 1.

1
B, = (5.6)
- ZPM( Aok j
P
* | _ZPu S
2Pe

Donde XPu representa la resistencia axial necesaria por todas las columnas del
entrepiso en cuestion. Aoh/L representa la distorsion relativa de entrepiso en

estudio. £H es la suma de todas las fuerzas horizontales de piso que producen

Aoh.
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fa es el esfuerzo calculado en el miembro (P/A) y

127°E

Fle=— "~
‘ 23(kL, /7, )

(5.8)

Tabla 5.1. Valores de Cm para diferentes condiciones de cargas y apoyos (Ref. 3)

Caso 'P Cm
Mnnnnnnmne
0 1.0
(a)
o .~
__,‘IIHI[I]HHI]ITHI!IUI?_ f
-04 l-—0.4—F-:—
(b)
7 7 |
I _ A
0.4 1 0.4F:
(c)
k | ,
‘ 1 -0.2 1 O.ZE,
(d)
JT—LR_T/ f;
v1 v -0.3 1-03%
(e)
% | {Z/- ~0.2 1—0.2}{%
(f) ‘
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donde K es el factor de longitud efectiva, Lb y b son la longitud real sin soporte

y el radio de giro correspondiente al plano de flexion.

2l

P P IP lP
H i H

Figura 5-2. Distorsion de entrepiso de un portico.

A

{ :

{a} (6] (¢)

{
3
()
1
S 5
LA
(/)

(F) (g) (5)

Figura 3. Efectos Pd y PA.

5.3 Elementos sometidos a Flexocompresion

Se utilizan las mismas expresiones que para Flexotension.

Pu Pu 8( Mux N Muy )SI.O

: +—
¢.Pn ¢.Pn 9\ ¢, Mnx ¢, Mny (5.9)
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Pu

Pn

c

Si <0.2 (5.10)

Solo que en este caso ¢. = 0.85 para la compresion axial y ¢, = 0.9 para la
flexion.

Para analizar un miembro sujeto a flexocompresion, se realiza un andlisis de
primer orden y otro de segundo orden para obtener los momentos de flexion
finales. Ahora con los programas de anilisis de computadora (SAP2000,

ETABS, STAAD, DRAIN, etc.) es posible realizarlos facilmente.

P,

0.2¢P, }

Mu 0.9¢b”n ¢bun

Figura 5-4. Diagrama de Interaccion para elementos flexocomprimidos.

Para fines de diseno, es recomendable disenar los miembros verticales de tal
manera que se cumpla la condicion que la suma de los momentos en los
extremos de la viga no seran menor que 1.5 veces la suma de los momentos en

los extremos de las columnas que concurren en el nudo. XMcol >1.52Mvig .
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Esto con el fin de garantizar el criterio de “columna fuerte y viga débil” en el
disefio sismorresistente de edificaciones.

Otro aspecto que hay que cuidar es que el nivel de carga axial no sea muy grande
(mayor que 0.3¢Pn), ya que se ha demostrado que la carga axial en elementos
flexocomprimidos ayuda a incrementar su resistencia pero disminuye su

capacidad de deformacion.

5.4. Bases para columnas resistentes a momentos

En el disefio de placas base para columnas cargadas axialmente, se asume que la
presion de soporte entre la placa y la cimentacidon es uniformemente distribuida.
El anclaje para ese tipo de placas base se usa solo para mantener fijas las
columnas en su posicion. Ahora bien, aun si la columna debe resistir momento,
su resistencia se puede desarrollar sin tomar en cuenta el efecto de los anclajes.
Si el momento es pequefio, la presion de soporte se puede asumir con la

distribucion de la figura 5-5a. Si b es el ancho de la placa, las presiones en el

borde son:
p
ecd/g_‘m_q_ €>d/5 4 C’:d/zp ‘*E_iq/z 1
Do N ! ﬂ.l
T Tl I
| |

! _ [ [ m
Y O R S
o . e T

{g) (&) (c) (o)

Figura 5-5. Placas base de columnas sometidas a momento.

P Mc P _6M
=+ ="+
Jp A I bd bd’

(5.11)
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6. Diseno de Conexiones

6.1 Introduccion

El comportamiento de las conexiones es muy complejo, ya que en muchos casos
es imposible describirse por medio de formulas ya sean sencillas o complejas. De
hecho, las formulas obtenidas de manera analitica deben ser adecuadas con
pruebas experimentales para tener resultados mas seguros y satisfactorios.
Lamentablemente, en la mayoria de los casos se deja al fabricante de las
estructuras el disefio de las conexiones y los ingenieros calculistas no le dan la
importancia requerida. Ademas, las pruebas de laboratorio en fallas estructurales
han demostrado que las fallas se originan en las conexiones y no en los
miembros estructurales. Los tipos de conexiones que se trataran son las
conexiones atornilladas y las conexiones soldadas.

En funcion de la rigidez que transmiten, las conexiones se clasifican en simples,
en donde el momento resistente que se desarrolla en la conexion es
practicamente cero; las conexiones rigidas, donde se toma en cuenta la presencia
de momento en la conexion y las conexiones semi-rigidas que es una

combinacion de las dos anteriores.

6.2 Conexiones Atornilladas

El montaje de estructuras de acero por medio de tornillos, es un proceso que es
relativamente répido y requiere mano de obra “menos especializada” que cuando
se trabaja con soldadura o remaches.

Los dos tipos de tornillos que se emplean para las conexiones de miembros

estructurales son los tornillos ordinarios (A307) y los tornillos de alta resistencia

(A325 y A490).
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Los tornillos A307 se fabrican en dos grados A y B, son fabricados en acero de
bajo carbono con una resistencia minima a la tension de 60 ksi y una resistencia
maxima a la tensién de 100 ksi para los tornillos de grado B. Se usan para
estructuras sometidas a cargas gravitacionales y no son adecuados para cargas
vibratorias o de impacto.

Los tornillos de alta resistencia se fabrican a base de acero al carbono tratado
térmicamente y aceros aleados, su resistencia a la tension es de mas del doble de
los tornillos ordinarios. La resistencia minima a tension en los tornillos A325 es
de 105 a 120 ksi y para los tornillos A490 es de 150 ksi. Se usan para cualquier
tipo de estructuras. Los tornillos de alta resistencia pueden apretarse hasta que
alcanzan esfuerzos de tension muy altos, de manera que las partes conectadas
queden afianzadas entre la cabeza del tornillo y la tuerca de apriete, lo que

permite que las fuerzas se transfieran por friccion.

TABLA J3.3 DIMENSIONES NOMINALES DE AGUJEROS

Dimensiones de los agujeros

Didmetro Estandar Agrandados De ranura corta De ranura larga
del tornillo (diametro) (diametro) (ancho x longitud) {ancho x longitud)
3 16 5 TR 6% 13
; 16 8 s % 6 % 176

. I e 13 x | TR
; i : ) e
1 1% 1 1% % 133 1h x 23
=11 d+ & d+ d+ By x@+d (d+ &) x (2.5 x d)
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6.2.1 Tornillos completamente tensados y tornillos apretados sin

holgura

Se debe sefialar en los planos el tipo de tornillo y la manera en que seran
apretados durante el montaje. Los tornillos completamente tensados se emplean
en las conexiones tipo friccion y en las conexiones sujetas a tension directa. Las
conexiones tipo friccion se deben usar cuando las cargas de trabajo ocasionen
cargas que produzcan fatiga, como las cargas sismicas, en conexiones que
soporten maquinaria, en empalmes de columnas en estructuras de mas de 200 ft
de altura, conexiones de todas las vigas a columnas y otras vigas de las que
dependa el arriostramiento de las columnas en estructuras de mas de 125 ft de
altura, cargas vivas que produzcan impacto o inversion de esfuerzos, entre otros.

Los tornillos apretados sin holgura se logran cuando todos los pafios de una

conexidn se encuentran en contacto firme entre si.

Separacion v Distancias a los Bordes

Revisando la figura 6-1, podemos obtener las siguientes definiciones basicas.
Paso, es la distancia a centros entre tornillos en una direccion paralela al eje
longitudinal del miembro.

Gramil, es la distancia a centros entre las hileras de tornillos perpendiculares al
eje longitudinal del miembro.

Distancia al borde, es la distancia del centro de un tornillo al borde adyacente de

un miembro.

Distancia entre tornillos, es la distancia mas corta entre tornillos sobre la misma

hilera o en diferentes hileras de gramiles.
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gramil

—

Figura 6-1. Separacion entre sujetadores (Ref. 3)

Los tornillos deben colocarse a una distancia entre si para permitir su instalacion
eficiente y prevenir fallas por tension en los miembros entre los tornillos. El
AISC-LRFD especifica una distancia minima a centros para agujeros holgados o
de ranura al menos de tres veces el didmetro del tornillo. Si se mide a lo largo de
una linea de transmision de la carga esta distancia debe incrementarse con el

factor C1.

