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PREFACIO

Los sismos son desastres naturales que frecuentemente golpean a distintas regiones de Latinoamérica, produciendo
pérdidas de vidas humanas, dafio en la infraestructura civil y pérdidas econémicas. Es por ello que la reduccién del
riesgo sfsmico, y en particular de la vulnerabilidad de las construcciones, representa una tarea de gran importancia social.
Si bien esta tarea debe desarrollarse en un contexto interdisciplinario, es obvio que el rol del ingeniero estructural es
preponderante, dado que tiene a su cargo el disefio, cdlculo y supervision del sistema estructural de las construcciones.

Es por ello que este libro estd dirigido a los profesionales de la ingenieria estructural, estudiantes de posgrado y estudiantes
avanzados de ingenieria civil, con el objeto de presentar los aspectos fundamentales del disefio sismorresistente de
estructuras de acero. Esta tarea se realiza con el convencimiento de que la capacitacion de los ingenieros estructurales
representa una accion efectiva para reducir la vulnerabilidad de las construcciones.

La Especificacion estd basada en avances en el estado del conocimiento y cambios en la practica de disefio, La “Specifi-
cation for Structural Steel Buildings” del American Institute of Steel Construction (AISC-2016) provee un tratamiento
integrado de los métodos de Disefio por Tensiones Admisibles y del Disefio por Factores de Carga y Resistencia (LFRD)
y reemplaza anteriores especificaciones. El presente texto, estd dedicado exclusivamente al método de disefio de acero
estructural LRFD, para lo cual se utilizara la especificacion AISC-LRFD.

Segtin la AISC, la especificacién ha sido desarrollada como un documento de consenso para proveer una practica uniforme
en el disefio de edificios de acero estructural y otras estructuras. El propdsito es proveer criterios de disefio para el uso en
casos de rutina y no provee criterios especificos para problemas encontrados en forma infrecuente, los cuales aparecen
teniendo en cuenta el rango amplio del disefo estructural. El propésito principal de este libro es exponer los temas bdsicos
para un primer curso en disefio en acero, en las escuela profesional de Ingenieria Civil; de la Universidad Nacional del
Altiplano Puno Pert y la Universidad de los Andes, Bogotd Colombia.



PRESENTACION

El texto trata de establecer un equilibrio entre la teorfa y la “manera de proceder”, segtn las especificaciones del AISC-
2016. Esta primera version del presente libro, sobre disefio de estructuras de acero es una recopilacién de texto, articulos
técnicos y reglamentos de disefio relacionada con el tema de las Estructuras de acero, 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. No se presentan ejemplos, pues considero que éstos
se deben desarrollar de manera conjunta entre el docente y el estudiante para una mejor comprension de los temas de
acuerdo a las especificaciones del AISC-LRFD.

HEcTOR AROQUIPA VELASQUEZ
BoGoTA 2016
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(1. INTRODUCCION

1.1 INTRODUCCION

El acero es sinénimo de arquitectura moderna. En el siglo XX, éste material inspiré a Arquitectos e Ingenieros, combinando
la resistencia y la eficiencia con oportunidades de expresion escultural.

Hoy en dia, en la era del pluralismo arquitecténico y de innovacion de ingenieria, el acero se encuentra presente en
los edificios mas modernos y sofisticados. Esto se debe en cierta parte a la evoluciéon metaldrgica, al avance en el
analisis estructural, a las nuevas tecnologias en fabricacién de estructuras, al montaje y al desempefio de los componentes
constructivos que contemplan la estructura.

Columna ~

Losa
Viga
Principal

\

Ny
Viga
Secundaria

«— Cimentacion

Figura 1.1: Elementos estructurales de un sistema estructural.
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Las limitaciones técnicas y expresivas del acero son cada vez mds exploradas, generando soluciones estéticas creativas y
variadas Giedion y Boada (1982). Las conexiones de la estructura se pueden estandarizar y transformarse en elementos
arquitecténicos importantes.

1.2 PROVISIONES GENERALES PARA EL DISENO

El presente texto comprende y es aplicable a estructuras conformadas por elementos de acero estructural en cuya
fabricacion se utilicen perfiles laminados, perfiles armados o perfiles tubulares estructurales(PTE), incluyendo sistemas
donde el acero y el concreto actien como una seccion compuestaEl-Tawil et al. (1995).

Para Reina et al. (2002), el andlisis de estructuras en acero se debe entender los criterios para el disefio, la fabricacién y el
montaje de edificios y otras construcciones de acero estructural, donde la denominacién “otras construcciones” comprende
aquellas estructuras disefiadas, fabricadas y montadas de forma semejante a los edificios y conformadas por similares
elementos resistentes a C ’ ’

Figura 1.2: Losa tipica de una estructura en acero, con lamina de acero Steel Deck.

1.2.1 PROVISIONES SiSMICAS

Para el disefio de los sistemas de resistencia a cargas sismicas de las estructuras cubiertas por el alcance de este Capitulo
se deberan aplicar las provisiones del RNE E-030. No se permite aplicar el “Disefio con Andlisis Inelastico” al disefio
sismico de edificios y otras construcciones de acero.

1.3 SISTEMAS ESTRUCTURALES DE RESISTENCIA CONTRA FUERZAS SISMICAS

1.3.1 SISTEMAS ESTRUCTURALES

1.3.1.1 Tipos de sistemas estructurales

Se reconocen cuatro tipos generales de sistemas estructurales de resistencia sismica Perles (2007), los cuales se definen en
esta seccion. Cada uno de ellos se subdivide segun los tipos de elementos verticales utilizados para resistir las fuerzas
sismicas y el grado de capacidad de disipacidn de energia del material estructural empleado. Los sistemas estructurales de
resistencia sismica que reconoce este Reglamento son los siguientes:

A) Sistemas de muros de carga
Es un sistema estructural que no dispone de un pdrtico esencialmente completo y en el cual las cargas verticales son
resistidas por muros de carga y las fuerzas horizontales o porticos con diagonales.

B) Sistema combinado
Es un sistema estructural en el cual:
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(a)
(b)

1.3 SISTEMAS ESTRUCTURALES DE RESISTENCIA SISMICA

Las cargas verticales son resistidas por un portico no resistente a momentos, esencialmente completo, y las
fuerzas horizontales son resistidas por muros estructurales o porticos con diagonales, o

Las cargas verticales y horizontales son resistidas por un pdrtico resistente a momentos, esencialmente
completo, combinado con muros estructurales o pdrticos con diagonales, y que no cumple los requisitos de un
sistema dual.

C) Sistema de portico
Es un sistema estructural compuesto por un pértico espacial, resistente a momentos, esencialmente completo, sin
diagonales, que resiste todas las cargas verticales y fuerzas horizontales.

D) Sistema dual

Es un sistema estructural que tiene un portico espacial resistente a momentos y sin diagonales, combinado con
muros estructurales o pérticos con diagonales. Para que el sistema estructural se pueda clasificar como sistema dual
se deben cumplir los siguientes requisitos:

(a)
(b)

(©

El portico espacial resistente a momentos, sin diagonales, esencialmente completo, debe ser capaz de soportar
cargas verticales.

Las fuerzas horizontales son resistidas por la combinacién de muros estructurales o pérticos con diagonales,
con el pértico resistente a momentos, el cual puede ser un pértico de capacidad especial de disipacion de
energia (DES), cuando se trata de concreto reforzado o acero estructural, un pértico con capacidad moderada
de disipacion de energia (DMO) de concreto reforzado, o un pértico con capacidad minima de disipacién de
energia (DMI) de acero estructural. El pértico resistente a momentos, actuando independientemente, debe
disefiarse para que sea capaz de resistir como minimo el 25 por ciento del cortante sismico en la base.

Los dos sistemas estructurales deben disefiarse de tal manera que en conjunto sean capaces de resistir la
totalidad del cortante sismico en la base, en proporcién a sus rigideces relativas, considerando la interaccién
del sistema dual en todos los niveles de la edificacién, pero en ningin caso la responsabilidad de los muros
estructurales, o de los porticos con diagonales, puede ser menor del 75 por ciento del cortante sismico en la
base.

1.3.2 PORTICOS RESISTENTES A MOMENTO (PRM)

Disipacién de Energia Minima (PRM-DMI)

Disipacién de Energia Moderada (PRM-DMO)

Disipacién de Energia Especial (PRM-DES)

Pérticos con Cerchas Dictiles (PCD)

Sistemas de Columnas en Voladizo con Disipacién de Energia Minima (SCV-DMI)
Sistema de Columnas con Disipacion de Energia Especial (SCV-DES)

1.3.2.1

O O O O o o

Pérticos resistentes a momentos con capacidad de disipacion de energia
especial (PRM-DES)

Los PMR-DES deben ser capaces de desarrollar una capacidad de deformacién ineldstica significativa a partir de la
fluencia por flexion de la vigas y una fluencia limitada por cortante de la zona de panel. Excepto que se permita otra cosa
en esta seccion, las columnas deben disefiarse para ser mas fuertes que las vigas en fluencia completa y con endurecimiento
por deformacién. Se permite la fluencia por flexién de la columnas en la base. El disefio de la conexiones vigas-columna,
incluyendo la zona de panel y sus placas de continuidad, debe basarse en ensayos que garanticen el desempefio requerido,
y demostrar su conformidad como se requiere Lépez Almansa et al. (2014).

a) Requisitos para lograr el nivel de ductilidad deseado:
La concepcién del disefio se basa en crear rotulas pldsticas en las vigas, en la regién adyacente la conexion con las
columnas, logrando acomodar deformaciones ineldsticas significativas y lograr disipar la energia.

Las vigas que hacen parte del sistema de resistencia sismica se disefian para la cargas especificadas en el E-020 y
AISC2010. Todos los demds componentes, entre ellos, las conexiones viga-columna, las columnas y las zonas de
panel en la columnas, son disefiadas para las maximas solicitaciones que pueden desarrollar en las vigas (1.1RyM,).
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Conezion a momento Plastificacion de la viga

77 7. T 7 7 7

(a) Pdrtico no deformado (b) Pdértico deformado después
de la aplicacion de las
cargas sismicas

Figura 1.3: Generacién de la rétula pléstica en las vigas, debido a la aplicacion de cargas laterales (sismica, viento, ect.)

Las conexiones viga-columna generalmente se disefian utilizando conexiones precalificadas para asegurar que se
cumplen los requisitos de ductilidad. Si se usan otro tipo de conexiones, se deben hacer ensayos para demostrar que
se cumplen dichos requisitos. Las conexiones deben soportar una deriva de piso de 0.04 rad.

Las zonas de panel en las columnas se deben reforzar utilizando platinas de continuidad en la zona donde llegan
las alas de las vigas para transmitir estas fuerzas a la columna. También puede ser necesario utilizar platinas de
refuerzo en el alma de la columna para las solicitaciones de cortante.

Figura 1.4: Conexiones resistentes a momento
El concepto de columna fuerte - viga débil se debe cumplir para forzar que las rotulas se formen en la vigas y
no en las columnas. De esta forma se logran niveles mas altos de disipacion de energia y se evita que se formen

mecanismos de colapso.

Conexion a momento

; Columna
\_Plastificacio’n ]D_jebll .
en la column ermztg un
s s Mecanismo
de Falla

7 7 7

Figura 1.5: Plastificacion en la columna que permite mecanismos de falla en el tiempo.
Las secciones de vigas y columnas deben cumplir los limites de relacién ancho-espesor para miembros de ductilidad
alta.

Las vigas deben estar arriostradas lateralmente para asegurar que su posicién se mantiene una vez se entre al rango
ineldstico. Normalmente el sistema de entrepiso proporciona el arriostramiento necesario.
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Las zonas donde se forman las rotulas plasticas en las vigas deben estar libres de conexiones a otros elementos para
evitar efectos perjudiciales en estas zonas donde se presentan deformaciones ineldsticas significativas.

Los porticos resistentes a momentos PRM-DMO y PRM-DMI tienen, en general, una configuracion similar a los
PRM-DES, pero los requisitos de detallamiento no son tan exigentes ya que no necesitan tener una capacidad para
acomodar deformaciones ineldsticas tan altas.

Las conexiones en PRM-DMO deben también cumplir con los requisitos de ensayos para asegurar la ductilidad
deseada, pero en este caso la deriva de piso debe ser de 0.02 rad. Las conexiones en PRM-DMI deben cumplir con
una deriva de piso de 0.01 rad, este valor corresponde a respuestas que se mantienen dentro del rango eldstico.

1.3.2.2 Pérticos con cerchas dlctiles (PCD)

Los PCD deben tener una capacidad de soportar deformaciones ineldsticas significativas, dentro de un segmento de cercha
especialmente disefiado. Los PCD deben limitarse a luces entre columnas no mayores de 20 m y peralte total no mayor de
1.8 m. Las columnas y los segmentos de cercha por fuera del segmento especial se disefian para permanecer eldsticos bajo
las cargas generadas por la fluencia total y endurecimiento por deformacién del segmento especial.

a) Requisitos para lograr el nivel de ductilidad deseado:
La concepcién del disefio se basa en crear rotulas plasticas en un segmento especial de la cercha, para de esta forma
lograr alcanzar deformaciones ineldsticas significativas durante un sismo.

El segmento especial de la cercha consiste en un panel con diagonales 6 puede ser también un portico Vierendeel.
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Figura 1.6: (a) Cercha convencional, (b) Cercha ductil Figura 1.7: Pérticos con cerchas dictiles (PCD)

Cuando se usan paneles con diagonales, las deformaciones ineldsticas ocurren en las diagonales en forma de fluencia
en tensién y pandeo en compresion. En el caso del portico Virendel, se forma una rétula a flexion en los cordones
del pértico.

El segmento especial de la cercha se debe localizar en la mitad central de la luz dado que el cortante causado por las
fuerzas de gravedad es menor en esta drea.
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1.3.2.3 Sistemas de columnas en voladizo con disipacion de energia especial(SCV-
DES)

Los SCV-DES se espera que posean una capacidad limitada de soportar derivas inelasticas por fluencia a flexion de las
columnas Lépez Almansa et al. (2014). Andlisis, no se especifican requisitos de andlisis especiales.

1.3.3 SISTEMAS ARRIOSTRADOS

> Pérticos arriostrados concéntricamente con capacidad de disipacion de energia minima (PAC-DMI)
> Pérticos arriostrados concéntricamente con capacidad de disipacién de energia especial (PAC-DES)
> Porticos arriostrados excéntricamente (PAE)

> Porticos arriostrados de pandeo restringido (PAPR)

Figura 1.8: Sistema arriostrado

1.3.3.1 Pérticos arriostrados concéntricamente con capacidad de disipacion de
energia especial (PAC-DES)

En pérticos arriostrados que cuenten con miembros arriostrados concéntricamente. Se permiten excentricidades menores
que el peralte de la viga si estas han sido consideradas en el disefio del miembro resultante y sus fuerzas de conexién, y no
cambian la fuente de capacidad de deformacién ineléstica esperada PLANOS et al. (2000) y L6pez Almansa et al. (2014).

Los PAC-DES deben tener la capacidad de soportar deformaciones inelasticas significativas principalmente a partir del
pandeo de la riostra y la fluencia de la riostra en tension.

Figura 1.9: PAC-DES

a) Requisitos para lograr el nivel de ductilidad deseado:
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Figura 1.10: Deformaciones ineldsticas en pérticos arriostrados.

La concepcién del disefio se basa en la fluencia a tensién y el pandeo a compresioén de las riostras, logrando
acomodar deformaciones ineldsticas significativas y de esta forma disipar energia.

Las riostras se disefian para sus resistencias esperadas a tension (RyFyAg) y compresién (1. 14FC,eAg), donde F,. es
la resistencia critica esperada a pandeo. Todos los demds componentes, entre ellos, las conexiones riostra-platina, la
platina de conexion, la conexién viga platina, la conexion columna-platina, las vigas y las columnas, son disefiadas
para permitir que la riostra desarrolle su resistencia esperada a tension.

La relacién de esbeltez de las riostras KL/r debe ser menor que 200, para no afectar el comportamiento ciclico
después del pandeo.

La seccién neta de la riostra en algunos casos debe ser reforzada para asegurar que una falla por fluencia a tensién
ocurre antes que una falla por ruptura.

Las riostras se deben distribuir de tal forma que las fuerzas laterales sean tomadas por la combinacién de fluencia a
tension y pandeo a compresién. Una distribucion de 50 %-50 % en tensién y compresion es ideal, pero se permite
que una de las dos sea hasta de 70 %.

mr 7 T 7 7 mr 7 mr 7% 7 7 mr

Tipo V Tipo V invertida Tipo K Tipo X Tipo Diagonal
Figura 1.11: Variedad de configuraciones de arriostramiento
Sistemas con riostras a tension tnicamente (o compresion) no es permitido en PAC-DES, dado que el comporta-
miento a pandeo y post-pandeo se ve afectado y puede llevar a la acumulacién de derivas ineldsticas.

Las secciones de vigas y columnas deben cumplir los limites de relacién ancho-espesor para miembros de ductilidad
alta.

Las zonas donde se forman las rotulas plésticas en las riostras deben estar libres de conexiones a otros elementos
para evitar efectos perjudiciales en estas zonas donde se presentan deformaciones inelasticas significativas.
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1.3.3.2 Pérticos arriostrados excentricamente (PAE)

En pérticos arriostrados en los cuales un extremo de cada riostra intercepta una viga con una excentricidad desde la
interseccion de los ejes de la viga y una riostra adyacente o una columna, formando un vinculo que queda sujeto a cortante
y flexién. Se permiten las excentricidades menores que el peralte de la viga en la conexion de la riostra lejana del vinculo,
si las fuerzas resultantes en el miembro y conexién se consideran en el disefio, y no cambian la fuente esperada de
capacidad de deformacioén inelastica PLANOS et al. (2000) y Lépez Almansa et al. (2014).

Se espera que los PAE disefiados de acuerdo con este numeral garanticen una capacidad de deformacién inelastica
significativa a través de la fluencia a cortante de los vinculos.

Figura 1.12: Arriostrados excentricamente (PAE)

a) Requisitos para lograr el nivel de ductilidad deseado:
La concepcidn del disefio se basa en la fluencia a cortante, flexion, 6 la combinacién de estas, en el vinculo, logrando
acomodar deformaciones ineldsticas significativas y de esta forma disipar energfa. A diferencia de los PAC, en este
caso se espera que las riostras se mantengan en el rango eldstico.