Tabla J3.7. VALORES DEL INCREMENTO C, DE ESPACIAMIENTO PARA DETERMINAR LAS
SEPARACIONES MINIMAS DE AGUJEROS AGRANDADOS

Agujeros de ranura

Paralelc a la linea
Diametro Perpendicular de fuerza
nominai Agujeros a la linea
del tornillo agrandados de fuerza De ranura corta De ranura larga*
1 3 1 1
=g g 0 116 13d — %
3 1 7
1 16 0 4 T3
] H 3 1 1
=13 3 0 16 13d — 15

*Cuando Ja longitud de la ranura es menor que la maxima permitida en la tabla 12.2, C, puede reducirse por la dife-
rencia entre la longitud maxima vy la real de la ranura.
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Tabla J3.2. Resistencias de Diserio de

Sujetadores
Shear Strength in
Tensile Strength Bearing-type Connections

Resistance Nominal Resistance Nominal
Description of Fasteners Factor ¢ | Strength, ksi Factor ¢ | Strength, ksl
A307 bolts 45 [a] 24 [b,e]
A325 bolts, when threads
are not excluded from
shear planes 90 [d) 48 [e]
A325 bolts, when threads
are excluded from shear .
planes 80 [d] 60 [e]
A490 bolts, when threads
are not excluded from
shear planes 113 [d] 60 [e]
A490 bolts, when threads
are excluded from shear 0.75 0.75
planes 113 [d] 75 (e}
Threaded parts meeting
the requirements of Sect.
A3, when threads are not
excluded from shear planes 0.75F,[a,c] 0.40F,
Threaded parts meeting
the requirements of Sect.
AJ, when threads are
excluded from shear planes 0.75F, [a,c] 0.50F, (a,c]
A502, Gr. 1, hot-driven
rivets 45 [a] 25 [e]
A502, Gr. 2 & 3, hot-driven
rivets 60 [a] 33 [e]

|a] Static loading only.

[b] Threads permitted in shear planes.
[c] The nominal tensile strength of the threaded portion of an upset rod, based upon the cross-sectional
area at its major thread diameter, A, shail be larger than the nominal body area of the rod before

upsetting times F.

{d] For A325 and A490 bolts subject to tensile fatigue loading, see Appendix K3.
[e] When bearing-type connections used to splice tension members have a fastener pattern whose
length, measured paraliel to the line of force, exceeds 50 in., tabulated values shall be reduced by

20 percent.
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Notas: bolt = tornillo; rivet = perno; threads = cuerdas;

Para agujeros estdndar la distancia minima a centros de los tornillos se calcula
con la expresion:

P d

L= ey 2" (6.1)

Donde P es la carga transmitida por un sujetador a la parte critica; ¢ es igual a
0.75; t es el espesor de la parte critica conectada y d; es el didmetro del agujero
de tamafo estandar.

Si los agujeros son holgados o rasurados, la distancia minima a centros se
determina con la expresion anterior mas el incremento aplicable C; dado en la
tabla J3.7. La distancia libre entre esos agujeros agrandados nunca debe ser
menor que el didmetro del tornillo asociado con ellos.

Para agujeros estandar, los tornillos o sujetadores no deben colocarse muy cerca
de los bordes de un miembro, ya que el punzonado de los agujeros muy cercano
a los bordes puede ocasionar que el acero opuesto al agujero se abombe o
agriete. Ademas, en los miembros donde existe el peligro de que el tornillo
desgarre al metal. En la practica se recomienda colocar los tornillos a una
distancia del borde no menor de 1.5 veces el didametro del sujetador, de manera
que el metal en esa zona tenga una resistencia al corte al menos igual al del
tornillo. E1 AISC-LRFD especifica que la distancia minima al borde no debe ser
menor que los valores dados en la tabla J3.4.

En la direccion de la fuerza transmitida, se establece que la distancia minima al
borde no serd menor que 1.5 veces el diametro del sujetador cuando la

resistencia por aplastamiento Rn se determina con alguna de las dos expresiones,

Para agujeros estandar de ranura corta, ¢Rn = ¢2.4dtF,
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Para agujeros de ranura larga perpendicular a la carga, ¢Rn = ¢2.0dtF,

Tabla J3.1. TENSION? REQUERIDA EN LOS TORNILLOS
DE ALTA RESISTENCIA PARA CONEXIONES TIPO
FRICCION Y PARA CONEXIONES SUJETAS A TENSION

DIRECTA

Tamaiio de!

tornillo (plg) Tornillos A325 Tornillos A490
3 12 15
b 19 24
3 28 35
; 39 49
1 51 64
I§ 56 80
15 71 102
12 85 121
14 103 148

Igual a 0.70 veces la resistencia minima a la tensién de los
tornillos, redondeada al kip (klb) mas cercano como se es-
tipula en las especificaciones ASTM para tornillos A325 y
A490 con cuerdas UNC.

Donde d es el diametro del sujetador y t es el espesor del miembro conectado.
Para todos los casos, ¢ =0.75

De otra manera, la distancia minima al borde se determina con la expresion:

P

L, = P (6.2)

Apuntes Pagina 124 de 172



Diserio de Estructuras Metalicas Victor Escalante Cervera

Para agujeros holgados o rasurados, la distancia minima al borde no sera menor
que el valor requerido para un agujero estandar mas un incremento C2 obtenido

de la tabla J3.8.

VALORES DEL INCREMENTO C, PARA DISTANCIAS
Tabla J3.8. | BORDE DE AGUJEROS AGRANDADOS
Distancias maximas ai borde

Aguijeros, de ranura

Diametro
nominal Perpendicular
del al borde
conector Agujeros Paralela
(plg) agrandados De ranura corta De ranura larga* al borde

7
=35
1 d 0

O e e ;l-—- |
s oo1— oot
E™

lg

(A

*Cuando la longitud de la ranura es menor que la maxima permitida (véase la tabla 12-2), C,
puede reducirse por un medio de la diferencia entre la longitud méxima y la real de la ranura.

Distancia maxima al borde.

El AISC LRFD especifica una distancia maxima al borde de doce veces el
espesor de la placa, pero sin exceder de seis pulgadas. Si los tornillos se colocan
muy lejos de los bordes, pueden aparecer aberturas entre los miembros

conectados.

Diseiio de conexiones tipo aplastamiento. Cargas que pasan por el centro de

gravedad de la conexion.

Resistencia al Cortante. En las conexiones tipo aplastamiento se supone que las

cargas por transmitirse son mayores que la resistencia a la friccién generada al

apretar los tornillos; como consecuencia se presenta un pequefio deslizamiento
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entre los miembros conectados, quedando los tornillos sometidos a corte y
aplastamiento. La resistencia de disefio de un tornillo en cortante simple es igual
a la resistencia nominal a cortante del tornillo en ksi, dados en la tabla J3.2,
multiplicada por el area de su seccion transversal y por el factor de reduccion de

resistencia ¢.

Tabla J3.4. DISTANCIAS MINIMAS A BORDES
PARA AGUJEROS ESTANDAR

(Centro del agujero estandar? al borde de la parte
conectada)

Diametro nominal En bordes En bordes laminados de
del tornilio recortados placas, perfiles 0 barras
o remache(plg) mecanicamente o bordes cortados con gas®
1 1 3
2 8 1
3 1 7
8 g g
3
: 1 I
7
] 15 13
1 1¥ 13
13 2 1
I3 2 13
Mayores de 1% 1% x didmetro 1% x diametro

*Para los agujeros agrandados o de ranura, véase la tabla 12.5

®Todas las distancias al borde en esta columna pueden reducirse %'plg cuando
el agujero esta en un punto en donde el esfuerzo no excede el 25% de la resisten-
cia de diseiio maxima del elemento.

‘Estos valores pueden ser l;l‘ plg en los extremos de angulos de conexién para
vigas.
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Resistencia al aplastamiento.

La resistencia de disefio de un sujetador por aplastamiento es igual a la
resistencia nominal por aplastamiento de la parte conectada en ksi, dados en la
tabla J3.5, multiplicada por el diametro del sujetador y por el espesor del
miembro que se apoya en el sujetador y multiplicada por el factor de reduccion
de resistencia ¢. Si se cumplen los requisitos de la distancia minima al borde y la
distancia entre tornillos y si se usan dos o mas tornillos en la direccion de la linea

de fuerza, la resistencia por aplastamiento es

Para agujeros estandar de ranura corta, ¢Rn = ¢2.4dtF, con ¢ =0.75

Para agujeros de ranura larga perpendicular a la carga, ¢Rn=¢2.0dtF, con
¢=0.75
Si las deformaciones alrededor de un agujero no son de consecuencia para el

diseo, las dos expresiones anteriores se pueden reemplazar por, ¢Rn = ¢3.0dtF,
con =0.75.

En las expresiones anteriores, d es el didmetro del sujetador y t es el espesor del
miembro conectado.

Se ha demostrado que ni los tornillos ni el metal en contacto con éstos fallan
realmente por aplastamiento. Sin embargo, se ha demostrado también que la
eficiencia de las partes conectadas en tension y compresion se ven afectadas por
la magnitud de los esfuerzos de aplastamiento. Por tanto, las resistencias
nominales por aplastamiento dadas en el AISC-LRFD tienen valores arriba de
los cuales, la resistencia de las partes conectadas resulta afectada.

Cuando se atornillan cubre placas a los patines de secciones W, los tornillos
deben tomar el cortante longitudinal en el plano ubicado entre las placas y los

patines. El esfuerzo cortante longitudinal se puede determinar con la expresion
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fv = VQ/Ib. La fuerza cortante a través del patin en una pulgada de longitud es
igual a VQ/I.

El AISC-LRFD especifica una separacion maxima permisible para tornillos o
sujetadores usados en las placas externas de miembros armados, igual al espesor
de la placa externa mas delgada multiplicada por 127/ @ , 0 bien 12 pulgadas,

rigiendo el menor valor.

ar L L

| 1! | [ 1 LI T 171

LI i I [T T1 A=
15 5 Sy 6 B [y o 5 [ I 6 B o0 8 |
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|8, —8,
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s
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Figura 6-2. Deformacion de las Placas en conexiones (Ref. 2)

Para fines de disefio, se supone que las cargas aplicadas en conexiones tipo
aplastamiento se dividen por igual entre los tornillos. Para que esto suceda, las
placas deben ser completamente rigidas y los tornillos completamente elasticos,
pero en realidad las placas conectadas son también elasticas y sufren
deformaciones que afectan a los esfuerzos en los tornillos. Si las placas se
suponen completamente rigidas e indeformables, todos los tornillos se
deformaran igualmente y tendran los mismos esfuerzos. En realidad, en el

intervalo eléstico las cargas que resisten los tornillos de un grupo nunca son
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iguales cuando hay mas de dos tornillos en una linea. Si las placas son
deformables, los esfuerzos y sus deformaciones decreceran en los extremos de la
conexidn hacia el centro. El deslizamiento sera maximo en los tornillos extremos
y minimo en los tornillos centrales. Los tornillos extremos tendran esfuerzos
mucho mayores que los tornillos centrales. Entre mayor sea el espaciamiento de
los tornillos en una conexion, mayor sera la variacion de sus esfuerzos debido a
la deformacién de la placa; por tanto, se recomienda usar juntas compactas, ya

que asi se reduce la variacion de los esfuerzos en los tornillos.

6.3 Disefio de Conexiones Tipo Friccion. Cargas que pasan por el

centro de gravedad de la conexion

Como se ha comentado previamente, las conexiones de tipo friccidbn son muy
utiles para los miembros estructurales sometidos a cargas ciclicas que llegasen a
producir fatiga. Este tipo de conexiones se debe revisar por cargas de servicio y
por cargas factorizadas,
1. La resistencia de disefio por deslizamiento debe ser mayor o igual que la
fuerza calculada de deslizamiento.
2. Considerada la conexidén como tipo aplastamiento, la resistencia de disefio
debe ser mayor o igual que la fuerza factorizada.
Si los sujetadores se aprietan a las tensiones requeridas por las conexiones de
este tipo, es poco probable que éstos se apoyen sobre las placas que estan
conectando. Se ha demostrado que es poco probable que ocurra un
deslizamiento, excepto que exista un cortante calculado por lo menos del 50% de
la tension total del tornillo. Esto implica que los tornillos tipo friccion no estdn
sometidos al corte; el AISC-LRFD especifican resistencias permisibles por

cortante de modo que se pueda tratar este tipo de conexion de igual manera que
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la conexidén de tipo aplastamiento. Se suponen que los tornillos o sujetadores
trabajan a corte sin aplastamiento. Para este caso, ¢ = 1.0 excepto para agujeros

de ranura larga con carga paralela a la ranura en cuyo caso ¢ = 0.85.

Resistencia minima de las conexiones. El AISC-LRFD establece que las

conexiones deben tener resistencias de disefio suficientes para soportar cargas
factorizadas de por lo menos 10 kip. Excepto para celosias, tensores y largueros

de pared.

6.4 Disefio de Tornillos sujetos a corte excéntrico

Los grupos de tornillos cargados excéntricamente estdn sometidos a momento de

flexion y a fuerza cortante.

Tabla J3.6. RESISTENCIA NOMINAL POR CORTANTE EN KLB/PLG?
DE TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA® EN CONEXIONES TIPO
FRICCION

Resistencia nominal por cortante

Tipo de Agujeros de Agujeros agrandados y Agujeros de ranura
tornillo tamafo estandar de ranura corta largaP

A32S 17 15 12

A490 21 18 : 15

aClase A (coeficiente de deslizamiento = 0.33). Superficies limpias de escamas con recubri-
mientos clase A. Para las resistencias de disefio con otros recubrimientos véase la publica-
cion de la RCSC Load and Resistance Factor Design Specification for Structural Joints
Using ASTM A325 or A490 Bolts.

®)os valores tabulados son para el caso de cargas aplicadas transversalmente a la ranura.
Cuando la carga es paralela a la ranura multipliquense los valores tabulados por 0.85.
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Figura 6-3. Conexiones excéntricas.

El AISC-LRFD proporciona valores para calcular las resistencias de disefio de
tornillos, pero no especifica el método para calcular las fuerzas en los sujetadores
cuando estdn cargados excéntricamente. Existen varios métodos de analisis,
aunque en estos apuntes se tratara el método de resistencia ultima. Este método
ha proporcionado mas compatibles con los valores obtenidos en pruebas de
laboratorio. Las tablas en el AISC-LRFD para conexiones cargadas
excéntricamente se basan en este método y nos permite resolver la mayor parte
de este tipo de problemas facilmente siempre que el arreglo de los sujetadores
sea simétrico.

Método de la Resistencia ultima. Si uno de los sujetadores extremos de una

conexion cargada excéntricamente comienza a deslizarse o fluir, la conexidon no
fallara. Si la magnitud de la carga se incrementa, los conectores internos
soportaran mas carga y la falla no ocurrird hasta que todos fluyan o se deslicen.
La carga excéntrica tiende a causar una rotacion relativa y una traslacion del
material conectado. Esto es equivalente a una rotacion con respecto a un punto

llamado centro instantaneo de rotacion.
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Figura 6-4. Analisis de una conexion excéntrica.

De la figura 6-4, O representa el centro instantdneo de rotacidn, este se encuentra

a una distancia e’ del centro de gravedad del grupo de tornillos.

Las deformaciones de estos sujetadores se supone que varian en proporcion a sus
distancias al centro instantaneo. La fuerza cortante Giltima que uno de ellos puede
resistir no es igual a la fuerza cortante pura que un tornillo puede resistir, ya que
depende de la relacion carga deformacion en el tornillo. Con base en estudios
experimentales realizados por Crawford y Kulak (1971) se lleg6 a una expresion

para determinar esta fuerza cortante,
R — Rult (1 _ e—lOA )0.55 (63)
En la expresion anterior, Ry es la fuerza cortante tiltima de un solo conector, ¢

es la base de los logaritmos naturales; D es igual a 0.34 in y es la deformacion

total de un tornillo determinada experimentalmente.
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Figura 6-5. Relacion fuerza cortante altima R vs. Deformacion en un tornillo (Ref. 3)

La expresion anterior muestra que la resistencia de cortante tltima soportada por
un sujetador en una conexion cargada excéntricamente, es afectada por su
deformacion. Por tanto, la carga aplicada a un tornillo depende de su posicion en
la conexion con respecto al centro instantaneo de rotacion. En el andlisis se
supone que cada una de las fuerzas actiia perpendicular a una linea trazada del
punto O al centro del tornillo considerado. Por equilibrio, el momento de la carga
axial respecto al punto O debe ser igual a la suma de los momentos de las fuerzas
resistentes de cada tornillo respecto al mismo punto. Conociendo la posicion de
O se puede calcular los valores de R con la expresion anterior y determinar Pu
como,

_ZRd
e'+e

Pu (6.4)

Como la posicidén de O no se conoce, por medio de iteraciones se va estimado la

posicion de O, se determinan los valores de R y Pu. Por equilibrio, Pu debe ser
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igual a la suma de las componentes verticales de R. Para fines de célculo, se
supone que el sujetador mas alejado tiene un valor de D = 0.34 y los valores de
D de los otros sujetadores se obtienen de manera proporcional a sus distancias
con respecto al punto O. Los valores D asi determinados se usan en la formula

para R.

El AISC-LRFD contiene tablas de coeficientes C, para un numero de

)0.55

: 4 -10A .
conexiones, basado en la formula R=R, (1-e , la cual permite

determinar la carga Pu con la formula
Pu=Cgr, (6.5)
donde r, es la resistencia de disefio del sujetador, C =a’T"
[=1Ix + Iy =X(x*+y’) para A, = |
Ix, Iy son los momentos de inercia de las areas de los sujetadores.
X, y son los ejes coordenados con el origen en el centro de gravedad del
grupo de sujetadores.
A, es el area del sujetador.
El coeficiente o’ se determina con:

0.625 . 4.719  6.750

a'=0.0104 + . . ,; Parauna linea de sujetadores

0.814 . 5.550  8.220

a'=0.0125 + . 2 ;i para dos lineas de sujetadores

y la expresion b se determina por,

0.129 3.850  7.430

p=0.645— . 2 + ,;  parauna linea de sujetadores
0.183 3.130 6.250
p=0.651- e o + e para dos lineas de sujetadores
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6.6 Disenno de Tornillos Sometidos a corte y Tension.

En muchos casos, las conexiones se ven sometidas a la combinacion de fuerzas
de corte y de tension, tal como se muestra en la figura 6-6.

Se ha demostrado que en sujetadores tipo aplastamiento sus resistencias ultimas
se pueden representar por medio de un diagrama de interaccion en forma eliptica.
Las tres lineas rectas del diagrama en la figura 7 representan aproximadamente la
curva de interaccion obtenida en pruebas. Las ecuaciones de esas lineas se
presentan en la tabla J3.5.