— Lateral bracing —

required at top and
bottom Link flanges

Full depth stiffeners Link Length = & ;%em _ﬂmo&h&k
onhmhsldes\ depth 2 25 inches (635 mm)

, G of brace intersects
/ @ of beam at end of Link
or inside Link
Ve
Figura 1.13: Rigidez de los vinculos.

Figura 1.14: Deformacién en los vinculos.
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Los vinculos se disefian para una resistencia a cortante de (1.25R,V,,). Todos los demds componentes, entre ellos,
los segmentos de viga por fuera del vinculo, las riostras, las conexiones riostra-platina, la platina de conexion, la
conexion viga platina, la conexién columna-platina y las columnas, son disefiadas para permitir que el vinculo
desarrolle el mecanismo de cortante y/o flexion.

%A %A %A %A /4 W4 m

Figura 1.15: Configuraciones para PAE.

Para asegurar que las rotaciones requeridas se puedan lograr y que la fluencia ocurra sin que se presente pandeo
local cuando se entra al rango ineldstico, en los vinculos se deben proporcionar rigidizadores de altura completa a
ambos lados del alma.

Las riostras y los segmentos de viga por fuera del vinculo deben ser disefiados para permanecer dentro del rango
elastico. Estos son disefiados normalmente como miembros bajo solicitaciones combinadas axiales y de flexion.

Las secciones de los vinculos deben cumplir los limites de relacién ancho-espesor para miembros de ductilidad alta.
Por otra parte, la seccion de las riostras puede tener ductilidad moderada.

1.3.3.3 Pédrticos con arriostramientos con pandeo restringido(PAPR)

En esta seccién se aplica a estructuras con riostras conectadas concéntricamente a vigas y columnas de fabricacién
especial. Se permiten excentricidades menores que el peralte de la viga si las fuerzas en los miembros y las conexiones
que resulten de ellas se consideran en el disefio y no cambian la fuente esperada de capacidad ineldstica de deformacion.

Se espera que los PAPR disefiados de acuerdo con estos requisitos suministren una capacidad ineléstica de deformacién
significativa, principalmente por medio de fluencia de la riostra a tensién y compresion. El disefio de las riostras debe
proporcionar el desempefio requerido, y demostrar su conformidad. Las riostras deben disefiarse, ensayarse y detallarse
para cumplir las deformaciones esperadas. Las deformaciones esperadas son las que corresponden a una deriva de piso
de al menos 2% de la altura de piso o dos veces la deriva de piso de disefo, la que sea mayor, adicionalmente a las
deformaciones de la riostra que resultan de la deformacién de la estructura debida a carga gravitacional PLANOS et al.
(2000).

Los PAPR deben disefiarse de manera que las deformaciones ineldsticas bajo el sismo de disefio ocurran principalmente
como fluencia de la riostra a tensién y compresion.
a) Requisitos para lograr el nivel de ductilidad deseado:

La concepcion del disefio se basa en la fluencia a tensidn y compresion de la riostra, logrando acomodar deformacio-
nes ineldsticas significativas y de esta forma disipar energia. A diferencia de los PAC, estas riostras son disefiadas
especialmente para evitar el pandeo y alcanzar la fluencia a compresién. La respuesta a tensién y compresion, es
entonces la misma.
Las riostras consisten de un nicleo de acero con un segmento en el cual ocurre la fluencia de la seccién. Las
proyecciones del niicleo de acero por fuera del segmento de fluencia, son disefiadas como elementos de transicién
entre el nicleo y la conexidn al pértico. Estas proyecciones se disefian para permanecer en el rango eldstico.

El sistema de resistencia al pandeo consiste de una seccidn tubular, rellena de mortero, que rodea el nicleo de acero.

Las propiedades de los PAPR se deben determinar experimentalmente.
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Figura 1.16: Riostras de tension.

7

Figura 1.17: Riostras de tension, frente a solicitaciones sismicas.
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Figura 1.18: (a) Diagonal convencional, (b) APR
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1.3.4 MUROS DE CORTANTE DE ACERO (MCA)

En las estructuras conformadas por ldminas de acero conectadas a vigas y columnas. Se espera que los MCA disefiados de
acuerdo con estos requisitos suministren una capacidad ineldstica de deformacion significativa, principalmente por medio
de fluencia de la placa del alma y formacién de rétulas plasticas en los extremos de los elementos de borde horizontales
(EBH).

a) Requisitos para lograr el nivel de ductilidad deseado:
La concepcién del disefio se basa en la fluencia del alma de la 1dmina de acero y la formacién de rétulas en los
extremos de los elementos de borde horizontales, logrando acomodar deformaciones ineldsticas significativas y de
esta forma disipar energia.
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Figura 1.19: Muros a cortante

Angulo de inclinacién

Esfuerzo
diagonal

Esfuarzos de
tensién

Figura 1.20: Esfuerzos en muros de corte

1.4 MATERIALES

La mayoria de las propiedades de los aceros que son de interés para los ingenieros se pueden obtener directamente de
sus curvas de esfuerzo deformacion. Tales caracteristicas importantes como el limite eldstico proporcional, el punto de
fluencia, la resistencia, la ductilidad y las propiedades de endurecimiento por deformacion son evidentes de inmediato
Gorenc et al. (2005) y Quintana et al. (2005).

CION..2
€=7

¢ Punto a: Limite proporcional, al descargar el material vuelve a su estado inicial.

< Pendiente oa: Mddulo de elasticidad E (Ley de Hooke ¢ = E¢).

¢ Tramo ab: Zona de fluencia, se incrementa la deformacion son incrementos de esfuerzo (comportamiento pldstico).

¢ Tramo be: Endurecimiento por deformacién, hay cambios en la estructura cristalina del material.

o Tramo cd: Se reduce la resistencia y aumenta la deformacién. Aqui ocurre la Estriccién o Disminucién del drea y
por lo tanto la carga que puede soportar, aunque el material soporta un incremento de esfuerzo.

H isganei L, Carga para producir fluencia.
1.4.1 AGERO ESTRUCTURAL

. 15ten 1na: Carga maxima que puede soportar, carga de falla.
Los informes certificados expedidos por la aceria, o los reportes de ensayos realizados por el fabricante o por un laboratorio
reconocido, constituiran evidencia suficiente de conformidad del material con una de las especificaciones enumeradas
Al Nageim y MacGinley (2005). Para perfiles, planchas y barras planas estructurales laminados en caliente, tales ensayos
se realizardn de acuerdo con los requisitos de la norma ASTM A6; para laminas tales ensayos se realizardn de acuerdo con
ASTM A568/A568M; para tuberias las pruebas se deben realizar de acuerdo con los requisitos de los estdndares ASTM
enumerados arriba que sean aplicables a estos productos.

a) Designaciones ASTM
Los aceros estructurales que cumplan con alguna de las siguientes especificaciones ASTM son aptos para ser usados
bajo este Capitulo:

(a) Perfiles estructurales laminados en caliente
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1.4 MATERIALES
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> ASTM A36/A36M

> ASTM A529/A529M
> ASTM A572/A572M
> ASTM A588/A588M
> ASTM A709/A709M
> ASTM A913/A913M
> ASTM A992/A992M
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Figura 1.23: Diagrama esfuerzo deformacion caracteristico de un acero fragil (Salmon, Johnson et al. 1980)

> ASTM A1043/1043M

(b) Tuberia estructural
> ASTM A500
> ASTM A501
> ASTM A618/A618M
> ASTM A847/A847TM

(c) Tuberia circular
> ASTM A53/A53M, Gr. B

(d) Planchas
> ASTM A36/A36M

ASTM A242/A242M
ASTM A283/A283M
ASTM A514/A514M
ASTM A529/A529M
ASTM A572/A572M
ASTM A588/A588M
ASTM A709/A709M
ASTM A852/A852M
ASTM A1011/A1011M
ASTM A1043/A1043M

vV vVvvVvVvVvVvVvVvVVV VYV

(e) Barras planas
> ASTM A36/A36M
> ASTM A529/A529M
> ASTM A572/A572M
> ASTM A709/A709M

(f) Laminas
> ASTM A606/A606M
> ASTM A1011/A1011M SS, HSLAS y HSLAS-F

b) Perfiles laminados pesados:
Los perfiles ASTM A6/A6M laminados en caliente, con aletas de espesor superior a 51 mm, se consideran perfiles



29

c)

d)

1.4 MATERIALES

laminados pesados. Cuando se usen perfiles de este tipo como miembros sujetos a esfuerzos primarios (calculados)
de tension (debidos a tensién o flexioén), y se empalmen o conecten con soldaduras acanaladas de penetracion
completa donde la fusién abarca todo el espesor de las aletas, o de las aletas y el alma, tales perfiles se deben
especificar como sigue. Los documentos contractuales exigirdn que tales perfiles sean suministrados con un reporte
de resultados de la prueba de impacto de conformidad con la norma ASTM A6/A6M, “Prueba de Impacto de
Charpy con ranura en V (CVN) para Perfiles Estructurales — Localizacién Alterna del Nicleo”. La prueba de
impacto deberd satisfacer un valor promedio minimo de 27 N-m (27 J) de energia absorbida a una temperatura
como méximo de +21C.

Perfiles armados pesados:

Los perfiles armados a partir de planchas de espesor superior a 51 mm se consideran perfiles armados pesados.
Cuando se usen perfiles de este tipo como miembros sujetos a esfuerzos primarios (calculados) de tension (debidos
a tensién o flexién), y se empalmen o conecten con soldaduras acanaladas de penetracion completa donde la fusion
abarca todo el espesor de las aletas, o de las aletas y el alma, tales perfiles se deben especificar como sigue. Los
documentos contractuales exigirdn que el acero sea suministrado con un reporte de los resultados de la prueba de
impacto realizada segtin la norma ASTM A6/A6M, Requisito suplementario S5, “Prueba de Impacto de Charpy con
ranura en V. La prueba de impacto debera realizarse de acuerdo con la norma ASTM A673/A673M, Frecuencia
P, y debera satisfacer un valor promedio minimo de 27N -m(27J) de energia absorbida a una temperatura como
méximo de +21C.

Pernos, Arandelas y Tuercas:
Bajo este Capitulo se aprueba el uso de pernos, arandelas y tuercas que cumplan con alguna de las siguientes
especificaciones:

(a) Pernos

> ASTM A307
ASTM A325
ASTM A325M
ASTM A354
ASTM A449
ASTM A490
ASTM A490M
ASTM F1852
ASTM F2280

v

vV VvV VvV VvV Vv

(b) Tuercas
> ASTM A194/A194M
> ASTM A563
> ASTM A563M

(c) Arandelas
> ASTM F436
> ASTM F436M
> ASTM F844

(d) Indicadores Directos de Tensién tipo Arandela Compresible
> ASTM F959
> ASTM F959M

(e) Tuberia circular
> ASTM A36/A36M
> ASTM A529/A529M
> ASTM A572/A572M
> ASTM A709/A709M
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(f) Tuberia circular
> ASTM A606/A606M
> ASTM A1011/A1011M SS, HSLAS y HSLAS-F

Los certificados del productor constituirdn suficiente evidencia de conformidad con los estdndares.

e) Pernos de anclaje y barras roscadas:
Bajo este Capitulo se aprueba el uso pernos de anclaje y varillas roscadas que cumplan con alguna de las siguientes
especificaciones:

ASTM A36/A36M
ASTM A193/A193M
ASTM A354

ASTM A449

ASTM A572/A572M
ASTM A588/A588M
ASTM F1554

v VvV Vv VvV VvV

Pernos A307. Solamente el Grado A es aprobado para el Pernos A325. Son los pernos mas utilizados en construc-
uso. Tienen un nivel de resistencia similar al acero A36. cién. Tienen una resistencia nominal a tensién de 620 MPa.
Tienen una resistencia nominal a Tension de 310 Mpa. Son
raramente utilizados actualmente para conexiones.

Pernos A490. Son utilizados cuando una resistencia mas
alta es requerida. Tienen una resistencia nominal a tensién
de 780 MPa.

f) Metal de aporte y fundente para soldadura:
El metal de aporte y el fundente deberdn cumplir alguna de las siguientes especificaciones de la Sociedad Americana
de Soldadura (AWS):

AWS AS5.1/A5.1M

AWS A5.5/A5.5M

AWS A5.17/A5.1TM
AWS A5.18/A5.18M

AWS A5.20/A5.20M
AWS A5.23/AWS A5.23M
AWS A5.25/AWS A5.25M
AWS A5.26/AWS A5.26M
AWS A5.28/A5.28M

AWS A5.29/A5.29M

AWS A5.32/A5.32M

vV Vv vVvVvVvVvVvVvVvVvV VvV VYV

Los certificados del productor constituirdn suficiente evidencia de conformidad con los estdndares. Se escogerdn
metales de aporte y fundentes que sean adecuados para la aplicacién prevista.

g) Conectores tipo espigo:
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Los conectores tipo espigo con cabeza deberdn cumplir los requisitos del Cédigo de Soldadura Estructural en
Acero, AWS D1.1/D1.1M. Los certificados del productor constituirdn suficiente evidencia de conformidad con los
estdndares de la norma AWS D1.1.

1.4.2 COMPOSICION QUIMICA DEL ACERO ESTRUCTURAL

El acero estructural esta principalmente compuesto de hierro, pero contiene otros elementos que influencian las propiedades
mecdnicas que son de importancia para el ingeniero estructural.

Composicion Quimica del Acero Estructural:

+x Carbono (C): Es el elemento mas econdémico para aumentar la resistencia del acero. Sin embargo, reduce la
ductilidad y la facilidad para ser soldado. El contenido de carbono estd entre 0.15% y 0.30 % por peso.

* Manganeso (Mn): Incrementa también la resistencia. Es un componente para mejorar el proceso de fabricacién en
caliente. Tiene un efecto negativo en la facilidad para ser soldado.

* Silicio (Si): Es un elemento importante para remover el oxigeno presente en el acero cuando estd a altas temperaturas
en el proceso de fabricacion.

* Fosforo (P): Mejora la resistencia a la corrosién atmosférica, especialmente cuando se usa en combinacién con el
cobre. Su efecto negativo en la soldabilidad es mas severo que el del manganeso. Se permite su uso en pequefias
cantidades. Incrementa la resistencia, pero reduce la ductilidad.

* Sulfuro (S): Se permite también en cantidades muy pequefias. Tiene efectos similares al Fosforo.

* Vanadio (V): Refina el tamafio del grano por lo cual incrementa la resistencia del acero. Su mayor ventaja es que
no afecta negativamente la soldabilidad.

+ Cobre (Cu): Es el elemento con la contribucion mas significativa para la resistencia a la corrosion. Incrementa la
resistencia sin afectar mucho la soldabilidad.

* Niquel (Ni): Mejora la resistencia a la corrosién. Cuando es usado en combinacién con Cobre y Fésforo, mejora la
resistencia a la corrosién en ambientes marinos.

* Cromo (Cr): Tipicamente usado en combinacién con el Cobre para mejorar la resistencia a la corrosion. Es un
componente integral del acero inoxidable.

1.5 PERFILES DE ACERO.
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Figura 1.24: Perfiles Estructurales Laminados

El acero estructural puede laminarse en forma econémica en una gran variedad de formas y tamafios sin cambios
apreciables en sus propiedades fisicas. Generalmente los miembros estructurales mas convenientes son aquellos con
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grandes momentos de inercia en relacion con sus dreas. Los perfiles I, T, y C, que son de uso tan comtin, se sitdan en esta
clase Al Nageim y MacGinley (2005).

Por lo general los perfiles de acero se designan por la forma de sus secciones transversales. Por ejemplo, se tienen perfiles
en dngulo, tes, zetas y placas. Sin embargo, es necesario hacer una distincion clara entre las vigas estdndar americanas
(llamadas vigas S) y las vigas de patin ancho (llamadas vigas W), ya que ambas tienen la forma de I. La superficie interna
del patin de una seccién W es paralela a la superficie externa o bien, casi paralela con una pendiente maxima de 1 a 20 en
el interior, dependiendo del fabricante.

Las vigas S, que fueron los primeros perfiles de vigas laminadas en Estados Unidos, tienen una pendiente de 1 a 6 en la
superficie interior de sus patines. Debe notarse que los espesores constantes (o casi constantes) de los patines de las vigas
W, a diferencia de los patines ahusados de las vigas S, facilitan las conexiones. Las vigas de patin ancho representan hoy
en dia casi el 50 % de todos los perfiles estructurales laminados. Los perfiles W y S se muestran en la figura 1.24 junto con
otros perfiles comunes de acero. Los usos de los diversos perfiles se expondran en los siguientes capitulos.

1.5.1 IDENTIFICACION DE LOS PERFILES

Los perfiles estructurales se identifican mediante un cierto sistema descrito en el Manual para usarse en planos, espe-
cificaciones y disefios. Este sistema esta estandarizado de modo que todos los molinos de acero puedan usar la misma
nomenclatura para propésitos de 6rdenes, facturacion, etc. Ademads, actualmente se procesa tanto trabajo en computadoras
y otros equipos automatizados que es necesario tener un sistema a base de nimeros y letras que pueda imprimirse por
medio de un teclado estdndar (a diferencia del viejo sistema en donde ciertos simbolos se usaban para dngulos, canales,
etc.). Ejemplos de este sistema de identificacion son los siguientes:

¢ Una W18x50 es una seccién W con 18” aproximadamente de peralte y peso de 50 Ib/pie.

¢ Una §18x70 es una seccién S con 18” de peralte y peso de 70 Ib/pie.

o Una HP12x74 es una seccién usada como pilote de carga con 12” aproximadamente de peralte y peso de 74 Ib/pie.
Los pilotes de carga se hacen con laminados regulares W, pero con almas mds gruesas para resistir mejor el impacto
del hincado del pilote. El ancho y el peralte de estas secciones son aproximadamente iguales, y sus patines y almas
tienen espesores iguales o casi iguales.

¢ Una M8x6.5 es una seccién diversa con 8” de peralte y peso de 6.5 1b/pie. Forma parte de un grupo de miembros
estructurales tipo H con doble simetria que no puede clasificarse por sus dimensiones como seccién W, S o bien HP,
ya que la pendiente de sus patines interiores es diferente de 16 2/3 por ciento.

¢ Una C9x20 es una canal con 9” de peralte y peso de 20 Ib/pie.

o Una MC18x58 es una canal diversa con 18” de peralte y peso de 58 Ib/pie que no se puede clasificar por sus
dimensiones como C.

© Una HSS14x10x5/8 es una seccién estructural rectangular hueca de 14” de peralte, 10”. de ancho, con un espesor
de pared de 5/8”. Pesa 93.10 Ib/pie. También se dispone de secciones HSS cuadradas y redondas.