Donde fv y ft son los esfuerzos de corte y tension respectivamente calculados en
los tornillos debidos a las cargas factorizadas. Los valores maximos de la tabla
son iguales a ¢ = 0.75 veces la resistencia nominal de los tornillos si estos estan

sometidos a cargas externas de tension solamente.

P 111.8 klb
P,’= 250 klb

(e

— s i

) |
2

-————

223.6 kib

1y 1
2LS6)<3E X3

8 Tornillos
de % plg

Te estructural

u_JL.ul_:_rl_lL\

Ll

Figura 6-6. Conexion sometida a cortante y tension (Ref. 3)
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Figura 6-7. Tornillos en una conexion tipo aplastamiento sometidos a cortante y tension.

Tabla J3.5. Limites para los esfuerzos
de tension (Ft) en ksi para sujetadores
en conexiones tipo aplastamiento

Descripcion del Sujetador

Cuerdas incluidas en el
plano de corte

Cuerdas excluidas del
plano de corte

Tornillos A307

59 -1.9/,<45

Tornillos A325

117 -1.9£,<90

117 - 1.5f,< 90

Tornillos A490

147 - 191,513

147 - 1.5/,< 113

Partes roscadas Tornillos
Ad449 mayores 11/2" diametro

0.98F - 1.91,<0.75F,

0.98F,- 1.5, < 0.75F,

Remaches A502 Grado 1

59 - 1.81,<45

Remaches A502 Grado 2

78 - 1.81,<60

Cuando se aplica una fuerza axial de tensidon a una conexion tipo friccion, la

fuerza de agarre se reducird y la resistencia de disefio por cortante debe
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disminuirse en proporcion a la pérdida de agarre. Las resistencias nominales por
cortante en juntas tipo friccion dadas en la tabla J3.5 se multiplican por el factor
de reduccion (1-T/Tb), siendo T la fuerza de tension de servicio aplicada a un
sujetador y Tb es la carga minima de pretensazo para un tornillo en una conexion
tipo friccion, dada en la tabla J3.1. Para tal caso, ¢ = 1.0 a menos que se tengan
agujeros de ranura larga con la carga aplicada en la direccion de la ranura. En tal

caso, ¢ = 0.85 de acuerdo con el AISC-LRFD.

6.4 Diseno de Conexiones Soldadas

La soldadura es un proceso en el que se unen partes metalicas mediante el
calentamiento de sus superficies a un estado plastico, permitiendo que las partes

fluyan y se unan con o sin la adicion de otro metal fundido.

Ventajas de la soldadura.

1. Las estructuras soldadas permiten eliminar un gran porcentaje de las
placas de unién y empalme, tan necesarias en las estructuras con
sujetadores, asi como la eliminacion de sus cabezas. En algunas
estructuras es posible ahorrar hasta un 15% o mas de peso de acero usando
soldadura.

2. Tiene una zona de aplicacion mucho mayor que los remaches o los
tornillos. Por ejemplo, una columna de tubo de acero y las dificultades que
representaria conectarla con otros miembros de acero con sujetadores.

3. Las estructuras soldadas son estructuras un poco mas rigidas, porque los
miembros por lo general estan soldados directamente uno a otro.

4. El proceso de fusionar las partes por unir, hace a las estructuras realmente

continuas. Esto se traduce en la construccion de una sola pieza y puesto
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que las juntas soldadas son tan fuertes o mas que el metal base, no debe
haber limitaciones a las uniones.
5. Se usan menos piezas y, como resultado, se ahorra tiempo en detalle,

fabricacion y montaje de la obra.

Desventajas de la soldadura.

1. Los sismos recientes han demostrado que las conexiones soldadas tienen
poca capacidad de deformacion, lo que la hace poco segura ante cargas
que produzcan fatiga en las conexiones de miembros estructurales

importantes.

6.5 Tipos de soldadura.

Existen dos tipos principales de soldaduras, con gas y con arco. Aunque en estos
apuntes se tratara el segundo tipo.

En la soldadura por arco se forma un arco eléctrico entre las piezas que se
sueldan y el electrodo lo sostiene el operador con algin tipo de maquinaria. El
arco es una chispa continua, entre el electrodo y las piezas que se sueldan,
provocando la fusion. La resistencia del aire o gas entre el electrodo y las piezas
que se sueldan convierten la energia eléctrica en calor. Se produce en el arco una
temperatura que flucta entre los 3,200 y 5,500 °C. A medida que el extremo del
electrodo se funde, se forman pequefnas gotitas o globulitos de metal fundido,
que son forzadas por el arco hacia las piezas por unir, penetrando en el metal
fundido para formar la soldadura. El grado de penetracion puede controlarse con
precision por la corriente consumida. Puesto que las gotitas fundidas de los
electrodos, en realidad son impulsadas en la soldadura de arco puede usarse con
¢éxito en trabajos en lo alto. El acero fundido en estado liquido puede contener

una cantidad muy grande de gases en solucion, y si no hay proteccion contra el
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aire circundante, aquel puede combinarse quimicamente con el oxigeno y el
nitrogeno. Después de enfriarse, las soldaduras quedaran relativamente porosas
debido a pequefias bolsas formadas por los gases.

electrodo

i recubrimiento I d tubo fundente
extruido electroco /

gas fundente

charco
/’protector escoria

charco fundido fundido
e

. )
escoria .

metal base

S e o e
‘metal soldacdo

metal base

metal soldado
arco metalico protegido (SAP) arco metalico sumergido (SAS)

Figura 6-8. Elementos del proceso de soldadura en un arco metalico protegido (SAP) y

arco metalico sumergido (SAS) (Ref. 2)

Esas soldaduras son relativamente quebradizas y tienen mucha menor resistencia
a la corrosion. Una soldadura debe protegerse utilizando un electrodo recubierto
de ciertos compuestos minerales. El arco eléctrico hace que el recubrimiento se
funda, creando un gas inerte o vapor alrededor del area que se suelda. El vapor
actlia como un protector alrededor del metal fundido y lo protege de quedar en
contacto directo con el aire circundante.

El tipo de electrodo utilizado es muy importante, y afecta decididamente las
propiedades de la soldadura tales como resistencia, ductilidad y resistencia a la
corrosion. Los electrodos se dividen en dos clases generales: los electrodos con
recubrimiento ligero y los electrodos con recubrimiento pesado.

El proceso de soldadura de arco sumergido (SAS) proporciona una mayor
penetracion que el proceso de arco protegido (SAP). Por tanto, se puede emplear

un area de garganta mayor en las soldaduras hechas mediante el proceso de arco
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sumergido. El AISC-LRFD establece que el espesor de la garganta efectiva para
filetes hechos con el proceso SAS con lados de 3/8” o menores, serd igual al lado
del filete. Para filetes mayores a 3/8”, el espesor de la garganta efectiva sera

igual al espesor teorico de la garganta mas 0.11 pulgadas.

6.6 Clasificacion de las Soldaduras

Tipos de soldadura. Los dos tipos de soldadura son las soldaduras de filete y de
ranura. Existen ademas las soldaduras de tapon y de muesca que no son comunes

en el trabajo estructural.

e X ) QI

Soldaduras de filete Soldaduras de ranura

Soldadura de
muesca
Soldadura -J
Soldadura de filete
lapén
r
L

Figura 6-9. Tipo de Soldadura

Las soldaduras de filete han demostrado ser mas débiles que las soldaduras de
ranura; sin embargo, la mayoria de las conexiones estructurales se realizan con
soldaduras de filete. Las soldaduras de ranura se usan cuando los miembros que
se conectan estan alineados en el mismo plano. Usarlas en cualquier situacion
implicaria un ensamble perfecto de los miembros por conectar, cosa que no
sucede en la estructura comun y corriente. Las soldaduras de ranura comprenden
alrededor del 15% de las soldaduras estructurales.

Una soldadura de tapon es una soldadura circular que une dos piezas en una de

las cuales se hacen la o las perforaciones necesarias para soldar. Una soldadura
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de muesca es una soldadura formada en una muesca o agujero alargado que une
un miembro con otro a través de la muesca. La soldadura puede llenar parcial o
totalmente la muesca. Estos tipos de soldadura se utilizan cuando los miembros
se traslapan y no se tiene la longitud de filete de soldadura. Las soldaduras de
tapon y de muesca no se consideran en general adecuadas para transmitir fuerzas
de tension perpendiculares a la superficie de contacto. La resistencia a la tension

la proporciona principalmente la penetracion.

Posicion de las soldaduras. Las soldaduras se clasifican respecto a la posicion en

que se realiza como planas, horizontales, verticales y en la parte superior, siendo

las planas las mas econdmicas y las de la parte superior las més costosas.

| _— Soldadura horizontal

BILANMARAA

T TIID

v

A\

Soldadura

Soldadura
en lo alto

Soidadura horizontal

C L~
Soldadura plana

Figura 6-10. Clasificacion de las soldadura por su posicion.

Tipos de juntas. Las soldaduras también se clasifican de acuerdo con el tipo de

junta usadas, a tope, traslapada, en tee, de canto, en esquina, etc.
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6.7 Simbologia empleada en la soldadura.

Con este excelente sistema grafico, se da toda la informacion necesaria con unas
cuantas lineas y nimeros, ocupando apenas un pequefio espacio en los planos y
dibujos de ingenieria. Estos simbolos eliminan la necesidad de dibujos de las

soldaduras y hacer largas notas descriptivas.