© Un L3x3x5/8 es un dngulo de lados iguales, cada uno de 3” de longitud y 5/8” de espesor.

o Una WT18x151 es una te que se obtiene al cortar en dos una W36x302. Este tipo de seccion se conoce como te
estructural.

¢ Las secciones rectangulares de acero se clasifican como placas anchas o barras estrechas.

U O

Barras

O O

Secciones huecas

Figura 1.25: Tipos de secciones de barras sélidas y huecas

Generalmente, el espesor de una barra o de una placa se especifica aproximando al 1/16 mas cercano para espesores
menores a 3/8”, aproximando al 1/8 mas cercano para espesores entre 3/8” y 17, y al 1/4 mds cercano para espesores
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mayores a 1”. Una placa generalmente se designa por su espesor, su ancho y su longitud, en ese orden; por ejemplo, una
PL1/2x10x1 pie 4” tiene un espesor de 1/2, 10” de ancho y 16” de longitud. En realidad, en la actualidad el término
placa se usa casi universalmente, ya sea que el miembro se fabrique a partir de una placa o de una barra. La hoja y la tira
generalmente son mas delgadas que las barras y las placas (para mayor detalle de informacién se debe de consultar el
manual de acero AISC-2010. Para perfiles y secciones)

1.5.2 ESPECIFICACIONES, CODIGOS Y ESTANDARES DE REFERENCIA

e AISC-2010

e Reglamento nacional de Edificaciones E-90 Estructuras metalicas.

o Instituto Colombiano de Normas Técnicas (ICONTEC). Cédigo de Practicas Estdndar para Estructuras Metdlicas,
Norma Técnica Colombiana ICONTEC

e ASTM Internacional (ASTM) se presentan en apéndice B

1.6 VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERO COMO MATERIAL ESTRUCTURAL
1.6.1 VENTAJAS

® Alta resistencia: la alta resistencia del acero por unidad de peso, permite estructuras relativamente livianas, lo cual
es de gran importancia en la construccion de puentes, edificios altos y estructuras cimentadas en suelos blandos.

® Homogeneidad: las propiedades del acero no se alteran con el tiempo, ni varfan con la localizacién en los elementos
estructurales.

® Elasticidad: el acero es el material que mas se acerca a un comportamiento linealmente elastico (Ley de Hooke)
hasta alcanzar esfuerzos considerables.

® Precision dimensional: los perfiles laminados estan fabricados bajo estindares que permiten establecer de manera
muy precisa las propiedades geométricas de la seccion.

® Ductilidad: el acero permite soportar grandes deformaciones sin falla, alcanzando altos esfuerzos en tension,
ayudando a que las fallas sean evidentes.

® Tenacidad: el acero tiene la capacidad de absorber grandes cantidades de energia en deformacién (eldstica e
ineldstica)

® Facilidad de unién con otros miembros: el acero en perfiles se puede conectar facilmente a través de remaches,
tornillos o soldadura con otros perfiles.

® Rapidez de montaje: la velocidad de construccion en acero es muy superior al resto de los materiales.

@ Disponibilidad de secciones y tamaiios: el acero se encuentra disponible en perfiles para optimizar su uso en gran
cantidad de tamafios y formas.

® Costo de recuperacion: las estructuras de acero de desecho, tienen un costo de recuperacion en el peor de los casos
como chatarra de acero.

® Reciclable: el acero es un material 100 % reciclable ademds de ser degradable por lo que no contamina.

® Permite ampliaciones facilmente: el acero permite modificaciones y/o ampliaciones en proyectos de manera
relativamente sencilla.

® Se pueden prefabricar estructuras: el acero permite realizar la mayor parte posible de una estructura en taller y la
minima en obra consiguiendo mayor exactitud.

1.6.2 DESVENTAJAS

© Corrosion: el acero expuesto a intemperie sufre corrosion por lo que deben recubrirse siempre con esmaltes
alquidalicos (primarios anticorrosivos) exceptuando a los aceros especiales como el inoxidable.

© Calor, fuego: en el caso de incendios, el calor se propaga rdpidamente por las estructuras haciendo disminuir
su resistencia hasta alcanzar temperaturas donde el acero se comporta plasticamente, debiendo protegerse con
recubrimientos aislantes del calor y del fuego (retardantes) como mortero, concreto, asbesto, etc.

© Pandeo elastico: debido a su alta resistencia/peso el empleo de perfiles esbeltos sujetos a compresion, los hace
susceptibles al pandeo elastico, por lo que en ocasiones no son econdémicos las columnas de acero.

© Fatiga: la resistencia del acero (asi como del resto de los materiales), puede disminuir cuando se somete a un gran
ndmero de inversiones de carga o a cambios frecuentes de magnitud de esfuerzos a tensién (cargas pulsantes y
alternativas).
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1.7 ELTRABAJO DEL DISENADOR ESTRUCTURAL

El disefiador estructural distribuye y dimensiona las estructuras y las partes de éstas para que soporten satisfactoriamente
las cargas a las que quedaran sometidas. Sus funciones son: el trazo general de la estructura, el estudio de las formas
estructurales posibles que puedan usarse, la consideracion de las condiciones de carga, el andlisis de esfuerzos, deflexiones,
etc., el disefio de los elementos y la preparacion de los planos de disefio. Con mds exactitud, la palabra disefo se refiere al
dimensionamiento de las partes de una estructura después de que se han calculado las fuerzas, éste serd el proceso que se
enfatizard a lo largo del texto, usando como material de construccién el acero estructural.

1.7.1 RESPONSABILIDADES DEL INGENIERIO ESTRUCTURISTA

El ingeniero estructurista debe aprender a distribuir y a proporcionar las partes de las estructuras de manera que puedan
montarse practicamente, que tengan resistencia suficiente y que sean razonablemente econdmicas. Estos conceptos se
analizan brevemente a continuacion.

a) Seguridad:
Una estructura no s6lo debe soportar con seguridad las cargas impuestas, sino soportarlas en forma tal que las
deflexiones y vibraciones resultantes no sean excesivas ni alarmen a los ocupantes o causen grietas de aspecto
desagradable en ella.

b) Costo:
El proyectista siempre debe tener en mente la posibilidad de abatir los costos de la construccion sin sacrificar la
resistencia. A lo largo de este texto se analizan algunos aspectos de construccién que incluyen el uso de elementos
de tamafio estandar, conexiones y detalles simples, y miembros y materiales que no requieran un mantenimiento
excesivo a través de los afios.

¢) Factibilidad:
Otro objetivo es el disefio de estructuras que puedan fabricarse y montarse sin mayores problemas.

Los proyectistas necesitan conocer lo relativo a los métodos de fabricacién y deben adaptar sus disefios a las
instalaciones disponibles.

También deben aprender todo lo relativo al detallado, la fabricacién y el montaje de campo de las estructuras.
Entre mas sepan sobre los problemas, tolerancias y holguras de taller y campo, mayor serd la posibilidad de que
sus disefios resulten razonables, practicos y econdmicos. Este conocimiento debe incluir informacién relativa
al transporte de los elementos estructurales a la obra (por ejemplo, el tamafio mdximo de las partes que pueden
transportarse por camion o ferrocarril en forma practica), asi como la disponibilidad de mano de obra y el equipo
disponible para el montaje. Quiz4 el proyectista debe hacerse la pregunta:*; Podria yo montar esta estructura si me
enviaran a montarla?”

Por dltimo, debe dimensionar las partes de la estructura de manera que éstas no interfieran con las partes mecédnicas
(tuberias, ductos, etc.), o arquitectonicas.

1.7.2 DISENO ECONOMICO DE MIEMBROS DE ACERO

El disefio de un miembro de acero implica mucho mas que el cdlculo de las propiedades requeridas para resistir las cargas
y la seleccion del perfil mds ligero que tenga tales propiedades. Aunque a primera vista parece que este procedimiento
ofrece los diseflos mds econdmicos, deben considerarse muchos otros factores.

Actualmente, se considera que los costos de mano de obra implicados en la fabricacién y montaje del acero estructural
son cercanos al 60 % de los costos totales de las estructuras de acero. Por otro lado, los costos de materiales representan
s6lo aproximadamente el 25 % de los costos totales. Asi, podemos ver que cualquier esfuerzo que hagamos para mejorar
la economia de nuestro trabajo en el acero estructural debe concentrarse principalmente en el drea de la mano de obra.

a) TIEMPO DE CONSTRUCCION:
Sin duda la caracteristica mds favorable de las estructuras de acero es la rapidez de construccion, a diferencia de la
construccién convencional que normalmente tiene el camino critico en la fase de la estructura y ubicaba por limitar
la velocidad de la obra. Si la decisién es por la estructura de acero se pueden, por ejemplo, ejecutar los cimientos
mientras las estructuras estdn siendo fabricadas. La posibilidad de avanzar en diferentes frentes de servicio en
forma simultdnea (losas, paredes, instalaciones, etc.) puede, en un cronograma bien elaborado, reducir el tiempo de
ejecucion de la obra en hasta 40 % comparado con los sistemas convencionales.
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b) TIPO DE OCUPACION:
Dependiendo del tipo de uso final de la edificacién y de algunas caracteristicas de la obra, un determinado sistema
estructural puede ser mds o menos adecuado. Por lo tanto, es importante conocer bien la localizacidn, la arquitectura
y, principalmente, la utilizacién prevista para la edificacion.

Describimos a continuacion algunas caracteristicas generales de los diversos tipos de ocupacién de las edificaciones:

© Edificios Residenciales: Piso tipo, estacionamiento en los pisos inferiores, modulacién dificil, espacios
pequefios, muchas instalaciones y fachadas mas elaboradas (barandales, etc.) La prontitud significa posibilidad
de venta mds rdpida, pero puede no interesar; el caso involucra el aspecto financiero. Para las edificaciones
siguientes, “la rapidez” significa el pronto retorno de la inversién y es un factor relevante en la decision.

© Edificios de oficinas: Terreno caro, poco espacio para el lugar de la obra, modulacién fécil, estacionamiento
en los pisos inferiores, instalaciones de arreglo simple, fachadas sencillas.

© Hoteles: Gran modulacién (habitacionales), alta densidad de instalaciones, grandes espacios libres en las
areas comunes, fachadas sencillas o elaboradas y repetitivas.

© Hospitales: Modulacién para (departamentos), instalaciones complejas, fachadas sencillas o elaboradas y
repetitivas, necesidad de ampliaciones y adaptaciones constantes sin interferencia con las dreas ya construida.
La “rapidez” significa, ademds del retorno mds rapido de la inversién, un tiempo menor de la interferencia en
el funcionamiento y en las edificaciones existentes.

© Centros Comerciales: Centros Comerciales: Plazos de entrega rigidos, construcciéon mds horizontal, grandes
espacios, terreno caro, poco espacio en el lugar de la obra, modulacién fécil, instalaciones concentradas
en las areas de circulacién, fachadas sencillas o elaboradas, y coberturas complejas. Los cronogramas son
normalmente regulados por las temporadas de compras (Navidad y otras fechas especiales).

© Estacionamientos: Bastante modulado, grandes espacios, piso tipo, rampas, pocas instalaciones, fachadas
sencillas o inexistentes y posibilidad de desmontaje.

© Universidades y Escuelas: Plazos de entrega rigidos, construccién mds horizontal, buena modulacién, pocas
instalaciones, fachadas estandarizadas

Para ciertos tipos de edificaciones las estructuras de acero tienen muchas caracteristicas que son favorables, tales
como la facilidad para construcciones mas altas, mejor aprovechamiento del terreno, mayor area util, menor
necesidad de espacio para la obra, liberacién de varios pisos simultineamente, modulacién con mejor desempefio
en la fabricacién y montaje, precision favoreciendo la utilizacién de otros componentes industrializados de cierre y
fachadas. La facilidad de ejecutar grandes espacios y ocupar menos espacio estructural son factores que explican,
por ejemplo, por qué en los edificios comerciales y en las universidades la solucién con estructuras de acero se
aplica mds naturalmente que en los edificios habitacionales.

1.8 METODOS DE DISENO PROPUESTOS POR EL AISC - 2010

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

e “Disefio por Esfuerzos Permisibles”, conocido por sus siglas ASD (Allowable Stress Design)
e “Diseflo por Factores de Carga y Resistencia 6 Estados limites”, conocido por sus siglas LRFD (Load and Resistance
Factor Design)

El método ASD ya tiene mds de 100 afios de aplicacion; con €l se procura conseguir que los esfuerzos unitarios actuantes
reales en los miembros estructurales sean menores que los esfuerzos unitarios permisibles, aconsejados por el reglamento.

Sin embargo, durante las dos dltimas décadas, el disefio estructural se estd moviendo hacia un procedimiento mds racional
basado en conceptos de probabilidades. En esta metodologia (LRFD) se denomina .®tado limite.?quella condicion de la
estructura en la cual cesa de cumplir su funcién.

Los estados limites se dividen en dos categorias: Resistencia y Servicio. El primer estado tiene que ver con el compor-
tamiento para maxima resistencia ductil, pandeos, fatiga, fractura, volteo o deslizamiento. El segundo estado tiene que
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ver con la funcionalidad de la estructura, en situaciones tales como deflexiones, vibraciones, deformacién permanente y
rajaduras.

Lo que se pretende, entonces, es conseguir que la estructura no sobrepase los estados limites mencionados, pero como es
imposible conseguir riesgo cero en la prictica, el disefiador se debe conformar con una probabilidad adecuada. Para poder
conseguirla se debe basar en métodos estadisticos, que se denominan "Métodos de Confiabilidad de momentos de primer
orden-segundo orden"para no sobrepasar la resistencia de los elementos, que es lo que mas preocupa al disefiador.

Aceptando los criterios de base estadistica en los que se basa este nuevo método, se puede expresar el requerimiento de
seguridad estructural como sigue:

OR, > ) 10

La parte izquierda de la inecuacién representa la resistencia del componente o sistema, y la parte derecha representa la
carga maxima esperada. La resistencia nominal R, es reducida por un factor menor que la unidad ¢ (factor de resistencia)
para obtener la “Resistencia de Disefio”. Al otro lado de la inecuacion, las cargas son amplificadas por sus respectivos
factores de mayoracidn 7; para tener las cargas factorizadas.

Durante la dltima década ha ganado terreno en USA la adopcidn de la filosofia de disefio AISC-Disefio por Factores
de Carga y Resistencia (AISC-LRFD), en especial para el caso de las estructuras de acero, desde la divulgacién de las
Especificaciones AISC-86 hasta la AISC 2010, correspondientes y que estdn basadas en los siguientes criterios:

a) Un modelo basado en probabilidades.
b) Calibracién de los resultados con los que se obtiene en el método ASD, con el objeto que las estructuras no sean
muy diferentes entre ambos métodos.

Algunas de las ventajas de este procedimiento son:

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

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

o El uso de varias combinaciones de cargas conduce a economia de la solucién, porque se acerca con mds exactitud a
lo que ocurra.

o Facilita el ingreso de las bases de disefio conforme mas informacién esté disponible.

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

1.8.1 METODO DE ANALISIS SEGUN EL REGLAMENTO E-090

Las especificaciones AISC mencionadas anteriormente son reconocidas en Perti por el RNE en la Norma E-090 a falta de
unas especificaciones nacionales. Por supuesto que en esta se presentan ligeras modificaciones con respecto a lo enunciado
por las especificaciones AISC-2010.

El disefo por resistencia, como ya se indicé presenta la ventaja que el factor de seguridad de los elementos analizados
puede ser determinado. La norma peruana de estructuras metalicas E-090 introduce el factor de seguridad en el disefio
atraves de dos mecanismos. Estos son: amplificacion de las cargas de servicio y reduccién de la resistencia tedrica de la
pieza o reduccién de la capacidad, como lo hace la metodologia AISC-LRFD antes mencionada.

Las cargas de servicio se estiman a partir del metrado de cargas teniendo como base la norma E-020 de cargas, y el
andlisis estructural se efecttia bajo la hipétesis de un comportamiento eldstico de la estructura.

1.8.2 DIFERENCIAS ENTRE LOS METODOS DE LRFD Y EL ASD

Hay dos diferencias notorias entre el método LRFD y el ASD. La primera tiene que ver con el método que se usa para
calcular las cargas de disefio. La segunda diferencia tiene que ver con el uso de los factores de resistencia (¢ en el método
LRFD) y los factores de seguridad (2 en el método ASD).

También es importante percatarse de que tanto el método LRFD como el ASD emplean los mismos métodos de analisis
estructural. Obviamente, el comportamiento de una estructura dada es independiente del método de disefio.
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Con ambos procedimientos LRFD y ASD, los valores esperados de las cargas individuales (carga muerta, carga viva,
viento, nieve, etc.), se estiman exactamente de la misma manera que lo que requiere la especificacion aplicable. A estas
cargas se les denomina cargas de servicio o de trabajo a lo largo del texto. Las diversas combinaciones de estas cargas,
que posiblemente ocurran al mismo tiempo, se agrupan y los mayores valores obtenidos de esta manera se usan para el
andlisis y disefio de las estructuras. El mayor grupo de cargas (en el método ASD) o la mayor combinacion lineal de
cargas en un grupo (en el método LRFD) se usan entonces para el andlisis y el disefio.

1.8.3 RESISTENCIA NOMINAL

En ambos métodos, LRFD y ASD, se usa constantemente el término resistencia nominal. La resistencia nominal de un
miembro es su resistencia tedrica calculada, sin la aplicacién de factores de seguridad (€y) o de resistencia (¢). En el
método LRFD, se multiplica un factor de resistencia, generalmente menor que 1.0, por la resistencia nominal del miembro,
o en el método ASD, la resistencia nominal se divide entre un factor de seguridad, generalmente mayor que 1.0, para
considerar las variaciones de la resistencia del material, las dimensiones del miembro, y la mano de obra asi como la
manera y las consecuencias de la falla. En el Capitulo 3, se ilustra el cdlculo de las resistencias nominales para miembros
a tension, y en capitulos subsiguientes para otros tipos de miembros.

En el presente texto solo es estudia y se desarrolla en clases para el método de LRFD, segtin lo dispuesto por AISC-2016.

1.8.4 CALCULO DE LAS CARGAS PARA LOS METODOS LRFD Y ASD

Con ambos procedimientos, LRFD y ASD, los valores esperados de las cargas individuales (carga muerta, carga viva,
viento, nieve, etc.), se estiman primero exactamente de la misma manera que lo que requiere la especificacion aplicable.
A estas cargas se les denomina cargas de servicio o de trabajo a lo largo del texto. Las diversas combinaciones de estas
cargas, que posiblemente ocurran al mismo tiempo, se agrupan. El mayor grupo de cargas (en el método ASD) o la mayor
combinacidn lineal de cargas en un grupo (en el método LRFD) se usan entonces para el andlisis y el disefio.

En esta seccidn y en las dos siguientes, se presentan las condiciones de carga usadas para los métodos LRFD y ASD. En
ambos métodos las cargas individuales (muerta, viva y ambiental) se estiman exactamente de la misma manera. Después
de estimar las cargas individuales, el siguiente problema es seleccionar la combinacién mds desfavorable de cargas que
pudiera ocurrir al mismo tiempo y que deberd usarse para el andlisis y el disefo.

a) Combinaciones de carga para el método LRFD

Con el método LRFD, se forman grupos posibles de cargas de servicio, y cada carga de servicio se multiplica por
un factor de carga, normalmente mayor de 1.0. La magnitud del factor de carga refleja la incertidumbre de esa carga
especifica. La combinacidn lineal resultante de las cargas de servicio en un grupo, cada uno multiplicado por su
respectivo factor de carga, se llama carga factorizada. Los mayores valores determinados de esta manera se usan
para calcular los momentos, los cortantes y otras fuerzas en la estructura. Estos valores de control no deben ser
mayores que las resistencias nominales de los miembros multiplicadas por sus factores g o de reduccién. Entonces,
los factores de seguridad han sido incorporados en los factores de carga, y podemos decir:

(Factor de reduccién ¢)(Resistencia nominal de un miembro) > (fuerza factorizada calculada en el miembro, R),).

OR, > Y 10
Z%Ql = Ru
OR, > R,

b) Calculo De Las Cargas Combinadas Con Las Expresiones De LRFD
La resistencia requerida de un miembro para el método LRFD se determina a partir de las combinaciones de cargas
dadas en el reglamento de construcciones aplicable. La Parte 2 del Manual de AISC proporciona los siguientes
factores de carga para edificios:

1) U=14D
2) U =1.2D+1.6L+0.5(LoSoR)



Capitulo 1. INTRODUCCION 38

3) U =1.2D+1.6(LoSoR) + (L*00.5W)
4) U=12D+1.0W +L* +0.5(LoSoR)
5) U=12D+1.0E+L*+0.2S

6) U =0.9D+1.0W

7) U=0.9D+1.0E

*El factor de carga para L en las combinaciones (3.), (4.) y (5.) debe tomarse como 1.0 para pisos en los lugares de
reuniones publicas, para cargas vivas que sobrepasen a 4.9 KPa (490 Kg/m2,100 Ib/pie2) y para la carga viva de los
garajes de estacionamiento. Se permite que el factor de carga sea igual a 0.5 para otras cargas vivas.

Para estas combinaciones de cargas, se usan las siguientes abreviaturas:

U = carga factorizada o de disefio

D = carga muerta

L = carga viva debida a la ocupacién

L, = carga viva del techo

S = carga de nieve

R = carga nominal debida a la precipitacién pluvial o el hielo iniciales, independientemente de la
contribucién por encharcamiento

W = carga de viento

e F = carga de sismo

Los factores de carga para las cargas muertas son menores que los de las cargas vivas, ya que los proyectistas
pueden estimar con mucha mayor exactitud la magnitud de las cargas muertas que la de las cargas vivas. En este
aspecto, el estudiante observard que las cargas que permanecen en su lugar por largos periodos de tiempo, tienen
una magnitud menos variable, mientras que aquellas que se aplican en periodos cortos, como las cargas edlicas,
tendran variaciones mayores.

Se espera que el estudio de estos factores de carga haga que el proyectista esté mds consciente de las variaciones de
las cargas.

Los valores de carga de servicio D, L, L,, S, R, W y E son todos valores medios. Las diferentes combinaciones de
cargas reflejan valores de recurrencia de 50 afios para diferentes cargas transitorias. En cada una de estas ecuaciones,
a una de las cargas se le da su valor mdximo estimado para un periodo de 50 afios, y ese maximo se combina con
otras cargas diversas cuya magnitud se estima para el instante de esa carga méaxima especifica. Deberd observarse en
las Ecuaciones 4, 5, 6 y 7 (mayoracién) que los factores de carga edlica y de sismo se dan como 1.0. Generalmente,
los reglamentos de construccién convierten a las cargas edlicas y sismicas a valores dltimos o factorizados. Entonces,
ya fueron multiplicados por un factor de carga. Si éste no es el caso, debe usarse un factor de carga mayor de 1.0.

Los anteriores factores de carga no varian en relacién con la gravedad de la falla. El lector puede pensar que debera
usarse un factor de carga mayor para un hospital que para un establo, pero esto no se requiere. Sin embargo, se
supone que el proyectista va a considerar la gravedad de la falla cuando se especifique la magnitud de las cargas de
servicio. También deberd quedar claro que los factores de carga son valores minimos, y el proyectista tiene toda la
libertad de usar valores mayores si se considera prudente.

Los siguientes son algunos comentarios adicionales con respecto a la aplicacion de las expresiones de combinacién
de cargas del método LRFD Paikowsky (2004).

a) Debe observarse que al seleccionar las cargas de disefio, debe darse suficiente holgura a las condiciones de
impacto antes de que las cargas se sustituyan en las expresiones de las combinaciones.

b) Las combinaciones de cargas 6 y 7 se usan para considerar las posibilidades de la subpresion. Se incluye esta
condicidn para cubrir casos en que se desarrollen fuerzas de tensién, debido a momentos de volteo. Gobernara
solamente para edificios altos donde estén presentes cargas laterales altas. Para estas combinaciones, las cargas
muertas se reducen en un 10 % para contemplar situaciones donde puedan haber sido sobreestimadas.

¢) Debe observarse claramente que las fuerzas eélicas y sismicas tienen signo, es decir, pueden ser de compresién
o de tensidn (esto es, tienden a causar levantamientos). Por tanto, deben tomarse en cuenta los signos para
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sustituirlos en las combinaciones de carga. Los signos; no son tanto una cuestioén de tensién o compresion,
sino de decir que la cargas edlicas y sismicas pueden tener una direccién horizontal y algunas veces vertical.
Las combinaciones de carga 6 y 7 se aplican especialmente al caso en el cual las cargas en un miembro debidas
al viento o al sismo y la carga muerta por gravedad se compensen entre si. Para una columna especifica, la
fuerza méaxima de tensién W o E serd diferente muy probablemente de su fuerza maxima de compresion.
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1.8.5 EJERCICIOS PROPUESTOS

=

1.1 Defina los siguientes conceptos:

1.2 Haga una lista de los tipos de acero mas usados

7 p) 1. Limite de proporcionalidad (Especificacion de la ASTM) de los siguientes perfiles:
.2 2. Limite elastico 1. Perfiles W

) 3. Esfuerzo de fluencia 2. Perfiles C
'5 3. Placas

P

o>

E

1.3 Explique cuales son las principales propiedades me-
canicas del acero.

1.5 Explique como influye el proceso de fabricacion de
acero en sus propiedades.

1.7 Menciones cuales son las diferencias entre el acero
estructural y el acero de refuerzo

1.9 Explique el médulo de elasticidad del acero y cual
es su influencia en el disefio de estructuras de acero.

1.11 Explique por que se da el pandeo y como se previene
en elementos estructurales de acero.

1.13 Explique como se lleva a cabo la inspeccion y el
mantenimiento de estructuras de acero.

1.15 Explique como se aborda la resistencia al fuego en
las estrucuturas de acero.

1.17 Explique cuales son los efectos de la termperatura
en las estructuras de acero.

1.19 Los momentos que actuan en la viga de una losa
son: Mp = 50kip - ft y My = 45kip - ft. Determine la
resitencia requierida.

1.21 Parala construccion de un techo con perfil W 12x40
separados a 10 ft entre los centros, se usaran para soportar
una carga muerta de 35/b/ ft2, una carga de nieve de
251b/ ft*, una carga de lluvia de 281b/ f1? y una carga de
viento de +241b/ ft. Determine la carga que gobierna

1.23 Para la construccion de un techo con perfil W 12x40
separados a 10 ft entre los centros, se usaran para soportar
una carga muerta de 35/b/ft?, una carga de nieve de
251b/ 12, una carga de lluvia de 281b/ ft* y una carga de
viento de +241b/ ft*. Determine la carga que gobierna

1.4 Mencione cuales son los tipos de hacer que mas se
utliza en la construccion.

1.6 Explique que es el limite elastico y por qué es im-
portnate en el disefio de estructuras de acero.

1.8 Cuales son las normas y codigos nacionales e inter-
naciones de diseiio que se aplican a las estructuras de
acero.

1.10 Explique que es el disefio por estados limite y como
se usa en el disefio de estructuras de acero.

1.12 Explique como afecta la corrosion a la estructuras
de acero y como se puede evitar y/o mitigar.

1.14 Mencione cuales son las principales técnicas de
control de calidad y ensayo de materiales de acero.

1.16 Indique que factores influyen en la eleccion de per-
files laminandos en caliente versus perfiles soldados.

1.18 Explique como se disefian las estrucutras de acero
para resistir cargas de explosion.

1.20 El sistema de un piso tiene secciones de W 12x65
separadas a 10 ft entros los centros, estas secciones so-
portan una carga viva de 100/b/ ft> y una carga muerta
de 1101b/ ft2. Detrminar la carga que gobierna que cada
viga debe soportar.

1.22 Para el disefio de un techo se considera la carga
muerta de Mp = 241b/ 1%, carga de nieve de 341b/ f1?,
y una presion de viento de 18/b/ ft. Determine la carga
que gobierna.

1.24 Se usaran vigas de W 24x162, para un losa de piso
de concreto armado, que estan separados cada 10 ft entre
centro de las vigas. A demas, las vigas deben soportar
una carga muerta de 100/b/ ft* y una carga viva de 1201b.
Determine la carga uniforme factorizada por pie que cda
viga debe soportar.
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[2. TENSION

2.1 INTRODUCCION

El disefio estructural de miembros con seccidn transversal constante, sujetos a tensién axial producida por fuerzas que
actdan a lo largo de su eje centroidal. Cuando haya excentricidades importantes en las conexiones, sus efectos deben
tenerse en cuenta en el disefio del miembro en tensién Salmon et al. (1980).

Los miembros en tensién no se pandean de ningin modo y por lo tanto pueden ser mds esbeltos que los miembros en
compresion axial, pero estdn sometidos a acciones laterales (viento o sismo, principalmente), a vibraciones producidas
por equipo, maquinaria o por el transito de vehiculos en puentes carreteros y a la accién de vértices ocasionados por la
accidn del viento en las cubiertas ligeras de naves industriales. Cuando se espere que el elemento estructural en estudio
vaya a quedar sometido durante su vida util a un niimero muy elevado de ciclos de carga, en el clculo de su resistencia de
disefio se tendrd en cuenta la posibilidad de una falla por fatiga Gorenc et al. (2005).

Los miembros en tensién axial son perfiles estructurales laminados, fabricados con placas, barras planas de eje longitudinal
recto y seccién transversal constante (miembros prismaticos), sometidos a cargas que actdan a lo largo de sus ejes
centroidales, que producen en cualquier seccion, perpendicular a su eje longitudinal esfuerzos axiales de tension.

Si una barra, cuando estd sometida a una fuerza externa de tension axial, experimenta un incremento de su longitud, en
la direccion de su eje longitudinal, o en el mismo sentido en que se aplica la carga, y si ese aumento ocurre de forma
uniforme, es decir, todas sus fibras sufren la misma deformacién o elongacion, se puede concluir que internamente la
barra estd sometida a una fuerza que actda de adentro hacia afuera, normal al plano de su seccidn transversal y aplicada en
su centroide o centro de gravedad. A esta fuerza se le da el nombre de tensién axial McCormac y Nelson (1989). Barra

en tension
Estos esfuerzos son uniformes en la seccién transversal, ya que la tensién axial produce una solicitacién uniforme en
todas las fibras de la seccidn transversal.

En este caso, el equilibrio interno se obtiene cuando el material es suficientemente resistente para soportar los esfuerzos
que, ocasionados por las fuerzas de tension axial, tratan de separar las particulas que constituyen el material.

Ningtin miembro estructural en tension axial es perfectamente recto y la fuerza supuestamente axial nunca actda a lo
largo del eje longitudinal. Como resultado, siempre existirdn pequefios momentos flexionantes. Un miembro a tensién
curvado inicialmente y con carga excéntrica tiende a enderezarse y se reducen los momentos flexionantes en todas partes,
excepto en los extremos. Por esto, para curvaturas accidentales y excentricidades muy pequeiias, los esfuerzos de tensién
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Miembros
a tension
Miembros
a tension
2
Y
Cables

Torre de alta tension

Figura 2.1: Miembros en tension en estructuras civiles

/— Barra prismética ft

I B m—
'\ f_t = esfuerzos de tensién axial,

también conocido como o_t

T = tensidn axial
(a) Miembro en tensién axial (b) Distribucion uniforme de esfuerzos de tension axial

Figura 2.2: Definicién de miembros en tensién axial

adicionales que inducen la flexién se pueden despreciar casi siempre, a menos que se requiera un diseflo por cargas
repetidas.

Para ello, se requieren condiciones especiales, referentes, sobre todo, a las conexiones, para garantizar que las distintas
secciones transversales estén sujetas exclusivamente a tensién axial. Un miembro en tension es el elemento estructural
mas simple de un sistema estructural, por lo que seria ideal tener una estructura en donde la mayor cantidad de elementos
estén trabajando a tension. Su eficiencia se debe fundamentalmente a que toda la seccién transversal esta sujeta al mismo
nivel de esfuerzos y el material se aprovecha optimamente Chen y Kim (1997).

2.2 USOS DE MIEMBROS EN TENSION
Se considera que trabajan en tension axial los elementos estructurales siguientes:

a) Las barras de armaduras con pendiente y cuerdas inferiores sobre las que no actian directamente fuerzas exteriores,
excepto cuando en sus conexiones haya excentricidades que produzcan flexiones que no puedan ignorarse en el
disefio

b) Las celosias de columnas compuestas que formen una triangulacién compuesta tal que cualquier plano perpendicular
al eje de la columna, corte cuando menos una diagonal o coincida con un montante

¢) Los puntales y tirantes colocados en el sistema de contraventeo lateral de la estructura principal

d) Tirantes o contraflambeos

2.3 CLASIFICACION DE MIEMBROS EN TENSION

Los distintos tipos de elementos estructurales que se utilizan para trabajar en tensién se pueden clasificar en los siguientes
grupos:
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Figura 2.3: Incremento de la longitud de la barra. Fluencia del drea bruta

Figura 2.4: Contraventeo de edificios de mediana altu- Figura 2.5: Barras de una armadura espacial o tridimen-

ra.

sional en tension axial.

o Cables: elementos flexibles

¢ Barras redondas cuadradas y planas: elementos poco rigidos
o Secciones de perfiles simples: elementos rigidos

¢ Secciones armadas: elementos rigidos

¢ Tensores

a) Cables de acero

Los cables se definen como miembros flexibles a tensién formados por uno o mds grupos de alambres, torones
o cuerdas. Un torén es un arreglo de alambres colocados helicoidalmente alrededor de un alambre central para
obtener una seccion simétrica; y un cable es un conjunto de torones colocados también helicoidalmente alrededor de
un nucleo formado, a su vez, ya sea por un tordn, por otro cable de alambres, o por un cable de fibras. Los cables de
alambres con nucleo de fibras se emplean casi totalmente para propdsitos de izaje; los torones y cables con niicleos
de torones o nucleos independientes de cables de alambre son los que se usan para aplicaciones estructurales, y sus
propiedades se mencionan a continuacién. Se consideran primero las propiedades mecénicas de los alambres, ya
que son los elementos con los que estdn formados los torones y cables Salmon et al. (1980).

Un alambre se define como una extensién simple y continua de metal, obtenida por estirado en frio a partir de
alambroén de acero de cierto contenido de carbén laminado en caliente y cuya composicién quimica es estrictamente
controlada. Los alambres se recubren de zinc o zinc-aluminio, ya sea por el proceso de inmersion en caliente o por
el proceso electrolitico (LUDLOW, ROBLES et al. 1968).

Aunque pueden usarse varios tipos de acero, el mds comun para aplicaciones estructurales es el alambre galvanizado
para puentes, el cual también se usa para fabricar torones y cables.

Diseiio de cables:
El disefio de cables trabajando como miembros a tension es directo, se basa en la resistencia maxima a la tensién
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b)

del cable utilizado, de acuerdo con los datos proporcionados por el fabricante; conocida la carga total que debe
soportar el cable se busca en la tabla de resistencias del cable que se va a emplear, cuya resistencia sea igual 6
mayor que la carga multiplicada por el factor de seguridad, cuyo valor se toma entre 3 y 4 para estructuras.

Es importante verificar el alargamiento maximo que tendrd el cable y que esté dentro de los limites admisibles. Este
alargamiento o elongacién se determina con:

TL

AE

Donde:
T = carga en el cable, kg.
L = longitud del cable, cm.
A = drea de la seccién metdlica del cable, cm?.
E = médulo de elasticidad del cable, kg/cm?

Barras redondas, cuadradas y planas
Las barras redondas y cuadradas son los elementos mds sencillos utilizados para trabajar en tension axial. Las
barras redondas se suelen utilizar con los extremos roscados con objeto de poder ajustar su longitud en el montaje.
En ocasiones se suele aumentar el didmetro de los extremos, ya sea forjandolos 6 soldando una barra redonda de
mayor didmetro, con objeto de que el drea neta en la seccién de la rosca sea igual o un poco mayor que el drea de la
seccion transversal donde no hay rosca.

Si los extremos de estas barras se conectan con soldadura es conveniente utilizar un templador intermedio para
evitar que quede floja la barra. Las barras redondas se utilizan para diagonales de torres, para el arriostramiento o
contraventeo de naves industriales no muy grandes, para tirantes de arcos etc. No deben usarse donde haya equipo o
magquinaria que transmita algin movimiento a la estructura, ya que facilmente pueden vibrar y, aparte de la molestia
que esto ocasiona por el ruido, pueden fallar por fatiga (Gorenc, Gorenc et al. 2005).

Las barras planas generalmente se conectan con un pasador en la (fig. 2.6). Se utilizan principalmente para transmitir
la carga de un cable de acero a alguna parte de la estructura o a la cimentacion.