L ‘ ) ' w_ — |

A tope Traslapada
: IL j%‘hr ) ¢
Te De borde
De esquina

Figura 6-11. Tipos de juntas soldadas.

Soldaduras de ranura.

Cuando la penetracion es completa y las soldaduras de ranura estan sujetas a
tension o compresion axial, el esfuerzo en la soldadura se supone igual a la
carga, dividida entre el drea transversal neta de la soldadura.

En la figura 15, la unién sin preparacién a escuadra (a) se utiliza para unir
material relativamente delgado no mayor de 5/16” de espesor. A medida que el
material es mas grueso, es necesario usar soldaduras de ranura en V y en doble-V
(b) y (c); en estas dos soldaduras, los miembros se biselan o preparan antes de

soldarse, para permitir la penetracion total de la soldadura.
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8 /
C ] = [ | ] = ] [ [1 =

*
{a) (D) ()
45¢
/5
g
45°
(d) (e) (7]
/\/__._
7V Lal’3 I
el s ) y 1
(n) (/) (/)

Figura 6-12. Ejemplos de simbolos de soldadura (Ref. 2)

Es indudable que el refuerzo origina soldadura de ranura més fuertes, cuando van
a estar sujetas a cargas relativamente estaticas. Sin embargo, cuando la conexion
va a estar a cargas vibratorias y ciclicas, el refuerzo no resulta tan satisfactorio
porque las concentraciones de esfuerzos parecen desarrollarse en el refuerzo y
contribuyen a una falla més rapida (falla fragil). Para tales casos, una practica
comun es suministrar refuerzo y luego rebajarlo enrasdndolo con el material
conectado.

Desde el punto de vista de la solidez, de la resistencia al impacto ya esfuerzos
repetitivos, y de la cantidad del metal de aporte requerido, se prefieren las
soldaduras de ranura a las de filete, aunque desde otros puntos de vista no son

tan atractivas, por lo que la inmensa mayoria de las estructuras son de filete.
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En ocasiones, las conexiones se disefian de manera que las soldaduras de ranura
no se extienden sobre el espesor total de las partes conectadas. Estas soldaduras

se denominan de penetracion parcial.

Soldadura de Filete.

Se ha demostrado que las soldaduras de filete son mas resistentes a la tension y a
la compresion que al corte, de manera que los esfuerzos determinantes en
soldaduras de filete que se establecen en las especificaciones para soldadura, son
esfuerzos de corte. Cuando sea practico usar soldadura de filete es conveniente
arreglar las conexiones de modo que estén sujetas Unicamente a esfuerzos de
corte, y no a la combinacion de corte y tension o de corte y compresion.

Cuando las soldaduras de filete se prueban a la ruptura, parecen fallar por corte
en angulos de aproximadamente 45° a través de la garganta. Por tanto, su
resistencia se supone igual al esfuerzo de corte permisible por el area tedrica de
la garganta de soldadura. Para el filete de 45° o de lados iguales, el grueso de la
garganta es de 0.707 veces el tamafio de la soldadura, pero tiene diferentes

valores para soldaduras de filete de lados desiguales.

6.8 Diseifo de la Resistencia de las Soldaduras

El esfuerzo en una soldadura se considera igual a la carga P dividida entre el area
de la garganta efectiva de la soldadura. Este método para determinar la
resistencia de soldadura de filete, se usa sin tomar en cuenta la direccion de la
carga. Las pruebas han demostrado que los filetes transversales son un tercio mas

resistentes que los filetes longitudinales, pero este hecho no es reconocido por la
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Figura 6-13 SIMBOLOS BASICOS DE SOLDADURA

POSTERIOR |FILETE| o0 CUA- CHA-

Ranura 0 a topy

TAPON ENSAN- | pNSAN.

CHAMIENTO
MIENTO | pg BISEL

RANURA |DRADO| Vv |BISEL

Villa

] =

= b 14

SIMBCLOS COMPLEMENTARIOS

SOLDADURA | SOLDADURA CONTORNO Véase la
RESPALDO| ESPACIADO TODO DE AWS A.2.4-79
ALREDEDOR CAMPO NIVELADO | CONVEXO ) para otros
simbolos
basjcos y

complementarios
_[j_ D_ O —_— /\ de soldadura

LOCALIZACION ESTANDAR DE LOS ELEMENTOS DE UN SIMBOLO DE SOLDADURA

Acabado Angulo de ranura o
angulo incluido en soldaduras
de tapén

Contorno

Longitud de soldadura

Abertura en la rafz, en pulgadas

profundidad del reileno
€N muescas y topones

centros) de soldadura
Garganta efectiva en pulgadas
Profundidad de la Soldadura de campo
preparacién o tamafio -
en pulgadas A Soldadura todo alrededor
Linea de referencia
Especificacién,
proceso u otras - j
referencias . \S(E) L@P

T \/
o~ ) h

La flecha conecta la linea de referencia al lado cercano

de la junta. Use un quiebre como en A o B para

significar que la flecha senala al elemento de la junta
que debe prepararse con algun tipo de bisel.

Paso (espaciamiento entre

<

(Lado ®
lejano)

lados}

Cola (se omite cuando
no hay referencias)

Simbolo basico
o referencia de
detalle

! (Ambos
(Lado
cercano}

Nota:

Tamafio, simbolo de la soldadura, longitud v espaciamienio deben leerse en ese orden de izquierda
a derecha sobre la linea de referencia. Ni la orientacion de la linea de referencia ni la localizacion de la
flecha alteran esta regla. Ei lado perpendicular de los simbolos [\, |/ |/ |/~ debe estar a la izquierda.

Las soldaduras en los lados cercano y alejado son del mismo tamafio a menos que se indique otra
cosa. Las dimensiones de los filetes deben mostrarse en ambos lados.

La punta de Ia bandera del simbolo de campo debe sepalar hacia la cola.

Los simbolos se aplican entre cambios bruscos en la direccion de la soldadura a menos que se muestre
el simbolo de “‘todo alrededor™ o se indique algo diferente.

Estos simbolos no se refieren al caso de ocurrencia frecuente en las estructuras en donde material du-
plicado {por ejemplo, atiesadores) se localiza en el lado posterior de una placa de nudo o alma. Los fabri-
cantes han adoptado la siguiente convencidn de estructuras: cuando en 1 lista de embarque se detecte la exis-
tencia de material en el lado posterior, l1a soldadura para ese lado serd la misma que para el lado anterior.,
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Soldadura de filete sobre el lado
cercano (lado de la junta al que
apunta la flecha). El tamafio ( ; plg)
se pone a la izquierda del simbolo de
la soldadura y la longitud (6 plg) a la
derecha.

(L7

2-6 Filete de % plg en el lado lejano de 2

centros (soldadura intermitente)

\ plg de longitud a cada & plg entre

Filete de %fplg en ambos lados y 6 plg

1
AN
) )
1 lI> 6 < de longitud. Como las soldaduras son

iguales en ambos lados, no es

necesario pero se permite, indicar sus
dimensiones en ambos lados de la
linea. Soldadura de campo.
% 2_6 Filetes de g plg intermitentes,
alternados, de 2 plg de longitud a 6
[/ \ plg entre centros.
(;\ Soldadura todo alrededor de la junta
Figura 6-14. Simbolos de soldadura de filete.
l_"l plg Maximo
@)
R .
- I/ efml‘zamlemo
(b) (c)

Figura 6-15. Soldadura de Ranura.
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Cara Cara

Cara esquematica

Lado—_ o tedrica Garganta tedrica
y Garganta tedrica
N
Raiz Lado
(@) ()
N .
> Garganta tedrica
/ \\

(©)

Figura 16. (a) Superficie convexa. (b) Superficie céncava. (c) Soldadura de filete de lados
desiguales.

A~

garganta = 0.707 t
(o) (&)

garganta = 0.707 t

Figura 6-17. Definicion de la garganta de soldadura.

mayor parte de las especificaciones, con el fin de simplificar los célculos. Una
razon del porque los filetes transversales son mas fuertes, es que el esfuerzo esta
mas uniformemente repartido en su longitud total, en tanto que en los filetes
longitudinales se reparte en forma dispareja debido a deformaciones que varian a

lo largo de la soldadura.
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6.9 Diseno de las Soldaduras por el LRFD

En las soldaduras, el material del electrodo debera tener propiedades del metal
base. Si las propiedades son comparables se dice que el metal de aportacion es
compatible con el metal base.

La resistencia de disefio de una soldadura especifica se toma como el menor de
los valores de ¢ Fw (Fw es la resistencia nominal de la soldadura) y ¢ Fgym (Feum
es la resistencia nominal del metal base)

Para las soldaduras de filete la resistencia nominal por esfuerzos en el area
efectiva de la soldadura es de 0.60 Fexx (Fexx es la resistencia por clasificacion
del metal base) y ¢ es igual a 0.75. Si se tiene tension o compresion paralela al
eje de la soldadura, la resistencia nominal del metal base es Fy y ¢ es igual 0.90.
La resistencia de disefio por cortante de los miembros conectados es ¢ Fn Ans en

donde ¢ =0.75, Fn es 0.6 Fu y Ans es el area neta sujeta a cortante.

Los electrodos para la soldadura por arco protegido se designan como E60XX,
E70XX, etc. En este sistema de clasificacion la letra E significa electrodo y los
dos primeros digitos indican la resistencia minima a la tension de la soldadura en
ksi. Los digitos restantes designan la posicion para soldar, corriente, polaridad,

etc., informacion necesaria para el empleo correcto de un electrodo especifico.