O ]

(O) i

|

Figura 2.6: Barras planas para conectar elementos en tension.

En pruebas de laboratorio se ha visto que el tipo de falla que se puede presentar en la conexién con pasador es
alguno de los siguientes:

> Fractura de la placa en direccidn paralela al eje, en la parte posterior del perno Esta falla se presenta cuando el
agujero queda muy cerca de la orilla.

> Falla en la seccidon neta en donde se encuentra el agujero, en direccién perpendicular al eje de la barra Este
tipo de falla se presenta si el drea de la seccidn neta es igual o menor al drea de la seccién bruta de la barra.

> Falla por pandeo local debido a que en la parte posterior del perno la relacién ancho espesor de la placa es
muy grande.
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¢) Secciones de perfiles simples y secciones armadas
Los perfiles laminados simples y las secciones armadas se utilizan cuando se requiere un cierto grado de rigidez
6 cuando puede presentarse una inversién de carga que cause que la pieza trabaje a compresion bajo ciertas
condiciones de carga; por ejemplo, en diagonales y montantes de armaduras. Las secciones compuestas se utilizan,
cuando las cargas son de mayor intensidad y las secciones simples no tienen la resistencia necesaria. También se
puede requerir una seccidon armada para aumentar la rigidez de la barra. Las secciones armadas se construyen con
perfiles simples conectados entre si por medio de celosias, placas interrumpidas 6 placas continuas.

mm 2 o | ] O

Platino Barra Barra Secciones huecas
cuadrada circular
L C H Wyl T

Figura 2.7: Secciones simples.

J JdL
I

Figura 2.8: Secciones armados.

Figura 2.9: Barras Roscadas.

2.4 MODOS DE FALLA DE MIEMBROS EN TENSION

Los principales modos de falla de miembros en tensién son:
Flujo plastico en la seccidn total, Fractura en la seccién neta, Fractura en bloque de cortante y tensién combinados,
conocidos estados limite.
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Figura 2.10: Modos de falla de miembros en tension.

2.5 DISENO DE MIEMBROS A TENSION(AISC 2010)
2.5.1 LIMITES DE ESBELTEZ

No existe limite de esbeltez mdxima para miembros en traccion.

Para miembros disefiados bdsicamente en traccién, la razén de esbeltez L/r es preferible que no exceda de 300.
Esta sugerencia no se aplica a barras o colgadores en traccion.

2.5.2 RESISTENCIA DE DISENO A TENSION

La resistencia de disefio para miembros solicitados por tension, ¢, P, se tomard como el menor valor entre los obtenidos
para los estados limites de fluencia por tension sobre el drea bruta y rotura por tensién sobre el drea neta.

(a) Para fluencia por tension sobre el area bruta:

P, =FA, 2.1)
¢, =0.90
(b) Para rotura por tension sobre el area neta:
P, =F,A, (2.2)

Donde:
A,= drea neta efectiva, cmz(mmz)
Ag= drea bruta del miembro, cm® (mm?)
F,= tensi6n de fluencia minima especificada, Kgf/cm?(MPa)
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F,= tensi6n tltima minima especificada, Kgf/cm?(MPa)

Para miembros sin perforaciones conectados completamente por soldaduras, el drea neta efectiva para la férmula (EC.2.1)
se tomara segtn el numeral 2.2.b. Al aplicar la misma férmula para miembros que incluyen perforaciones y se conectan
en sus extremos mediante soldaduras, y en conexiones con soldaduras de tap6n o de ranura, se tomard el drea neta efectiva
a través de las perforaciones.

2.5.3 AREA NETA EFECTIVA

Determinacién del drea bruta y el drea neta.
(a) Area bruta: El drea bruta, A, de un miembro es el drea total de la seccion transversal.

e Fluencia del Area Bruta:
La fluencia ocurre cuando el esfuerzo distribuido uniformemente a lo largo de la seccién bruta alcanza el
esfuerzo de fluencia minimo especificado del material utilizado.
Aunque el miembro en este punto capaz de seguir resistiendo la carga, empieza a experimentar un alargamiento
excesivo que hace el miembro no usable. Dado que este fendmeno esta acompaiado del alargamiento excesivo
del miembro, el modo de falla es dictil y da un previo aviso.

O mix
— . o= T—
(ONONO) —_} OO0 [ 00O —
000 T .| |0oo0o |4}~ = _ | |oco0oO -
L ] —l SN AN ]
Esfuerzo residual Esfuerzo aplicado Esfuerzos totales

Figura 2.11: Esfuerzos internos que ocurren dentro de la seccion para la fluencia del area bruta.

r—[[o 00 ol — 7

Figura 2.12: Flujo pléstico en la seccion del drea bruta, donde fluyen todas las fibras.

(b) Area neta: El drea neta, A, de un miembro es la suma de los productos del espesor por el ancho neto de cada uno
de los elementos que componen su seccidn transversal, calculado teniendo en cuenta las siguientes consideraciones:
Al calcular el drea neta de los elementos solicitados por tension y por cortante, el ancho de una perforacién

debe tomarse 1.6 mm (1/16 in) mds grande que la dimensién nominal de la perforacion.

e Rotura en el Area Neta:
La falla ocurre debido a la concentracién de esfuerzos que se desarrolla en la vecindad de las perforaciones
existentes en un miembro. En estas regiones, los esfuerzos alcanzan el esfuerzo de fluencia, sin embargo,
sigue tomando carga adicional pasando por endurecimiento por deformacién hasta que se produce la rotura
cuando se llega al esfuerzo dltimo.

A diferencia del caso de fluencia del area bruta, en este modo de falla, la fluencia que ocurre en las regiones
adyacentes a las perforaciones no presenta alargamientos muy grandes. La rotura entonces ocurre sibitamente,
sin dar un previo aviso. Este es un modo de falla fragil.

1
An=Ag=2(0-3") 23)



Capitulo 2. TENSION 50

O O 0O 0O 0 P ‘
oo ooo <+ b I P
00 000 ' |
li
Fractura o rotura en o

\
=3 Omdx
Omiz

la seccion

Figura 2.14: Falla por fractura en el drea neta.

Tabla 2.1: Dimensiones Nominales de las Perforaciones Pernos con didmetro en pulgadas

Digmetro del perno _ ].),imensiones de las Perforaciones
mm(pulg) Pe}'foracnon Perforacion Ranura corta (Ancho Ranura largo (Ancho
estandar mm agrandada mm x largo) mm x largo) mm

12.7 (1/2") 14.3 15.9 143 x17.5 14.3x31.8

15.9 (5/8") 15.7 20.6 17.55822'2 17.5x39.7

19.1 (3/4") 20.6 23.8 20.6 x 25.4 20.6 x 47.6

22.7 (7/8") 23.8 27 23.8 x 28.6 23.8x55.6

254 (1) 23.8 31.8 27.0x 33.3 27.0x 63.5
>28.6(>1/8) d+3.2 d+7.9 (d+3.2) x (d+9.5) (d+3.2) x 2.5xd)

Para una cadena de perforaciones que se extienda sobre una linea en diagonal o en zigzag a través de un elemento,
el ancho neto del elemento se obtendrd deduciendo del ancho total la suma de los didmetros o de las dimensiones de
las ranuras (tabla 2.1) de todas las perforaciones en la cadena y sumando, por cada cambio de gramil en la cadena,
la cantidad:
2
5 2.4
4g
Donde:
s = espaciamiento longitudinal centro a centro (paso) de dos perforaciones consecutivas, mm.
g = espaciamiento transversal centro a centro entre las lineas de gramil, mm.
Si la cantidad de escalonamiento es lo suficientemente pequefio, la influencia de un agujero de desplazamiento
puede ser sentida por una seccién transversal cerca, y la fractura a lo largo de una trayectoria inclinada tal como
abcd en la figura 2.15 es posible. En tal caso, la relacién ¢ = P/A no se aplica, y tensiones en la parte inclinada
b — ¢ son una combinacién de traccién y de cizallamiento tensiones. Se han propuesto varios métodos aproximados
para tener en cuenta los efectos de agujeros escalonados. Cochrane (1922) propuso que cuando la deduccién de la
zona correspondiente a un agujero escalonado, utilice un didmetro reducido, dado por:

S2
d=d-— 2.5
i 5)
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Figura 2.15: Caso de falla en zigzag.

El ancho neto esta expresado como:

Wy = Wg — Zd' (2.6)
g
o o o—
@9\ g+ gr-tw
o o
o o o

=g + 91 - tw o o
o o o O
=] o o

g/,? + g1 - tw/2

Figura 2.16: Desglosamiento de secciones en dngulos, camales y perfiles .
Para perfiles angulares, la separacion entre las lineas de gramil adyacentes sobre una y otra aleta se tomard igual a
la suma de los gramiles a lado y lado de la arista menos el espesor del perfil.

Para un perfil tubular estructural (PTE) ranurado, soldado a una platina de conexidn, el drea neta, A, es igual al drea
bruta menos el producto del espesor del perfil por el ancho total de material removido para formar la ranura.

Al calcular el drea neta a través de soldaduras de tapén o de ranura, no se considerard ningtin aporte del metal de la
soldadura al 4rea neta. Para miembros sin perforaciones, el drea neta, A, se toma igual al drea bruta, A, Para platinas
de empalme con perforaciones, el valor de A, estd limitado a un mdximo de 0.85A, segtin el numeral 8.3.3.1a (b)

Area Neta Efectiva:
El drea bruta Ag y el drea neta, A, de un miembro a tensién se determinardn considerando en lo especificado
anteriormente.

El 4rea neta efectiva de un miembro a tensién se calcula como sigue:

A, =AU 2.7
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Donde el factor de reduccion por rezago de cortante, U se calcula como se muestra en la tabla 2 Para secciones
abiertas tales como W, M, S, C, HP, WT, ST o similares y dngulos sencillos o dobles, no se requiere tomar un valor
de U, el factor por rezago de cortante, menor que la relacién entre el area bruta de los elementos conectados y el
area bruta de la seccién. Esta provision no se aplica a secciones cerradas, tales como perfiles tubulares estructurales
(PTE) ni a platinas.

Para platinas de empalme con perforaciones, el valor de A, estd limitado a un madximo de 0.85A, segtn el 8.3.3.1a

(b)

\C Placa de unidn
/_ Elemento no conectado
o0 o0 T
—(IP ool &
/LL’A‘ \_ Elemento conectado
a) Plano de transferencia de
carga,
S —pp T ;E con
T - =
b)
Area inefectiva debido al retraso de
L cortante

c) Seccion 1-1

. == _
L \—
‘|L‘0” 4l’|‘ 1 Flujo de esfuerzos Seccion 1-1
d)

Figura 2.17: Casos de rezago de cortante.
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Tabla 2.2: Factores por rezago de cortante para conexiones en miembros a tensién

Factor por rezago de

Caso Descripcién del elemento Ejemplos
P cortante U Jemp
Todos los miembros a tension donde la carga se transmita directamente a cada

1 uno de los elementos de la seccién transversal mediante pernos o soldadu- U=1 -

ras(excepto para los casos 4, 5y 6)
Todos los miembros a tension, excepto platinas y PTE, donde la carga de
tension se transmita a algunos pero no a todos los elementos de la seccién — -

5 transversal mediante pernos o soldaduras longitudinales, o por una combinacién U=l X =y
de soldaduras longitudinales y transversales (para perfiles W, M, S, HP y perfiles - L ——
laminados similares se puede aplicar alternativas de caso 7. Para dngulos se ==&
puede aplicar el caso 8)

Todos los miembros a tension donde la fuerza se transmita mediante soldaduras U=1

3 transversales Unicamente a algunos pero no a todos los elementos de la secciéon - EE —

transversal An = drea de los elementos STk

conectados directamente

[>1.3D U=1

X

4 Platinas donde la fuerza de tension se transmita mediante soldaduras longitudi- [>w U=1 a
nales tnicamente
2w>1>1.5w U=0.87
<t

5 PTE circulares con platinas de conexién tnica y concentrica D<I<13D U=1- 7
I I Q
D J
== -
b1
x H
) ol IsSH U=1-12 ﬁ
con platinas de conexion unica y L
6 PTE Rectangulares concentricas , D Q
_  B°+2BH
¥y= - - @
4(B+H)
I>H U=1- %
con dos platinas de conexién lateral -
B2
YT ABEH)
/ 2
conexion por las aletas, con 3 0 mas by > 3 U =0.90
7 Perfile W,M,S,HP o perfiles laminados pernos por linea en direccion de la -
similares, y perfile T derivado de ellos se carga 2
L s e i byp<d= U=0.85
permite calcular U segiin el caso 2 y tomar 3
el mayor valor
conexién por el alma con 4 o mas
pernos por linea en la direccién de U =0.70 -
la carga
Con 4 o0 mas pernos por linea en di-
8 Angulos simples (se permite calcular U reccién de la carga U =0.80 -
segtin el caso 2 y tomar el mayor valor)
Con 3 pernos por linea en direcciéon
de la carga (para menos de 3 pernos
. S U=06 -
por linea en la direccién de la carga
usar el caso 2
Nomenclatura:

[ = longitud de la conexién, mm

w = ancho de la platina, mm

X = Excentricidad de la conexion, mm

B = ancho total de un miembro en PTE rectangular, medido perpendicularmente al plano de la conexién, mm
H = peralte de un miembro en PTE rectangular, medido en el plano de la conexién, mm
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2.5.4 ESPESOR DE DISENO DE LA PARED PARA PERFILES TUBULARES ESTRUCTURALES
(PTE)
En los célculos que involucren el espesor de la pared de un PTE, debe usarse un espesor de disefio t, igual a 0.93 veces el

espesor nominal de la pared si el PTE fue fabricado con soldadura por resistencia eléctrica (ERW), e igual al espesor
nominal de la pared si el PTE fue fabricado con soldadura por arco sumergido (SAW).

2.5.5 BLOQUE CORTANTE

Es un modo de falla en el cual, uno o mas bloques de material de la placa se desgarran en el extremo de un miembro en
tensién, o una placa de unién. En el caso de conexiones soldadas, los bloques estan limitados por los centros de linea de
las soldaduras de filete. La falla de un miembro puede ocurrir a lo largo de una trayectoria que implique tensién en un
plano y cortante en el otro plano perpendicular.

P

&\\\\\\\\'\\\\N‘

 — J\_/\_U’—>
—

Cortante
L . b
c
Figura 2.18: Modo de falla por desgarramiento en angulos.
AT A=
G  —
Carga Carga
_—
Cortante

Figura 2.19: Modo de falla por desgarramiento platina.

2.5.5.1 Resistencia de elementos a cortante
La resistencia de disefio, 9 R, de los elementos afectados de los miembros y de los elementos de conexiodn solicitados por
cortante serd el menor entre los valores obtenidos para los estados limites de fluencia por cortante y rotura por cortante.

(a) Para fluencia por cortante del elemento:

R, = 0.60F,Ag, (2.8)

¢ =1.00

Donde:

Ayg, = drea bruta sometida a cortante, mm?
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(b) Para rotura por cortante del elemento:

R, =0.60F,A, 2.9

¢ =0.75

Donde:

A,y = érea neta sometida a cortante, mm?

2.5.5.2 Resistencia al desgarramiento en bloque
La resistencia de disefio, @R, para el estado limite de desgarramiento en bloque a lo largo de una o més lineas de falla a
cortante y de una linea de falla a tension en direccién perpendicular, se calculard tomando:

Ry = 0.60F,Apy + UpsFyAp < 0.60F,Ag, + UpsFuA (2.10)

¢ =0.75

Donde:
Ayg, = drea bruta sometida a cortante, mm?
A, = drea neta sometida a tensién, mm?

A,, = drea neta sometida a cortante, mm?

El factor de distribucién del esfuerzo de tension, Uy depende de la variacién del esfuerzo de tension a lo largo del area
de tension. Cuando esta sea uniforme, se tomard; Uy = 1 para esfuerzo de tension uniforme Uy, = 0.5 para esfuerzo de
tensiéon NO uniforme.

T o o o Rl F . T j
O O o

Conezxion de extremo

a)

Area en cortante

Area en tension

Fuerzas en el bloque de falla

b)

Figura 2.20: Modo de falla por desgarramiento en canales.
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2.6 MIEMBROS CONECTADOS CON PASADORES
2.6.1 RESISTENCIA A TENSION

La resistencia de disefio a tension, ¢;P, para los miembros conectados con pasadores, serd el menor valor entre los
obtenidos para los estados limites de rotura por tension, rotura por cortante, aplastamiento y fluencia.

(a) Para rotura por tension sobre el area neta efectiva:

P, =2tb.F, (2.11)
(b) Para rotura por cortante sobre el area efectiva:

Py = 0-6Ast4 (2.12)

05 =0.75

Donde:
Agp =2t(a+ %) = Area sobre la trayectoria de la falla a cortante, mm?.
a = Distancia mds corta entre el borde del agujero del pasador y el borde del miembro, medida paralelamente
a la direccion de la fuerza, mm.
b, =2t + 16 , mm, pero no mayor que la distancia real entre el borde del agujero y el borde de la pieza, medida
en direccién normal a la fuerza aplicada.
d = didmetro del pasador, mm.
t = espesor de la platina, mm.

(c) Para aplastamiento sobre el area proyectada del pasador:
2.6.2 RESISTENCIA AL APLASTAMIENTO

La resistencia de disefio al aplastamiento de superficies en contacto ¢R, , se determinard para el estado limite de
aplastamiento (fluencia local a compresioén) con base en: ¢ = 0.75 y R, 1a resistencia nominal al aplastamiento, definida
como sigue para los diferentes tipos de apoyo:

e Para superficies maquinadas
Pasadores en perforaciones rimadas o taladradas y en extremos de rigidizadores de apoyo ajustados:

Ry = 1.8FA, (2.13)

Donde:

F, = esfuerzo de fluencia minimo especificado, MPa.

A, = drea de apoyo en proyeccion, mm?>.

e Para balancines y rodillos

(1) Sid <635 mm

d
R, = 1.2(Fy—90)lb% (2.14)
(1) Sid > 635 mm
d
R, =302(F, — 90)1;,% (2.15)

Donde:
d=diametro del rodillo o balancin,mm
I, =longitud de apoyo,mm
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Figura 2.21: Rotura por Tensién sobre el Area Neta Efectiva.
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Figura 2.22: Rotura por Cortante sobre el Area Efectiva.

T —1 V——

] s | Tu
— _— - @ s

- >

P

Fluencia sobre la
seccion bruta

Figura 2.23: Fluencia sobre la Seccién Bruta.

2.6.3 ESTADOS LIMITE
2.6.4 REQUISITOS DIMENSIONALES

El agujero del pasador debe localizarse, sobre la direccién normal a la fuerza aplicada, en posicion equidistante entre los
bordes del miembro. Cuando se espere que el pasador permita el movimiento relativo entre las partes conectadas baja la
accidn de la carga total, el didmetro de la perforacién no debe exceder en mas de 1 mm al didmetro del pasador.

/ Approx.Asf
i

f
¢ a +

deol

aY

Figura 2.24: Dimensionamiento de pasadores.

La platina debe tener, a la altura del agujero del pasador, un ancho no menor que 2b, +d y debe extenderse mds alla del
extremo de contacto del agujero, en direccion paralela al eje del miembro, en una longitud “a” no menor que 1.33b, . Las
esquinas mds alld del agujero del pasador pueden cortarse a 45° con respecto al eje del miembro, siempre que el drea neta
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mas alld de la perforacién del pasador, sobre un plano perpendicular al corte, no sea menor que la requerida mas alla de la
perforacion del pasador en direccion paralela al eje del miembro.

2.7 BARRAS DE OJO.

= Resistencia a tension: La resistencia de disefio a tension para barras de ojo se debe determinar de acuerdo con el
numeral 2.5, tomando Ag como el drea de la seccion transversal del cuerpo de la barra. Para efectos de célculo, el
ancho del cuerpo de la barra de ojo no se tomard mayor que ocho veces su espesor.

= Requisitos dimensionales : Las barras de ojo deben ser de espesor uniforme, sin refuerzo en los huecos de pasador,
y tener cabeza circular de periferia concéntrica con el agujero del pasador.

* El radio de la transicion entre la cabeza circular y el cuerpo de la barra de 0jo no debe ser menor que el
didmetro de la cabeza.

* El didmetro del pasador no debe ser menor que 7/8 del ancho del cuerpo de la barra de ojo, y el didmetro del
agujero del pasador no debe exceder en mds de 1 mm al didmetro del pasador.

* Para aceros con F,, superior a 485 MPa, el didmetro del agujero no debe exceder de cinco veces el espesor de
la platina y el ancho del cuerpo de la barra de ojo se debe reducir proporcionalmente.

» Se permite un espesor de menos de 13 mm sélo si se proporcionan tuercas externas que permitan apretar las
platinas del pasador y las platinas de relleno de manera que queden en contacto firme. El ancho entre el borde
del agujero y el borde de la platina, medido perpendicularmente a la direccién de la carga aplicada, debe ser
mayor que 2/3 del ancho del cuerpo de la barra de ojo, pero para efectos de cdlculo se tomard como méximo
los 3/4 de dicho ancho del cuerpo de la barra de ojo.

2b + dn

w

Figura 2.25: Dimensionamiento de barra de ojo.

2.8 DISENO DE MIEMBROS EN TENSION

Para disefiar los elementos de una estructura, es necesario basarse en normas 6 especificaciones que siempre estén
respaldadas en la experiencia pasada y en numerosas pruebas de laboratorio. De esta manera se evita, en gran parte, que
el proyectista utilice criterios erroneos que conduzcan a estructuras antieconémicas por usar factores de seguridad muy
grandes, 6 por el contrario, que buscando economias mal entendidas, se apliquen factores de seguridad tan bajos que
pongan en riesgo la seguridad de la estructura.

Las especificaciones del American Institute of Steel Construction (AISC) en su version del 2016, utilizando el criterio de
disefio simultdneo de esfuerzos permisibles (ASD) y factores de carga y resistencia (LRFD).

Los miembros a tensién se dimensionan de modo que los esfuerzos nominales no excedan el esfuerzo de tensién permisible
(ASD) o tensidn resistente (LRFD), que se define en las especificaciones AISC como un porciento del esfuerzo de fluencia.
El esfuerzo nominal de tensién o; se obtiene simplemente dividiendo la carga de tension axial entre el drea A del miembro
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en la seccién en estudio. En el caso de miembros conectados por medio de soldadura se considera tinicamente el estado
limite de fluencia debido a que no existen agujeros que puedan disminuir el drea esforzada, y para elementos conectados
con pasadores, tornillos o remaches, se revisaran los estados limites mencionados en la especificaciéon AISC 2011 para
calcular o;.

O-t:

= | Ju

(ASD) oy = % (LRFD)

Es conveniente procurar reducir al minimo las causas que originan concentracién de esfuerzos, especialmente en los casos
de cargas variables con gran nimero de repeticiones. Los esfuerzos provenientes de las concentraciones mencionadas no
se suman a los esfuerzos promedios. Se ha comprobado experimentalmente en pruebas llevadas hasta la falla, que las
zonas donde se presenta una fluencia localizada del material en piezas bien disefiadas y bien fabricadas, no impidan que la
seccion total alcance el limite de fluencia y que lo sobrepase, alcanzando a desarrollar la resistencia completa de la barra
antes de fallar.

Cuando una estructura esta sujeta a cargas variables que se repiten miles y a veces millones de veces, pueden aparecer
grietas en el acero que se van extendiendo en la seccién hasta ocasionar la ruptura de la pieza. A esta falla se llama falla
por fatiga.

La falla por fatiga se presenta principalmente cuando existen esfuerzos de tensién. Las concentraciones de esfuerzos
aumentan la susceptibilidad a falla por fatiga. Los aceros de altas resistencias presentan una resistencia a la fatiga similar
al acero ASTM A 36.

£y

A

h tm dz

I T / T
Ft .
A tmdx

Y e

N Ft:MC/I 1 thm

N =

R —

Ft,, | 1 ciclo
Jo

Figura 2.26: Miembro estructural sometido a variacién ciclica de carga.

En las dltimas ediciones de las especificaciones AISC se ha introducido un enfoque que simplifica considerablemente el
disefio de las barras sujetas a cargas repetidas. Se basa en el valor del Intervalo de esfuerzo comprendido entre el valor
mdximo y el valor minimo del esfuerzo en la seccién. El intervalo de esfuerzo es igual a la diferencia algebraica entre los
valores mdximo y minimo del esfuerzo que se presenta en un ciclo completo de carga.

El intervalo de esfuerzo permitido depende del niimero de ciclos y de las caracteristicas locales de la seccién que se
revisa. En las especificaciones se establecen cuatro condiciones de carga de acuerdo con el niimero de repeticiones, y seis
categorias de esfuerzo de acuerdo con las caracteristicas de la seccién.

El perfil ideal para soportar la tensién axial es por consiguiente aquel que tenga la mayor 4rea de la seccidn transversal al
precio mas bajo del acero.

Como se menciond anteriormente, las barras prismaticas sujetas a fuerzas axiales de tension se pueden dimensionar
utilizando el criterio de disefio eldstico o el plastico.

En el primer caso la seccion propuesta debe tener un drea A, tal que al multiplicarla por el esfuerzo permisible oy
proporcione una fuerza igual o mayor que la fuerza actuante P, es decir:
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P
P, < 5” (ASD) P, < 0P, (LRFD)

Donde:
¢ = Factor se resistencia
Q = Factor de seguridad

Resistencia de diseino en tension
La resistencia de disefio y la resistencia permisible en tensidn, de un elemento estructural en tension es la menor de las

calculadas con alguna de las ecuaciones estipuladas en el Capitulo D, Especificaciones AISC-2016.

A) ESTADO LIMITE DE FLUENCIA

P, = AgFy
P, < By ASD
a_a ( ) Pugq)Pn (LRFD)
Donde:
¢$=09 Q=1.67
‘ B) ESTADO LIMITE DE RUPTURA
Pn = AeFu
B
Fo< g (ASD) P, < 0P, (LRFD)
Donde:
¢ =0.75 Q=2

C) ESTADO LIMITE DE APLASTAMIENTO

P, = hace referencia al capitulo J.3 — 10y J.7 de especificaciones de AISC

(ASD) P, < 9P,

o
IA
ol

Donde:
¢ =0.75 Q

Il
&)

D) ESTADO LIMITE DE APLASTAMIENTO

Ry = 0.60Fy Ay, + UpsFuAp; < 0.60FyAgy + UpsFuAne
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(ASD) P, < 0P, (LRFD)

N
IA
o[

Donde:
¢ =0.75 Q

I
)

La limitacion de la relacion de esbeltez sera satisfecha si:

,s L (2.16)

Donde r es el radio de giro minimo de la seccién transversal y L es la longitud del miembro.

Nota: para la solucién de ejemplos, se debe de utilizar las propiedades de las secciones en formato Excel adjuntos
al texto.
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2.9 EJERCICIOS RESUELTOS

EJEMPLO RESUELTO 2.3.1 Determine la resistencia para la seccion W 8x21, mostrado en la figura,

suponiendo que los agujeros son para tornillos de ;.o :=1 ém, con una

longitud de L:=30 ft, una carga muerta de Pp:=80 kip y una carga viva
o iy de P;:=90 kip, con acero A992.
tornillo™

1. Propiedades del elemento

a) Propiedades Geométricas

W 8x21 A,:=6.16 in® t,=0.25 in
d:=8.28 in tp=0.4 in
bp:=5.27 in r,=1.26 in

b) Propiedades del material:
F,:=50 kst F,:=65 kst

(a) ! b

2. Determinamos la resistencia:
a) Fluencia de la seccion
GpoPp=¢-Fy- A ¢;:=0.90

$Pp =y Fo A,=277.2 kip

Comprobamos con el Manual AISC tabla 5-1, pag 5-13, para la seccion
F W8x21.

¢ P, =277 kip ( Del Manual )

Determinacion de carga ultima

s oo

. Pu:=1.2 P+ 1.6 P; =240 kip
m
if (d)tPn > Pu, “Ok”, “Revisar”) =“0k”
(b)
b) Fractura de la seccion
Calculo de area neta: de la figura 2.11 (b) tenemos:
Table 5-1 (continued) Np=4 Prommitlo=1 0
F,=50ksi  Available Strength in
Fy =65 ksi Axial Tension 1 . . 9
W Shapes ws Al ::Ag_Np' ¢tornillo+§ m| - tf:4'36 m
Gross Area, | A= ":'I:'."' "‘;’:"
Shape “ S T T Py | o
o T o e T T =% Calculo de area efectiva:
x18 526 394 157 237 128 192
L W8x1§ 444 333 133 200 108 162
A=A, U
(c)

Caso 2: Para una W4x10.5 (Tabla 1.2) figura 2.27 (c)

Ypar :=0.831 in L:=9in
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Ybar EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Uy:=1-—"2"=0.908
L

Caso 7: Conexion por las aletas con 3 o mas pernos por linea en direccion
de la carga de la Tabla 1.2

by<2 d if[b,< 2 d,“Ok!”, “Revisar”) = “Ok!”
3 3

U,:=0.85

Maximo valor de factor de rezago
U:=max (U,,Uy) =0.908 W 4x10.5
Area Efectiva:
A=A, -U=3.957 in® (a)
Resistencia a la fractura: ¢,:=0.75
G Pyi=p,+ F, - A,=192.925 kip
¢) Resistencia a bloque cortante, figura 2.27(d):

Ag,=4-11in-0.4 in=17.6 in Drornitio =1 N

1
Anv =4 . (11 'm—35 (qstorm'llo-'_g 'm)) . tf= 11.3 ’L"I’L2
. 1. . o
A,;=4+|1.135in—-0.5 ¢tomillo+§ in||-t;=0.916 in

Up,:=1.0

Rn:=0.6+F,+A,, +Upy+F,+A,=500.24 kip

0.6+F,+ Ay, +Up,+ F,+ A, =587.54 kip

I 0.6+ F,+ Ay + Upy+ Fyy s Ay 0.6 Fy e Ay + Uy Fy o A,y “OK”, “Revisar”) = “Ok”

Rni=min (0.6 + Fy+ Ay, + Uy Fyy o Ay, 0.6 - Fy e Ay + Uy« Fy + Ay) = 500.24 kip

®:=0.75 ¢+Rn=2375.18 kip 1.135in V 1.135in
Domina resistencia a la fractura:

P :=min (¢iP, , Py, - Rn) = 192.925 kip d)
Verificacion de esbeltez

L L
— <300 if [— <300, “Cumple”, “Revisar” | = “Cumple”

Ty Ty

285.714 <300
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EJEMPLO RESUELTO 2.3.1 Determine la resistencia de disefio a tensidon, de una L8x6x1/2"

\[ L6X4X’é‘"

.51 2in ' 2in ' 2in '

0.5 in

NN

F,:=50 ksiy F,:=65 ksi, que se muestra en la figura 2.1. Si se
usan tornillo de ¢;,,.,in,:=1 1 en la conexion, incluya en el calculo

para todos los estados limite, y esta es sometida a carga muerta de
Pp:=100 kip y una carga viva de P;:=80 kip, a demas esta

tienen una longitud de L:=15 ft

1. Propiedades del elemento
a) Propiedades Geométricas

A,:=6.75 in’ b:=6 in
d:=81in Tpar:=1.46 in
t:=0.5 mn r,:=1.79 in

b) Propiedades del material:

F,=50 ksi F,=65 kst
2. Determinamos la resistencia:
2.1) Fluencia de la seccion bruta: ¢:=0.90
p-Pn=¢-F A pPn:=¢-F,-A,=303.75 kip

Determinacion de carga ultima
Pu:: 1.2 PD+1'6 PL
Pu =248 kip if (¢Pn>Pu, “Ok”, “Revisar”) = “Ol

2.2 Resistencia a la ruptura por tension: Figura 2.28

a. Determinamos area neta:

N pt= 2 ¢torm’llo =1lin

1. .
An ::Ag_NP. (g m +¢tornill0) +1=5.625 znZ

b. Calculo de factor de rezago

Caso 2: Para Tpor=1.46 in L:=61in

Lhar

Uyi=1——2—0.757
L

Caso 8: Cuatro lineas de pernos en la direccion de la carga

Ug:=0.80
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Maximo valor de factor de rezago EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

U:=max (UQ,US) =0.8

c. Calculo de Area Efectiva:
A=A, -U=4.5 in’

d. Resistencia de resistencia por ruptura ¢:=0.75
¢Pn2 ::¢°Fu'Ae
¢$Pny,=219.375 kip

'/' L6X4x%"

F

2.3) Resistencia a bloque cortante: -

.5i' 2in ' 2in ' 2in '

a. Caso 1 segtn la figura
A, =75 in.t=3.75 in® Brormilio =1 i1

. 1. .
ATL’U = (7.5 ’l/n—3.5 (¢torm'llo+§ Zn)) ot:1,781 Z’n,z

. 1 . .
Ant = (5 m—1.5 (¢tornillo+§ 'Ln)) +t=1.656 7ln2

Ubs :=0.5

Rn = 0-6'Fu'Anv+Ubs.Fu.Ant:123'297 k’l;p Lox4xs"
2

0.6+F, Ay +U,, - F,+A,,=166.328 kip

(0.6 Fy+Apy+Up Fyy o Ay <0.6 - Fy e Ay + Uy Fy e Ay, “Ok”, “Revisar”) = “Ok” 3"

o
Rn=min (0.6 + F,+ Apy + Uy Fyy o Ay ,0.6 < Fy e Agy + Uy o Fy » Ayy) = 123.297 kip

"1.5in' 2in ' 2in ' 2in

¢:=0.75 ¢+ Rn=92.473 kip
b. Caso 2
A,=2-75in-t="75 in’ BDrormitio=1 0

1
An’U = (7.5 in_3.5 (¢t07‘nlll0+§ in)) ct:1.781 inz

1
Ant S (3 n—1 (¢torm’lla +§ l'n)) +1t=0.938 ":n2
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EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

Ubs :=1.0
Rn:=0.6+F,+A,, +Upy,F,-A,,=130.406 kip
0.6-F, Ay +U,,F,+ A,,=285.938 kip

i (0.6+ F, « A+ Upy+ Fyy» Ay <0.6 - Fy e Ay + Uy Fy o A,y “Ok”, “Revisar”) = “Ok”

Rn:=min (0.6 + F,+ Ay, + Uy Fy» Ay ,0.6 < Fy e Ay + U+ Fy + Ayyy) = 130.406 kip
¢:=0.75 ¢+Rn=97.805 kip

Domina resistencia a la fractura:
¢Pn:=min (qSPn ,®Pny, ¢ -Rn> =97.805 kip
¢+ Rn=97.805 kip

Verificacion de esbeltez  L:=15 ft

£<300 £= 100.559

Ty Ty

L
if | —< 300, “Cumple”, “Revisar” | = “Cumple”

Ty

Figura 2.30
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EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Determine la resistencia de disenio a tension, de una WT8x50, con un
acero A992 y esta sometida a una carga muerta de Pp:=150 kip y

una carga viva de P :=180 kip, en tension como se muestra en la
figura, la conexion es soldad con una longitud de 16in.