Ademas de los esfuerzos nominales dado en la tabla J2.5, existen otras

recomendaciones del LRFD aplicables a la soldadura:

e La longitud minima de una soldadura de filete no debe ser menor de cuatro
veces la dimensién nominal del lado de la soldadura. Si su longitud real es
menor de este valor, el grueso de la soldadura considerada efectiva debe
reducirse a ¥ de la longitud de la soldadura.

e El tamafio maximo de una soldadura de filete a lo largo de material menor de

74 de grueso debe ser igual al grueso del material. Para material mas grueso,
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no debe ser mayor del espesor del material menos 1/16”, a menos que la
soldadura se arregle especialmente para dar un espesor completo de la
garganta. Para una placa con un espesor de 4” o mayor, es conveniente
terminar la soldadura por lo menos a 1/16” del borde para que el inspector
pueda ver claramente el borde de la placa y determinar con exactitud las

dimensiones de la garganta.

e Los filetes permisibles minimos segin el AISC-LRFD se dan en la tabla J2.3.
Estos valores varian entre 1/8” para material de 1/4” de espesor o menor y
5/16” para material con espesor mayor de 3/4”. El tamafo minimo practico
para la soldadura es de aproximadamente 1/8” y el tamafio que
probablemente resulta mas econdmico es de alrededor de 1/4” 0 5/16”.

e Cuando sea posible, deben realizarse vueltas en el extremo (remates) para
soldadura de filete. La longitud de estas vueltas no debe ser menor que dos
veces el grueso nominal de la soldadura. Cuando no se usan, se recomienda
restar el doble del grueso de la soldadura de la longitud efectiva de ésta. Las
vueltas de extremo son muy utiles en la reduccion de concentraciones de
esfuerzos que ocurren en los extremos de las soldaduras, sobre todo para
conexiones donde hay vibraciones considerables y excentricidad en la carga.
El AISC-LRFD establece que la longitud de una soldadura de filete incluira
las longitudes de remate.

e Cuando se usan soldaduras de filete longitudinales para la conexion de placas
o barras, sus longitudes no deben ser menores que la distancia perpendicular
entre ellas. La distancia entre soldadura de filete no debe ser mayor de 8 en
las conexiones de extremo.

e En juntas traslapadas, el traslape minimo es igual a 5 veces el espesor de la

parte mas delgada conectada, pero no debe ser menor de 1.
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Tabla J2.1. Espesor efectivo de garganta en soldadura de ranura en penetracion parcial.

TABLE J2.1

Effective Throat Thickness of

Partial-Penetration Groove Welds

Flux-cored arc

included Angle at Effective Throat
Waeiding Process Welding Position Root of Groove Thickness
Shielded metat arc -
J or U joint
Submerged arc Depth of chamfer
Gas metal arc All Bevel or V joint 2 60°

Bevel or V joint < 602
but 2 45¢

Depth of chamfer
minus Y4-in.

Tabla J2.2. Espesor efectivo de la garganta de soldadura de ranura acampanada.

TABLE J2.2
Effective Throat Thickness of Flare Groove Welds

Type of Weld Radlus (R) of Bar or Bend | Effective Throat Thickness
Flare bevel groove All 546R
Flare V-groove All U ai
(a] Use %R for Gas Metal Arc Welding (except short clrculting transter process) when A2 1 In.

Nota: bevel=bisel;
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Tabla J2.5. Resistencias de Disero de

Soldaduras
Factor Resistencia
Tipos de soldadura ¢ de nominal Nivel de Resistencia
y esfuerzo® Materiai resistencia Fay o F, requerido®©

Soldadura de ranura con penetracion completa

Tensién normal al area Base 0.90 F, Debe usarse soldadura
efectiva “‘compatible’™
Compresién normal al Base 0.90 F, Puede usarse un
area efectiva metal de
X N aportacion
Tension ¢ compresion (electrodo) con un
paralela al eje de la nivel de resistencia
soldadura igual o menor que
el “‘compatible”’
Cortante en el 4rea Base; electrodo 0.90 0.60F,
efectiva de soldadura 0.80 0.60 Feyx

Soldaduras de ranura con penetracién parcial

Compresién normal al Base 0.90 F, Puede usarse un
area efectiva metal de
. . aportacion
Tensiéon o compresion (electrodo) con un
pall:h;la a‘li eje de la nivel de resistencia
soldadura igual o menor gue
el ‘“‘compatible’’
Cortante paralelo al eje Base®; electrodo
de la soldadura de soldadura 0.75 0.60 Fryy
Tension normal al 4rea Base; electrodo 0.90 F,
efectiva de soldadura 0.80 0.60 Fryx
Soldaduras de filete
. e Puede usarse un
Esfuerzo en el area Base®; electrode 0.75 0.60 Feyxx metal de
efectiva de soldadura aportacion
L, i (electredo) con un
Tensién o compresién Base 0.90 F, nivel de resistencia
paralela aé eje de la igual o menor que
soldadura el “‘compatible”
Soldaduras de tapén o muesca
Cortante paralelo a las Base®; electrodo 0.75 0.60 Feyy Puede usarse un
superficies de contacto de soldadura metal dffl
(sobre el area efectiva) aporiacion

(electrodo) con un
nivel de resistencia
igual o menor que
el “*‘compatible”’

2Para la definicidn de drea efectiva véase la seccidon J2 de las especificaciones LRFD.

®Para los metales de aportacion ‘‘compatibles” véase la tabla 4.1.1 de la AWS DI.1

‘Se permite un metal de aportacion con un nivel de resistencia mayor que el ‘‘compatible’’.

9Las soldaduras de filete y las soldaduras de ranura con penetracion parcial que unen componentes de miem -
bros armados como en el caso de la unién del alma a los patines de una trabe, pueden disefiarse sin conside-
rar los esfuerzos de tensidén o compresion paralelos al eje de las soldaduras presentes en esos elementos.

°El disefo del material conectado esta regido por la seccion J4 de las especificaciones LRFD.
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Nota: groove=ranura; throat=garganta; thickness=espesor; weld=soldadura;
chamfer=bisel o chaflan.

6.10 Disefio por cortante y torsion

El esfuerzo ocasionado por torsion se puede calcular con:

F =Td/J. Donde T es el par torsinal, d es la distancia del centro de gravedad de
la soldadura al punto que se considera y J es el momento polar de inercia de la
soldadura. Aunque, es conveniente descomponer la fuerza T en sus componentes
vertical y horizontal: th = Tv/] ; fv = Th/J. Donde h y v son las proyecciones
horizontal y vertical de la distancia d. Para disefar una soldadura sujeta a corte y
torsion, es conveniente considerar una soldadura de una pulgada y calcular los
esfuerzos en una soldadura de esa dimension.

Al igual que en las conexiones atornilladas, las conexiones soldadas debidas a la
accion de fuerzas excéntricas, en el AISC-LRFD se utiliza el método por
resistencia ultima. Sin embargo, el proceso de analisis es un poco mas complejo.
La fuerza de corte resistente en cualquier punto de la soldadura es normal al
radio desde el centro instantdneo de rotacion.

De pruebas experimentales se tiene que la resistencia ultima se calcula como

10+6

o=—""7  0.791F...t
S 1040.58260 XX (6.6)

donde Ri,ult es la resistencia ultima de cortante en el elemento (kip/in)

g es el angulo de inclinacion entre la fuerza y el eje de la soldadura

Frxx es la resistencia del electrodo en ksi

t es la dimension de la garganta de la soldadura en pulgadas.
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Tabla J2.3. Espesores efectivos minimos de garganta de soldadura de ranura de juntas
en penetracion parcial.

TABLE J2.3
Minimum Effective Throat Thickness of
Partial-Joint-Penentration Groove Welds

Material Thickness of Minimum Effective
Thicker Part Joined (in.) Throat Thickness[a] (In.)

To V4 inclusive Y
Over V4 to 4 Y6

Over 5 to ¥, Va

Over 34to 1% %e

Over 11 to 2V, Y

Over 2V t0 6 1,

Over 6 %

[a) See Saction J2.

Tabla J2.4. Tamafnos minimos de soldadura de filete.

TABLE J2.4
Minimum Size of Fillet Welds
Material Thickness of Minimum Size of
Thicker Part Joined (In.) Flilet Weld[a] (in.)
To Y4 Inclusive Va
Over 1/4 to 1/2 3/13
Over 2103, Va
Over ¥, Y6
[a] Leg dimension of fillet welds. Single pass welds must be used.
[b] See Section J2.2b for maximum size of fillet weids.
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Figura 6-18 Soldadura con carga excéntrica.

La deformacion A, .. en la ruptura de un elemento se calcula con

0 —-0.47
Ajax = AO(S + 1) , donde Ay =0.11 pulgadas cuando 6 = 0. (6.7)

Proporcionalmente se obtienen los valores de las deformaciones de los demas

elementos de la soldadura como

A =——A,
i ¥ i,max (68)

i,max

donde A, . es el valor critico del elemento y ri,max es la distancia radial al

i,max
elemento critico. Una vez calculado los desplazamientos determinados, la fuerza

en cada elemento se calcula como

Rl- — Ri’ult (1 _ e*klAi/AO )k2 (6.9)
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en donde Ri es la fuerza en el elemento 1; e es la base de los logaritmos naturales;

k1 es igual a 8.27e"%""*%; k2 es igual a 0.4¢"'*.