1. Propiedades del elemento

a) Propiedades Geométricas
A,=14.7 in’ bp=10.4 in
tf:: 0.985 in Yvar = 1.76 in WT 8x50
r,:=2.28 in [:=17 n
w:=10.4 n
b) Propiedades del material:

VAN
F,=36 ksi F, =58 ksi I

2. Determinamos la resistencia:
a) Fluencia de la seccion bruta:

¢-Pn=¢-F, A, ¢:=0.90
¢pPn:=¢-F, A ,=476.28 kip

Determinacion de carga ultima
Pu:=1.2 P,+1.6 P,
Pu=468 kip

if (¢Pn>Pu, “Ok”, “Revisar”) = “Ok” ‘—E%H%w——’
[

2.2 Resistencia a la ruptura por tension T ~ |
a. Determinamos area neta tf=0.985 in—

An =Ag tw = 0.585 in
) 8.49 in
An::Agz 14.7 in

b) Calculo de factor de rezago WT 8x50

Caso 4:
[>w
17 in>10.4 in ok!
U:=1.0

c. Calculo de area efectiva:

A, =A,-U
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EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

A,=A,-U=14.7 in’
d. Calculo de resistencia por ruptura

¢:=0.75
¢Pn:=¢-A,-F,
®Pn=639.45 kip

17 in

» if (Pu <¢Pn,“Ok”,“No Cumple”) =“0k”
D

PL" 2.3 Resistencia del bloque cortante:

a. Caso 1 seglin la figura 1.23 (b)

Ay, i=21p+1=33.49 in’

I 17 in 1

A, i=2-1p-1=33.49 in”
A=t w=10.244 in’

Ubs:= 1.0
Rni=0.6-F,+A, +U,,-F,-A,,=1759.604 kip
0.6+ F,« Ay +Upy+F,+ A, =1317.536 kip

if (0.6-F,+ A, + Uy F,+ A, <06 Fy e Ay + Uy, - F, - A, “Ok”, “Revisar”) = “Revi
Rn=min (0.6 F,+ Ay, + Uy Fyy o Ay ,0.6 < Fy e Ay + Uy Fy + Ayy) = 1317.536 kip
¢:=0.75 Figura 2.32
¢+ Rn=988.152 kip
b. Resistencia
if (Pu <d+Rn,“Ok”,“No Cumple”) =“Qk”

Domina resistencia a la fractura:
¢:=0.75

dPn:=min (¢Pn NoXi Rn) =639.45 kip Revisar

Verificacion de esbeltez L:=40 ft

L 300 L 210526 Ly

T T

L
if | —< 300, “Cumple”, “Revisar” | = “Cumple”

Tz
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EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Seleccione una W con una profundidad nominal de 6in con una
carga muerta de Pp,:=60 kip y una carga viva de P;:=100 kip

en tension. El miembro tiene una longitud de L:=30 ft. La

. . (. .
conexion es atornillada con pernos de @y, o :ZE in, verifique

que el miembro cumpla con la esbeltez, suponga que el estado limite
por bloque cortante no controla (F,:=50 kst y F,:=65 ksi)

1. Propiedades del elemento
a) Propiedades Geométricas

d:=6 in
b) Propiedades del material:
F,=50 kst F,=65 ksi W6
2. Determinamos la resistencia:
Pu:=1.2 P,+1.6 P,
Pu=232 kip

Calculo de Ag min requerido por fluencia:

¢:=0.90
9 P .
Goin = = 5.156 in”
"y
Calculo de Ag min requerido por ruptura por tension: Supongamos Figura 2.33

U:=0.90, caso 7 para una W 6x20 t;:=0.365 in

¢:=0.75
P R )
Agmin:z—u+4 1 m+—n tf=6748 zn2
¢-F,-U 8 8
Radio de giro minimo:
T‘min::L: 1.2 in
300 [ | | |

LFE . I . I . 1
lin" 2in 2in 2in
Probemos con una W6x25 cuyas propiedades geométricas son las siguientes

A,=7.34 in’ by:=6.08 in
t;=0.455 in d:=6.38 in

; =0.61 1 12.
7, =152 in Ypar:=0.61 2n WT 3x12.5
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EJEMPLO RESUELTO 2.3.1 3. Resistencia de disefio a tension

a) Fluencia de area bruta
¢-Pn=¢-F A, ¢:=0.90
¢pPn:=¢-F,-A,=330.3 kip

if (pPn>Pu, “Ok”, “Revisar”) = “Ok”

b. Resistencia a la ruptura
b.1) Calculo de area neta

1 . .
T T An 32A9—4' (¢tornillo+§ '&'n/) tf: 5.52 Z'n2

tf=0.365 in—
b.2) Calculo de factor de rezago

6.2in Caso 2

0.26 in T:=Ypor=0.61 0 L:=61in

U::l—%:0.898
|—6.02 in——l Caso 7

W 6x20 2
by>—d
3
if bfz% d, “Ok!”,“Revisar” | = “Ok!”
U:=0.90
b.3) Calculo de area efectiva
A, =A,-U
A=A, -U=4.968 in”

Figura 2.34

— b.4) Calculo de Resistencia
tf = 0.455 in— ¢:=0.75
¢Pn:=¢-F, - A,
dPn=242.19 kip

6.38 in

0.32in

Verificacion de esbeltez

1 T .
|—6.08 in——l —< 300 r,:=1.52 in L:=30 ft

r
W 6x25 y

L
if | — <300, “Cumple”, “Revisar” | = “Cumple”

Ty
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Una ASTM A 36, conectado a un miembro en tensidon como se EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

muestra en la figura esta sometida a una carga muerta de Pp:=2 kip
y una carga viva de P;:=5 kip, en tension con una perforacion de

[ . .
Drornillo :=§ in, y el espesor del miembro que esta siendo conectado

esde t:=0.25 in

Asf
1. Propiedades del elemento
a) Propiedades Geométricas *
/< i at¥

dh:=pmine+0.3 in=1.175 in a:=21in i
b:=1.5 in t:=0.25 in ¢ ]
w:=3 in+dh=4.175 in c:=2.51n
dh——b—o

b) Propiedades del material:
F,:=36 ksi F,:=58 ksi
2. Limitaciones
b.:=2 i +0.625 in=2.625 in <b ok b,=1.251n Revisar
a>1.33-b,
w>2+b,+¢
c>a

3. Resistencia a tension Figura 2.35
b) Rotura por torsion sobre el area efectiva

¢:=0.75 P,:=2:t-b,-F,=36.25 kip Revisar
¢-P,=27.188 kip

b) Rotura por cortante sobre el area efectiva

$:=0.75 Asf:=2-t-(a+%)=l.219 in’
Pn:=0.6-F,+A;=42.413 kip
¢+-Pn=31.809 kip
¢) Resistencia al aplastamiento
d):: 0.75 Apb :=t-¢tomillo=().219 'i'n,2

Pn:=18-F,-A,
¢+-Pn=10.631 kip
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EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

d) Fluencia sobre la seccion bruta
¢:=0.90 Aj=t-w=1.044 in®
Pn:=1.8-F,-A,
¢+ Pn=60.872 kip

Domina resistencia al aplastamiento

¢+-Pn=60.872 kip Revisar

Verificacion con la carga requerida

Pu:=1.2 PD+ 16,PL:10.4 k’bp Revisar

Una 2L4x4x3/4 (3/8 de separacion) ASTM A 36 tiene una linea de 8 (LS2ASI/1ESORESRI01C) FINO R B3]
pernos de didmetro de 7/8, con perforacion estandar, el miembro

tiene una longitud de 25 ft y esta sometida a carga muerta de 80kip y

una carga via de 150 kip verifique que el miembro es tension es

satisfactoria.

1. Propiedades del elemento
a) Propiedades Geométricas

A,:=10.9 in’ r,:=1.88 in
. 3.
r,:=1.18 1n t:=—1mn
. 4 Figura 2.36
Tpor=1.27 10 L4x4x3/4

b) Propiedades del material:
F,:=36 kst F,:=58 ksi

2. Resistencia requerida
Pu:=1.2 P,+1.6 P;=336 kip
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3. Estados Limite
3.1 Fluencia del area bruta

Pni=A,+F,=392.4 kip

¢+Pn=353.16 kip
3.2 Resistencia a la ruptura

Area neta
1.
An :=Ag -2 ¢torm'llo + g n|t

A,=9.4in’

Factor de rezago

Caso 2 I:=14 in

U,=0.909
Caso 8:
Ug:=0.80

U:=max (U,,Us) =0.909

Area efectiva
A=A, -U=8.547 in®

¢:=0.75
Pn:=F, -A,

¢+Pn=371.807 kip
Verificacion

¢Pn>Pu
revisar
Relacion de esbeltez

£<300
r

254 <300 revisar

$:=0.90

¢torm’llo B=

7

8

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

n

Figura 2.37
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2.9.1 EJERCICIOS PROPUESTOS

=

2.1 Calcule el 4rea neta de la siguiente placa PL 1x10, 2.2 Calcule el area neta del siguiente perfil WT 5x50,

W)  con tornillos de 1 in. con tornillos de 3/4 in
=
oy
& PL 1x10
) T Tornillos de
= 3/4in
L
= "
5.55in
WT 5x50
Tornillos de R
1in
Figura 2.38 Figura 2.39

2.3 Calcule el drea neta del perfil C 9x20 que se muestra 2.4 Calcule el drea neta del siguiente perfil tipo W
en la figura, con tornillos de 3/4 in 12x96, con tornillos de 1 in..

Tornillos de

Tornillos de N
C9x20 lin W 12x96

3in
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[3. COMPRESION

3.1 INTRODUCCION.

Los miembros en compresion son elementos estructurales prismadticos, sometidos a esfuerzos de compresioén axial
producidos por fuerzas que actdan a lo largo de sus ejes centroidales Riddell (2002).

Una columna es un miembro estructural utilizado para transmitir una fuerza en compresion a lo largo de una trayectoria
recta en la direccién del eje longitudinal del miembro. En un principio solo a los miembros en compresion vertical se
los denominaba columnas. Constituyen elementos basicos en la mayoria de las estructuras y su resistencia depende
fundamentalmente de la esbeltez, de la calidad del acero utilizado y su forma de apoyo Riddell (2002) y Crisafulli (2011).

e

i

a

Figura 3.1: Miembro en compresion axial.

Existen dos diferencias importantes en el disefio de miembros sometidos a tensién y en compresion axial.

< En un miembro en tensidn, las cargas que actiian tratan de mantenerlo recto, mientras que las cargas de compresion
axial ocasionan deflexiones laterales fuera del plano donde se aplica la carga.

¢ La presencia de agujeros en miembros en tensidn, necesarios para colocar los tornillos de alta resistencia y unir
los elementos con el resto de la estructura, reducen el drea de la seccion transversal total, que resiste los esfuerzos



Capitulo 3. COMPRESION 78

actuantes, mientras que en los elementos sometidos a compresion axial, los sujetadores llenan los agujeros y no hay
reduccién del 4rea para soportar los esfuerzos actuantes.

Perfiles utilizados para miembros en compresion

ETL@

Wa) Tc) Angulo d)  Cuadrado HSS e)
Rectangulo f) Circulo HSS g) h) (i) ()
HSS
J
L1 =

(k) (1) (m) (n)

Figura 3.2: Perfiles para miembros en compresion simples y armados.

3.2 USOS DE MIEMBROS EN COMPRESION AXIAL

Se considera que trabajan en compresion axial los elementos estructurales siguientes Salmon et al. (1980):
a) Las barras de armaduras trianguladas y de estructuras espaciales o tridimensionales.
b) Las celosias de columnas armadas con varios perfiles.
¢) Las diagonales colocadas en el sistema de contraventeo lateral de la estructura principal.
d) Los patines en compresion de las vigas fabricadas con perfiles laminados.
e) Las columnas sometidas a flexocompresidn (flexién y compresion axial).

Figura 3.3: Compresion axial en barras (montantes y cuerda superior) de armaduras de cuerdas paralelas.
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Figura 3.4: Compresién axial en estructuras de grandes luces.

3.3 FACTORES QUE INFLUYEN EN EL COMPORTAMIENTO BASICO DE MIEMBROS EN COMPRESION

Los factores que influyen de manera determinante en la resistencia de una columna en compresion axial son Al Nageim y
MacGinley (2005):

> Tipo de acero estructural - Caracterizado por el esfuerzo de fluencia.

> Proceso de fabricacién - Perfiles laminados en caliente o perfiles laminados en frio, que tienen diferente curva
esfuerzo-deformacion.

Area de la seccién transversal y radio de giro minimo.

Desviaciones del eje de la columna respecto a la linea recta que une los centroides de sus secciones extremas.
Excentricidades en la aplicacién de la carga.

Caracteristicas geométricas de la seccion transversal del perfil seleccionado.

Condiciones de apoyo de la columna aislada.

Eje de las secciones transversales alrededor del que se presenta la flexion durante el pandeo.

Magnitud y distribucién de los esfuerzos residuales.

A2 VAR VAR VARR VAR VARV

El método de fabricacién es uno de los factores principales en la resistencia de columnas ya que refleja la forma y
distribucién de los esfuerzos residuales, ver articulo: Eleccion del tipo de Acero para Estructuras, de Gerdau Corsa.

Todos estos factores se tienen en cuenta cuando la curva de disefio se determina experimentalmente, puesto que se ensayan
columnas reales, pero es dificil incluirlos en modelos analiticos por lo que, solamente se consideran de manera explicita
los mas importantes. El niimero y la variedad de los factores que interviene en el problema hacen que no sea conveniente
utilizar una sola curva para determinar la resistencia de disefio de todos los tipos de columnas, ya que al utilizar una
curva unica se sacrifican las secciones mas eficientes, o se disefian los menos eficientes con una seguridad inadecuada
Escudero Méndez y Carapaz Jiménez (2015). Para obtener un nivel de seguridad uniforme, cualquiera que sea el método
que se utilice en la determinacién de las curvas de disefio, han de utilizarse varias, que correspondan a grupos de columnas
de caracteristicas similares; se llega asi al concepto de las curvas muiltiples (U,2000).

3.3.1 CLASIFICACION DE LAS COLUMNAS AISLADAS DE ACUERDO CON SU LONGITUD

Las columnas aisladas se clasifican en:

> Cortas: Su falla es por aplastamiento, no hay pandeo.
> Intermedias: Las columnas fallan por inestabilidad en el intervalo ineldstico (falla por pandeo ineldstico).
> Largas: Su falla se presenta en el intervalo eldstico.

Una columna muy corta puede desarrollar una resistencia practicamente igual a la de un miembro en tension. Si la
columna es larga, fallard con una carga menor que la anterior, que es proporcional a la rigidez a la flexién, al médulo
de elasticidad E, al momento de inercia I, y a su longitud, y es independiente de la resistencia del material. Finalmente,
si la columna tiene longitud intermedia, deben tomarse en cuenta otros factores en la determinacién de su resistencia
(Santacruz, Ybarra et al.).
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3.3.2 TIPOS DE EQUILIBRIO

Se consideran tres estados de equilibrio de una columna cargada en compresion axial, analizando los efectos que tiene
sobre la misma aplicacién de una carga transversal unitaria y que produce una deformacioén lateral.

a) Equilibrio estable (Si P < P ). Cuando al remover la carga axial la columna regresa a su posicion inicial.

b) Equilibrio indiferente (Si P = P,,). Cuando se remueve la carga axial la columna permanece en la posicién
deformada.

¢) Equilibrio inestable (Si P > P, ). Se remueve la carga axial, pero la columna continua deforméandose.

@)

Estable Inestable Indiferente
Figura 3.5: Ilustracién de tipos de equilibrio.

Por supuesto, una columna real no se comporta de esta manera idealizada debido a que siempre tiene imperfecciones. Por
ejemplo, la columna no es perfectamente recta y la carga no estd exactamente en el centroide. No obstante, iniciamos
estudiando columnas ideales porque nos permite comprender el comportamiento de columnas reales Gere y Goodno
(2009).

3.4 MODOS DE FALLA.

Los modos de falla de los elementos a compresién son por fluencia total en la seccién, pandeo local que puede ser en el
alma o aleta y pandeo global por esbeltez.

a) Fluencia de la seccion:
Miembro corto en compresion sin esfuerzos residuales (ideal)

L= ]
P

gyLO A

Figura 3.6: Fluencia de la seccién en columna corta, donde fluyen todas las fibras.
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b) Pandeo Local:

Luﬁq&u L - 4
H Pandeo Pandeo
local aleta local alma

Figura 3.7: Pandeo local de la seccién en el alma o la aleta.

3.4.1 PROPIEDADES DE LOS MIEMBROS

3.4.1.1 Clasificacion de las secciones para pandeo local

Las secciones solicitadas a compresion se clasifican como secciones sin elementos esbeltos o con elementos esbeltos. Una
seccion se clasifica como seccidn sin elementos esbeltos si la relacién ancho a espesor no excede el limite A, de la tabla
3.1 (TABLE B4.1a-AISC), en ninguno de sus elementos. Si este limite se excede en alguno de los elementos de la seccion,
ésta se clasifica como seccion con elementos esbeltos.

Las secciones solicitadas a flexion se clasifican como secciones compactas, no compactas o con elementos esbeltos. Una
seccion se clasifica como compacta si sus aletas se conectan continuamente al alma o las almas y la relacién ancho a
espesor no excede el limite A, de la tabla 4.1 (TABLE B4.1b-AISC), en ninguno de sus elementos a compresién. Si la
relacién ancho a espesor excede el limite A, de la tabla 4.1, en alguno de los elementos a compresién, sin que se exceda el
limite A, de la misma tabla en ninguno de ellos, la seccion se clasifica como seccién no compacta. Si la relacién ancho a
espesor de algin elemento a compresion excede el limite A, de la tabla 4.1, se clasifica como una seccién con elementos
esbeltos.

3.4.1.2 Elementos no atiesados

Para elementos no atiesados, o sea aquellos con un borde libre a lo largo de uno de sus bordes paralelos a la direccién de
la fuerza de compresion, el ancho se toma como sigue:

(a) Para aletas de perfiles enI'y en T, el ancho b es igual a la mitad del ancho total de la aleta, b

(b) Para aletas de angulos y aletas de canales y zetas, el ancho b es igual a la dimensién nominal total.

(c) Para platinas, el ancho b es la distancia desde el borde libre hasta la primera hilera de pernos o linea de soldadura
(d) Para el alma de una T, d se toma como el peralte nominal de la seccién

3.4.1.3 Elementos atiesados

Para elementos atiesados, o sea aquellos con soporte a lo largo de ambos bordes paralelos a la direccién de la fuerza de
compresion, el ancho se toma como sigue:

(a) Para almas de perfiles laminados y perfiles formados, 4 es la distancia libre entre aletas menos el filete o radio de la
esquina en cada aleta; &, es dos veces la distancia entre el centroide de la seccion y la cara interna de la aleta a
compresion menos el filete o radio de la esquina.

(b) Para almas de perfiles armados, /4 es la distancia entre lineas adyacentes de conectores o la distancia libre entre
las aletas cuando se usa soldadura, y 4. es dos veces la distancia desde el centroide de la seccidn hasta la linea
mads proxima de conectores en la aleta a compresion o hasta la cara interior de la aleta a compresion cuando se usa
soldadura; £, es dos veces la distancia desde el eje neutro pldstico hasta la linea mds préxima de conectores en la
aleta a compresion o hasta la cara interior de la aleta a compresién cuando se usa soldadura.
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(c) Para cubreplacas o platinas de diafragma en perfiles armados, el ancho b es la distancia entre lineas adyacentes de
conectores o entre lineas de soldadura.

(d) Para las aletas de perfiles tubulares estructurales (PTE) de seccidn rectangular, el ancho b es la distancia libre entre
las almas menos el radio interior de la esquina a cada lado. Para las almas de los mismos pertfiles, 4 es la distancia
libre entre las aletas menos el radio de la esquina a cada lado. Si no se conoce el radio de la esquina, b y & deben
tomarse como la dimensién externa correspondiente menos tres veces el espesor. El espesor, ¢ se toma como el
espesor de disefio de la pared, segun se indica en el numeral 2.5.3.