Las fuerzas en el elemento se resuelven en las componentes vertical, horizontal y

al giro con:
Ry=RI""
]/'l.
y.
Rx=RI[
e (6.10)
Re=Rr,

donde li es la longitud del elemento.

El algoritmo para calcular este tipo de soldaduras es el que sigue,

1.
2.
3.

=

Dividir la configuracion del cordon de la soldadura en segmentos.
Suponer una locacion del centro de rotacion instantaneo.

Para cada segmento, calcular xi,yi y ri para el centroide de cada segmento;

el angulo 0i; la deformacion A, . ; larelacion A, .. /7;.

)

Con el segmento critico hallado (el elemento critico es el que tiene el

menor valor de la relacion A, .. /7;) calcular A; para cada segmento.

Calcular la resistencia de cortante ultima Ri,ult para cada segmento.
Calcular k1 y k2 para cada segmento.

Calcular las fuerzas resistentes Ri para cada segmento.

Calcular las componentes vertical, horizontal y de momento para cada
segmento.

La suma de la contribucion individual de cada segmento representa las
componentes verticales, horizontales y el momento de giro,
respectivamente. De la direccion de la carga, sus componentes vertical y
horizontal se convierten en valores consistentes de P. El momento de giro

se convierte en un valor consistente de P dividido por la excentricidad de
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la carga respecto al centro de rotacion instantaneo. Si los tres valores de P
obtenidos son iguales, la posicion de O es adecuada. Si no, sera necesario
asumir otra posicion de O y realizar los mismos pasos hasta obtener un

valor satisfactorio.

El AISC-LRFD proporciona los valores de la carga excéntrica factorizada Pu
para una variedad de configuraciones de soldadura como

Pu=CC,DL (6.11)
Donde C; es un coeficiente para el electrodo: para E60, C; = 0.857; E70, C, =
1.0; E80, C; =1.03; E90, C, =1.16
L es la longitud de la soldadura caracteristica en la configuracion.
D es el numero en dieciseisavos de pulgada en el tamafio de la soldadura (no es
la dimension de la garganta de la soldadura)
El coeficiente C se determina multiplicando la resultante P de las componentes
dadas con la ecuacion 6.10 por el factor ¢ = 0.75, pero con el esfuerzo de un

elemento de soldadura limitado a 0.6Fgxx.

6.11 Conexiones atornilladas a Tension. Accion Separadora

Otro aspecto a considerar en las conexiones atornilladas es la accidn separadora.

Este efecto se presenta principalmente en conexiones en la que los patines son
delgados o no tienen atiesadores o cartabones de refuerzo.

Para una seccion Tee con una tension inicial To se muestra en la figura a) y por
equilibrio es igual a las fuerzas de compresion Co. En la figura b) la Tee esta
sometida a una fuerza igual a 2P. La tension en el perno es igual a T. Se presenta
una fuerza reducida de compresion igual a Q y acttia hacia los extremos del patin
de la Tee. Este comportamiento ha sido estudiado en detalle por medio de

analisis de elemento finito en una conexion de puntal con una Tee, donde se ha
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encontrado que la fuerza Q se distribuye hacia los extremos del patin tendiendo a

actuar solo en la punta cuando los patines son muy flexibles.

A7

&
5

(o) (5]

FIGURE 8-20
Figura 6-19. Analisis de la accion separadora (Ref. 2).

La fuerza Q de compresion se conoce como fuerza separadora.
Haciendo un analisis aproximado se asume que la fuerza Q esta concentrada en
la punta del patin (figura c).

De resultados experimentales se ha llegado a la siguiente expresion:

Q  15ab’A, —wt’ 61
P 10a’(a+3b)A, + 5wt (6.12)

donde Ab es el area del perno; w es la longitud tributaria del patin en el perno; t

es el espesor del patin y a, b son dimensiones mostradas en la figura c.

Asumiendo que la carga ultima se alcanza con el desarrollo de una articulacién
pléastica en la union entre el patin y el alma; esto es M = Mp. De la figura c
tenemos dos ecuaciones de equilibrio:

P+Q=T (a)

Pb-Qa=Mp (b)
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Dividiendo (a) y (b) y resolviendo los resultados por Q/P da:

Q b-M_/T

P a+tM, /T ©

ademas, Mp = wat2 / 4. Por tanto, con la tension en el perno en la carga tltima

Tu = FuA,, Mp/T en la ecuacion c es igual a

Mp _ Fwt® 1 B owt? Bwt2
T 4 FA, F, nd’ d?

donde d es el didmetro del perno.
Sustituyendo este resultado en la ecuacion ¢, tenemos:

Q_ bd?® — Bwt’ q
P ad®+pwt’ O
Si el perno se fractura durante o después de la formacion de la articulacion
plastica en el patin, b se puede conocer y con la ecuacion d obtener la fuerza

separadora Q.

De resultados experimentales se han obtenido expresiones para diferentes tipos

de tornillos:

Para tomillos A-325; 2 = 1000d" ~ 18wt 6.13
ara tornillos A-325: 70ad® + 21w’ (6.13a)

SO B ) a1 6.14b
ara fornttios A5 b T 62ad? + 21wt (6.140)

Si la dimensién a excede de 2t, entonces a = 2t en la ecuacion (6.13). Mas atn, el
patin podria analizarse por flexion en la linea del perno y en una seccién a 1/16”
desde la cara del alma. La relacion del area neta en la linea del perno a el area
grues en la cara del alma se toma en cuenta. El momento por capacidad limitante

se toma como el momento pléstico total para una seccion transversal rectangular.
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En un procedimiento alterno, la localizacion de la fuerza Q se tomo6 en el borde
del perno en vez del eje del perno, por tanto, en la figura ¢, a se incrementa en
d/2 y b se reduce en d/2. Sin embargo, el valor de a se limita a 1.25b, tal como se

indica en el manual del AISC.

6.12 Método del AISC

El AISC tiene una serie de expresiones empiricas para el calculo de la fuerza
separadora en conexiones atornilladas. En la figura 6-20 se presenta el
significado de alguna de las letras empleadas en esas expresiones.

B = Resistencia de disefio a tension de cada tornillo.

T = fuerza de tension aplicada a cada tornillo sin incluir la accidén separadora.
Esta fuerza es ficticia a menos que la carga de tension exceda al preesfuerzo en

los tornillos.

Figura 6-20. Definicion de constantes para el calculo de la accion separadora (Ref. 3)

Apuntes
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b = g/2 —t,/2 en donde g es el gramil. Debe ser suficiente para la distancia libre
necesaria para el paso de la llave segtn el AISC.

a = distancia entre el eje del perno y el borde del patin del perfil Tee o del lado
del angulo, pero no mayor de 1.25 b

b’ =b —d/2, donde d es el diametro del tornillo.

a’=a+d/?2

p = longitud de conexion tributaria de cada tornillo (w para el método anterior)

d’ = ancho del agujero del tornillo paralelo al alma de la Tee.

0=1—d’/ p. relacidn del area neta en la linea de tornillos al 4rea total en la cara
del alma de la Tee.

p=b’/a

o= 1] T/B _1
8 (tf /tc)2
4.44Bb' .
t. = oF es el espesor necesario del patin para que soporten la fuerza B de
y

los tornillos sin la accion separadora.

Q = fuerza separadora factorizada = Bdap(ty/t.)

Bc = carga factorizada por tornillo incluyendo la accion separadora =T + Q.

6.13 Conexiones en Edificaciones.

6.13.1 Conexiones para vigas.

Todas las conexiones tienen una restriccion, es decir, alguna resistencia a
cambios en las orientaciones originales formadas por los miembros conectados.
Dependiendo de la magnitud de la restriccion al giro, el AISC-LRFD clasifica las

conexiones como:

Apuntes Pagina 160 de 172



Diserio de Estructuras Metalicas Victor Escalante Cervera

Conexiones tipo FR (totalmente restringidas). Son conexiones rigidas o

continuas, resistentes a momentos; se supone que son suficientemente rigidas
que las orientaciones originales entre los miembros permanecen virtualmente sin
cambio bajo las cargas.

Conexiones tipo PR (parcialmente restringidas). Tienen una rigidez insuficiente
para mantener sin cambios a los angulos originales bajo carga. Se incluyen en
esta clasificacion las conexiones simples y semi-rigidas.

Conexiones simples. Son muy flexibles y se supone que permiten girar los

extremos de la viga hacia abajo cuando estan cargados, como sucede con las
vigas simplemente apoyadas. Aunque este tipo de conexiones tienen cierta
resistencia a momento, se supone insignificante y se consideran capaces de
resistir solo fuerzas cortantes.

Conexiones semi-rigidas. Son aquellas que tienen una apreciable resistencia a la

rotacion del extremo, desarrollando asi momentos de extremo de consideracion.
En la practica de disefio es muy comun, para simplificar los calculos, considerar
todas estas conexiones como simples o rigidas sin considerar situaciones
intermedias. Sin embargo, al hacer esto para una conexion verdaderamente
“semi-rigida”, se pasaria por alto una oportunidad de reducir momentos en forma
apreciable.

Desde un punto de vista practico, es comun clasificar este tipo de conexiones en
funcion del porcentaje del momento desarrollado para generar una rigidez
completa. Una medida de las caracteristicas rotacionales de una conexion
determinada no puede obtenerse practicamente mediante métodos analiticos y es
necesario realizar pruebas de laboratorio y trazar curvas de correlacion entre los

momentos y las rotaciones para cada tipo de conexion.
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e gE%ﬁ holgura
I 7 i 10 tmm
A ‘I\(_ 4
holgura mimma
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angulo de asiento
a) Conexion simple b} Conexién simple de asiento
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/ 7
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c) Conexion simple soldada d) Conexion simple con

una sola placa

Figura 6-21. Ejemplo de conexiones simples (Ref. 3)

Una regla aproximada es que las conexiones simples tienen hasta un 20% las
semi-rigidas entre un 20 y un 90% y las rigidas mas del 90% de rigidez total. Las
conexiones semi-rigidas se usan con frecuencia, pero por lo general al calcular
no se obtiene ventaja de sus posibilidades de reduccion de momentos. Quizas un
factor que hace que no “aproveche” estas ventajas es la limitacion de las
especificaciones en el AISC LRFD, que solo permiten la consideracién de

conexiones semi-rigidas, cuando se presenta evidencia de que son capaces de
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resistir un cierto porcentaje del momento resistente que proporciona una

conexion rigida.

w (kip/ft) w (lap/t)
T T T I T T I T I T T I T T ITTITITIT] P TI T IT T IITTITTIT T ITTITTIT I
12 W_12
2 = 24
8 2 + 2
+ il el
12 |- | 12
a) conexiones sinples (0%0) b conemones rigdas (100%0)
w (kip/it) w (kip/ft)
IIIIIIIII|||||||||||||||||||||IIIIII I|||||||||||||||||||||||||||||IIIIII
wl® Wl
1z 18§

il il w?  wl? i wl?
24 |- 24 18 |- -1 76
c) conexiones semi rigidas (50%) d) conexones sernt rigidas (75%)
Figura 6-22.

Conexiones rigidas (Tipo FR). Son aquellas que tedricamente no permiten

rotacion en los extremos de la viga y transfieren el 100% del momento al
“empotramiento”. Las conexiones de este tipo pueden usarse para edificios altos
en los que la resistencia al viento se desarrolla proporcionando continuidad entre
los miembros de la estructura del edificio. Para el disefio de conexiones por
Sismo, es conveniente revisar “Seismic provisions for structural steel buildings
(1992)” del AISC. Ademas, Eduardo Miranda presenta en el articulo “Seismic
design of beam column connections” (1996) un andlisis critico de las conexiones
a momento en edificaciones y los resultados encontrados después de los sismos

de Northridge, California en 1994 y Kobe, Japon en 1995.
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Figura 6-23. Ejemplo de conexiones semi-rigidas.

Cuando las vigas se apoyan sobre conexiones de asiento y las reacciones

factorizadas tienen valores mayores a 100 kip, es necesario atiesar los asientos y

revisar las condiciones de apoyo con las especificaciones de vigas por

aplastamiento y pandeo del alma (ver capitulo 4 de estos apuntes). Estas

reacciones producen momentos en los lados horizontales de los angulos de

asiento que no pueden resistirse con los d&ngulos de espesor estandar a menos que

de alguna manera se refuercen.
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Figura 6-24. Conexiones resistentes a momentos (Ref. 3)
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soldaduras en los extremos
del angulo supenior son me
jores que tornilles desde el
punte de vista de flesabihidad
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Figura 6-25. Silletas atiesadas (Ref. 3) Victor Escalante Cervera

16.13.2 Disefio de conexiones resistentes a momento.

En estructuras enteramente continuas, las conexiones se disefian para resistir la
totalidad de los momentos calculados. En la figura 6-26 se muestra un tipo
comun de conexion resistente a momento. En esta conexion, la fuerza de tension
en la parte superior de la viga es transferida por soldaduras de filete a la placa
superior y por soldadura de ranura, de la placa a la columna. Para facilitar la

soldadura de la placa superior pueden ahusarse como se indica en la parte (b) de
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la figura. Algunas veces se sueldan los patines de las vigas con cordones de
ranura al ras y en el otro extremo con el tipo de conexién que se acaba de

comentar.

T soldadura de filete

1 soldadura de ramura
T / placa de unidn de extriny
‘_

7

C
_’ 1 !
, dngule de asiento
{puede ser atiesads)
T a)

|

h)

Figura 6-26. Ejemplo de conexion resistente a momento.

16.13.3 Diseiio de atiesadores de almas de columnas.

Si una columna a la que se conecta una viga se flexiona apreciablemente en la
conexion, el momento resistente de ésta se reducird sin importar que tan buena
sea la conexion. Ademads, si la placa superior de la conexidn, al tratar de
separarse de la columna, flexiona al patin de ésta (ver figura 6-27a), la parte
media de la soldadura puede quedar sobre esforzada. Para evitar esta situacion,

una posible solucidn es el atiesamiento de las almas de las columnas con placas
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(figura 6-27 b) o empleado columnas con patines mas rigidos. Para el disefio de
estos atiesadores, el AISC-LRFD especifica:
Si la fuerza factorizada aplicada por el patin de la viga a la columna, Py es
mayor que cualquiera de las siguientes fuerzas resistentes, serd necesario
proporcionar atiesadores en el alma de la columna:

a) Resistencia de disefio del patin Pg, = 5.625 té Fy¢

b) Resistencia local a la fluencia en el alma

Pwitbf + Pwo = watw(Skc + tbf)

t
c) Resistencia al pandeo del alma sin atiesar Py, = 4100(h—w}i Fy,

Donde h. es la distancia libre del alma de la columna entre los filetes de los
patines; t; es el espesor de los patines de la viga o de la placa de la conexion por
medio de la cual se aplica la fuerza concentrada; tys es el espesor del patin de la
viga. Para todos los casos ¢ = 0.90.

Ademas, sugieren una serie de reglas para el disefio de atiesadores del alma de
columnas:

1. El ancho del atiesador mas la mitad del atiesador del alma de la
columna no debe ser menor que la mitad del ancho del patin de la
viga o de la mitad de la placa de conexiéon por momento que
transmite la fuerza concentrada.

2. El espesor del atiesador no debe ser menor que tbf /2

3. Si hay una conexién por momento aplicada solo a un patin de la
columna, la longitud del atiesador no tiene que exceder de la mitad
del peralte de la columna.

4. El atiesador debe soldarse al alma de la columna con una resistencia
suficiente para tomar la fuerza causada por el momento des

balanceado sobre los lados opuestos de la columna.
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Figura 6-27. Atiesadores en el alma de columnas

16.13.4. Empalme de Columnas.

Por lo general, las columnas en edificios multipisos se construyen con longitudes
de dos pisos. Si bien la reduccion de la carga axial en los pisos superiores
pudieran permitir diferentes tamafos de secciones en cada piso, con el
consiguiente ahorro en peso, el costo extra por los empalmes y el montaje
pudiera ser mayor que el costo ahorrado por la reduccion de secciones. Para
pisos impares, la columna superior pudiera ser de uno o tres pisos de longitud.
Los empalmes de columnas se realizan 2 o 3 pies por encima del nivel de piso

para evitar cualquier interferencia con las conexiones de viga-columna. En

Apuntes Pagina 169 de 172



Diseno de Estructuras Metalicas Victor Escalante Cervera

columnas con momentos en los extremos, los empalmes se hacen en la zona con
menores momentos (casi cercanos al punto de inflexion).

Las superficies de las secciones de empalme tienen terminaciones planas para un
buen contacto, es decir, lo que concierne a la carga axial, los empalmes no son
necesarios ya que la carga se soporta a través de las areas de contacto de las
secciones empalmadas. Sin embargo, se requieren placas de empalme porque la
fuerza cortante y los momentos debidos a las cargas laterales (viento o sismo) o

excéntricas y aun si no existieran estas fuerzas internas.

Es obvio que existe una gran diferencia entre los empalmes a tension y los
empalmes a compresion. En los empalmes a tension, toda la carga tiene que
transferirse a través del empalme, en tanto que para los miembros a compresion,
gran parte de la carga puede transferirse directamente por apoyo de una columna
el resto de la carga que no se transmite por contacto. La magnitud de la carga que
deben soportar las placas de empalmes es dificil de estimar. Si los extremos de
las columnas no se maquinan, las placas deberan disefiarse para soportar el 100%
de la carga. Cuando las superficies se maquinan y solo trabajan bajo la accion de
cargas axiales, la magnitud de la carga que soportan las placas pueden estimarse
entre un 25 y un 50% de la carga total. Si se trata de flexion, quizas del 50 al
75% de la carga sera absorbida por el material de empalme (ref. 3). En cualquier
caso, la conexion debe disenarse para resistir la tension, si hay, obtenida por la
combinacion de carga U=09D - (1.3W o 1.5 E).

En las figuras 6-28 y 6-29 se muestran ejemplos de empalmes de columnas

atornillados y soldados respectivamente.
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Figura 6-28. Empalmes de columnas atornillados.
pernos pernos
e ) de m?nta_]e de montaje
| 7\ soldadura 7
T H18 BH % < || decampo
- el
soldadura
- de taller
1] T — L o W
(a) (b) (©

Figura 6-29. Empalmes de columna soldados.
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