(e) Para cubreplacas perforadas, b es la distancia transversal entre las lineas mds cercanas de conectores, y el drea neta
de la cubreplaca se toma sobre la perforaciéon de mayor ancho.

Para aletas de perfiles laminados con pendiente en su cara interior, se toma como espesor el valor nominal en el punto
medio entre el borde libre y la cara correspondiente del alma.
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Tabla 3.1: Valores Limite de la relacidon ancho a espesor para elementos de miembros a compresién axia (TABLE
B4.1a-AISC)

Relacion Valores limite de la
caso Descripcién del Elemento Ancho a < Ejemplos
relacién ancho/espesor
Espesor
b
Aletas de perfiles laminados 1 4 rl'l_lt
. . t ——
en I, plal.mas salientes en per- - (on T
files laminados en I, aletas sa- . ’I‘I
. . b E
1 lientes de pares de dngulos - 0.56, | — ——
en contacto continuo, aletas 4 K by N \ l.JL.I
de canales y aletas de seccio- - =*t
nesen T
b
Aletas de perfiles armados en A
@ I, y platinas o aletas de dngu- b K.E f 'j f b !
'§ 2 los salientes en perfiles arma- n 0.64 F, (—)'Jt
3 dosenl ! 1
2 C ] [ ]
2 Aletas de dngulos sencillos, b b ;
é ; aletas de angulos dobles con 5 z F%t W th jb
) separadores, y otros elemen- = 0.45, | = b L0
£ tos no atiesados no incluidos ! 5 %};Jt e
= en los casos 1,2y 4 - t
—— —
. d E
4 Almas de secciones en T — 0.75, | — t d
1 F, = =t |
Almas de perfiles en I de si- 1 —
5 metria doble y almas de ca- h 1.49 & ty h ty h
nales g 5 o v
Paredes de perfiles tubulares
estructurales (PTE) y perfiles h E Q
6 en cajon, de seccion rectan- 1 149, | — vV
’ by B t
gular y espesor uniforme 4\
b b
Cubre placas de aletas y plati- b Jt : L ,Jt
é 7 nas de diafragma entre lineas - 1.40 £ j j
g de conectores o soldaduras ! Fy
D
<
g b
= ﬁ
g 3 Todos los demds elementos b 149 E
5} . — X =
=2 atiesados t F, ||
D
9 Perfiles tubulares estructura- D 011 E
les (PTE)de seccion circular N F,
t

a) K. = ih, pero no se tomara menor que 0.35 ni mayor que 0.76 (véanse los casos 2 'y 4).

o
b) Fy = 0.7F, para flexién sobre el eje de menor inercia, flexién sobre el eje de mayor inercia en perfiles en I armados
de alma esbelta, y flexion sobre el eje de mayor inercia en perfiles en I armados de alma compacta o no compacta
con 5% >0.7.
¢) My : momentos de fluencia determinado con el modulo eldstico minimo de la secciéon (N-mm).
Mp : momento plastico de la seccién (N-mm).
E : modulo de elasticidad del acero (MPa).
Fy : resistencia minima especificada a la fluencia (MPa).
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¢) Pandeo por Flexion o total
Es una deformacion lateral, alrededor de los dos ejes principales y centroidales de la columna y suele ser critico
alrededor del eje de menor resistencia si la columna carece de soportes laterales intermedios.

Entonces, el pandeo es la pérdida repentina y total de rigidez de un miembro, de una parte de una estructura o de
una estructura completa, que acompaiia el paso del equilibrio estable al inestable; se caracteriza por la pérdida de
capacidad de carga para soportar compresion y la aparicién de grandes deformaciones, de naturaleza diferente de
las que existian antes de que se iniciase el fenémeno, que resulta en un cambio en la geometria del miembro.

El problema de pandeo es un problema de estabilidad y no de resistencia.

p

— B B —— i»B

EI

yl‘_“_’bl
S

>l
S

P F
Columna a) Posicion perturbada b) Eauilibrio del elemento c)

Figura 3.8: Columna articulada en los extremos bajo carga axial, pandeo por flexién.

Las consideraciones tedricas en las cuales se basa el andlisis y disefio de las columnas se refieren al modelo
matematico de una columna ideal, cuyo eje es perfectamente recto, el material es is6tropo y homogéneo, sin
tensiones residuales y de comportamiento idealmente elasto-plastico, con cargas aplicadas en el baricentro de la
seccion transversal. Las columnas reales distan mucho de cumplir estas condiciones, por lo cual los resultados
obtenidos del andlisis son solo aproximados.

)4
Y
< Eje debil
A \\X

X
\1\/ Eje

fuerte
N
\ / Y

Figura 3.9: Modos de pandeo general de una columna con dos ejes de simetria.
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La carga critica de Euler es la carga mdxima que puede soportar una columna que se pandea con esfuerzos menores al
limite de proporcionalidad del acero y depende de la forma de la seccién transversal de la columna, de las condiciones de
apoyo de las secciones extremas de la columna y de su longitud efectiva.

La carga de pandeo, carga critica 6 carga de Euler, es el valor de referencia con respecto al cual la resistencia de columnas

reales se compara mediante la sustitucién de una longitud equivalente 6 longitud efectiva en vez de la longitud real de la
columna.

\ \ \ N
/// // /
L/3
/ L/2| Ul
1 \ N L
I \ \
| \ \
L (| . ) L/3
\ \ /
\ \ A
\\ L/2 | /,
\ / ( L/3
\\ / \
‘ N
N N A A
n—=20 n=1 n=2 n=3
Figura 3.10: Modos de pandeo de la columna.
D
n-n-El
cr — -LT_ (31)

Para el andlisis de n mayores a 1 no son posibles a menos que el miembro en compresion este fisicamente restringido
contra deflexiones en los puntos en que la inversién de la curva tenga lugar. Para el caso usual de un miembro en
compresion sin soporte entre sus extremos, n = 1, entonces la ecuacion de Euler se escribe como:

2 2
n-El n°EA
By <S4 2548 (3.2)
L (L/r)
Donde:
A = es el area de la seccidn transversal

r = es el radio de giro con respecto al eje de pandeo
L/r = es larelacion de esbeltez

Consecuentemente, de acuerdo con el tipo de apoyo de las secciones extremas de la columna, dimensiones de la seccién
transversal y longitud de la columna, la carga critica puede aumentar o disminuir.

P, ’E
Fop="= T2 (3.3)
A (L)
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\
1 n’Er

r \ o C(KL/r)?

FEldstico

KL/r
Figura 3.11: Modos de pandeo de la columna.

Suposiciones para la derivacion de la carga critica de Euler:

a) Los soportes de la columna son rotulas perfectas

Traslacion relativa restrigida Traslacion relativa permitida

a) b c) e) I 9) h)

il | N N

N N N N A\ N
T Ro Empotrado Empotrado Libre Libre Empotrado Empotrado Libre Libre
Tr Empotrado Empotrado Empotrado Empotrado Libre Libre Libre Libre
B R Empotrado Libre Empotrado Libre Empotrado Libre Empotrado Libre
Tr Empotrado Empotrado Empotrado Empotrado Empotrado Empotrado Empotrado Empotrado
K1 0.50 0.70 0.70 1.00 1.00 2.00 2.00 Inestable
K 0.65 0.80 0.80 1.00 1.20 2.00 2.10 Inestable
T= Superior Ro= Rotacién Ky= Valor tedrico de K
B= Inferior Tr= Traslacién K= Valor recomendado o de disefio de K

Figura 3.12: Condiciones para el factor de longitud efectiva K.

b) La columna no tiene imperfecciones geométricas
¢) El material se comporta eldsticamente (no tiene en cuenta el efecto de esfuerzos residuales)
d) La carga se aplica en el centroide de la seccién (no hay momento).

Por todos estos efectos que la teoria de Euler no contempla, histéricamente, el desarrollo de las ecuaciones para
predecir el comportamiento de columnas bajo cargas axiales se ha hecho experimentalmente.

3.5 DISENO DE MIEMBROS A COMPRESION (AISC 2016)

De acuerdo con las especificaciones del American Institute of Steel Construction (AISC-2016) para edificios de acero
estructural basadas en disefio por factores de carga (LRFD) y disefio por esfuerzos permisibles (ASD), la resistencia
nominal de miembros cargados axialmente que no fallan por pandeo local ni por pandeo por torsién o flexotorsion, esta
dada por:

P, = FcrAg



87 3.5 DISENO DE MIEMBROS A COMPRESION (AISC 2016)

Columna perfecta (Inicialmente
recta)

Per

Columna con
imperfecciones geometricas

Figura 3.13: Reduccién de la resistencia por imperfecciones geométricas.
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Enfriamiento inicial Enfriamiento intermedio  Enfriamiento Total

Figura 3.14: Esfuerzos Residuales por Proceso de Enfriamiento.

/ Sin esfuerzos residuales
P = FyA r— W 4
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Figura 3.15: Reduccién de esfuerzos en sus etapas de enfriamiento.

En el caso de que el disefio se elabore de acuerdo a las especificaciones AISC-LRFD 2016 la resistencia nominal por
compresion serd afectada por el factor de resistencia ¢., y serd comparada con la carga ultima de disefio P, la cual serd
menor que este estado limite y estd basada en factores de carga.

Py < Ochy

La resistencia de disefio a compresion se tomard igual a ¢. B, , donde:¢. = 0.90 y P, la resistencia nominal a compresion,
serd el menor entre los valores obtenidos para los estados limites de pandeo por flexion, pandeo por torsién y pandeo por
flexo-torsion.

3.5.1 LONGITUD EFECTIVA

Los miembros comprimidos se disefiardn a partir de su longitud efectiva kL, definida como el producto del factor de
longitud efectiva k, y la longitud no arriostrada, L. El factor de longitud efectiva K, para el cdlculo de la esbeltez de la
columna KL/r.
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N\ Las curvas son
\ .
Fy “““““ tangentes entre si
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Fer= Z
L/r
R
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Pandeo Pandeo L/T’
Ineldstico Eldstico

Figura 3.16: Resultado de las pruebas experimentales y falla por causas material e imperfecciones.

L = longitud no arriostrada del miembro en el plano en que se considera el pandeo,mm
r = radio de giro asociado al modo de pandeo considerado,mm

Factores k de longitud efectiva para columnas: en la siguiente tabla, se presentan seis casos para columnas individuales,
con su correspondiente valor de k, tanto los teéricos como los recomendados.

Factor de longitud efectiva en pérticos de desplazamiento restringido: k para los miembros comprimidos se tomar4 igual a
1,0 a menos que un andlisis mas preciso demuestre que se puede utilizar un valor menor.

Factor de longitud efectiva en pérticos de desplazamiento sin restriccion: en los poérticos donde la estabilidad lateral
depende de la rigidez a flexi6n de las vigas y columnas rigidamente conectadas, la longitud efectiva kL, de los miembros
comprimidos determinada mediante métodos analiticos no serd inferior a la longitud no arriostrada real.

Relacion de esbeltez: la relacion entre la longitud efectiva de un miembro comprimido normalmente respecto al radio de
giro, ambos referidos al mismo eje de flexion, se denomina relacion de esbeltez. En la relacién de esbeltez de un miembro
comprimido normalmente, la longitud se tomara como su longitud efectiva kL y r como correspondiente radio de giro.
Las relaciones de esbeltez kI /r de los miembros comprimidos no excederan, preferiblemente de 200.

(a) (] [c} (#) n
ARRETIFE
La lin¢a punteada ' 1 " t .
indica la forma de . 1 M L I
la cohsmng pandeads H 4 ) i "
1 '
. d J a'
Valor tedrico de K 0.5 o7 10 1.0 2.0 20
Valgres da disafio
o sikonr] oss | oso | 12 | 10 | 24 20
chrcanas & las doakss
e Rotacion impedida y traslacién impedida
Conditiones an ?’ Rotacidn libra y traskackin impedida
los endremos
=@ Rotacin impedida y traslacidn libre
T Rotacitn ibre y traskacion lbre

Figura 3.17: Condiciones del factor de longitud efectiva K.

Todos los miembros en compresion son tratados como articulados en sus extremos independientemente de las condiciones
reales en los extremos, pero con una longitud efectiva KL, que puede diferir de la longitud real, con esta modificacioén, la
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capacidad de carga de los miembros en compresion es una funcién solo de pardmetro de esbeltez. Indicando entonces que
es funcion de la relacién de esbeltez.

>
Ssoct

! /

1k " N e 30 {

\‘) I KL=30" \
15 / \\

/ 30 \

/ \
- T A

KL=15' - T A
(a) Pandeo respecto al eje menor (b) Pandeo respecto al eje mayor

Figura 3.18: Longitud efectiva segtin su arriostramiento.

Las resistencias de disefio dadas en las tablas de AISC, de cargas para columnas se basan en la longitud efectiva respecto al
eje “y”, sin embargo, puede desarrollarse un procedimiento para usar las tablas con KL, examinando como se obtuvieron
los valores tabulados, comenzando con un valor de KL, el valor de la resistencia nominal se obtuvo por medio de un
procedimiento similar.

* KL, fue dividido entre r, para obtener KL/,
* Se calculo F.r
* Se calcula la resistencia de disefio ¢ P, segtin LRFD

Asf entonces, las resistencias tabuladas se basan en los valores de KL iguales a K, L. Si se desea la capacidad con respecto
al eje x de pandeo, puede entrarse a la tabla con:

KL
KL= —
re/ry
Y la carga tabulada se basara en:
KL
KL — re/ry _ KL
ry Iy

La razon r,/ry, estd dada en las tablas de cargas para columnas para cada perfil en listado en el manual del AISC.

3.5.2 PANDEO POR FLEXION DE MIEMBROS SIN ELEMENTOS ESBELTOS

Se aplica a miembros a compresion sin elementos esbeltos segiin las definiciones dadas en el numeral 3.4.1.1, para
elementos bajo esfuerzos uniformes de compresion.

Cuando la longitud no arriostrada contra la torsién es mayor que la longitud no arriostrada contra la flexion, el numeral
3.5.3, puede controlar el disefio de columnas de aletas anchas y otras secciones similares.

La resistencia nominal a compresion P,, para el estado limite de pandeo por flexion, se tomard igual a:

P, =F.,A, 3.4

Donde el esfuerzo de pandeo por flexién F,, se calcula como sigue:
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KL
(a) Cuando — <4.71 0 F, < 0.44F,
r

ER

F,
F,= |0.658 | F, (3.5)
KL |E
(b) Cuando — >4.71, | — 6 F, < 0.44F,
r F)
F., = 0.877F, (3.6)

Donde:

F, = esfuerzo critico de pandeo eldstico calculado segtin la EC. 3.7, o mediante un andlisis de pandeo eldstico, segiin sea
aplicable, Ksi (MPa).

m’E
(KL/r)?

@

(3.7)

Las dos ecuaciones para el cdlculo de los limites de aplicabilidad de los casos EC.3.5 y EC.3.6 a basada en KL r y la otra
basada en F, , producen el mismo resultado.

Fcr

 Fer=(0.658"")F,

Curvas aproz.
tangentes

er=(0.658""°)F,

B
4.71 Fy KL/r
Pandeo Pandeo
Ineldstico FEldstico

Figura 3.19: Limites de pandeo.

3.5.3 PANDEO POR TORSION Y PANDEO POR FLEXO-TORSION DE MIEMBROS SIN
ELEMENTOS ESBELTOS

Se aplica a miembros de simetria simple y miembros no simétricos, y a algunos miembros de simetria doble como
aquellos en forma de cruz o columnas armadas, sin elementos esbeltos segin las definiciones del numeral 3.4.1.1, para
elementos bajo esfuerzos uniformes de compresion. En el caso de dngulos sencillos, deberdn aplicarse estos requisitos
cuando b/t > 20.

La resistencia nominal a compresién P,, para los estados limites de pandeo por flexo-torsién y pandeo por torsién, se
determinard como sigue:

Py =Fah, (3.8)

Con el esfuerzo critico F.r, calculado como sigue:
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(a) Para miembros a compresion en dngulos dobles dispuestos en T con una separacion tal que la constante de alabeo
C,, es despreciable, y secciones en T:

Fcr — ( ryz—’l:l rZ)

1— 4FcrchrzH
(Fery + For)*

(3.9)

Donde F;,y se toma como el F., de la Ec.3.4, 6 la Ec.3.5, para pandeo por flexion alrededor de eje de simetria

y”, con KL/r = KL/ry, para secciones en T, y con KL/r = (KL/r),,, segtin el numeral 3.6, para dngulos dobles
dispuestos en T, y

Fer, = (3.10)

(b) Para todos los demds casos Fg,, se determinard segin la EC.3.4 6 la EC.3.5, usando el esfuerzo de pandeo eldstico
por torsién o por flexo-torsion, F,, calculado como sigue:

(1) para miembros con simetria doble:

1
(ot 1)

2
n°EC
5 +GJ
(K.L)

[T T]

(ii) Para miembros de simetria simple donde “y” es el eje de simetria, incluidos dngulos dobles distanciados de
manera que la constante de alabeo C,, no es despreciable:

F, = (F ot F “) 1— 11— Mokl (3.12)
e — .
2H (Fey+Fez)2

(3.11)

(iii) Para miembros no simétricos F, , es la menor de las raices de la siguiente ecuacion cibica:

2 2
X,
(F. — Fux) (Fo — Foy) (Fe — Fup) = F? (Fo— Foy) (7) — F.* (F. — Fux) (f) =0 (3.13)
o o
Donde:
Ag = drea bruta del miembro, mm
C,, = constante de alabeo, mm®

2

2
E
Ty 7Y (3.14)
(KxL/r)
2
n°E
Fo=—" (3.15)
(KyL/ry)
2
T EC 1
F,. = = — (3.16)
(KZL) AS’ e
G = médulo de elasticidad a cortante del acero = 11,200ksi (77200M Pa)
2,2
H=1- w (3.17)

o

I, I, = momentos de inercia alrededor de los ejes principales, mm*

J = constante torsional, mm?
K, = factor de longitud efectiva para pandeo por flexion sobre el eje x
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K, = factor de longitud efectiva para pandeo por flexién sobre el eje y

K, = factor de longitud efectiva para pandeo por torsion

X,,Yo = coordenadas del centro de cortante medidas desde el centroide, mm
r, = radio polar de giro alrededor del centro de corte, mm

L+1,
Ag

2=y (3.18)

W n

ry =radio de giro alrededor del eje “x", mm

o n

ry =radio de giro alrededor del eje “y", mm
. L Lh,*
Para secciones en I con simetria doble, C,, puede tomarse como

, donde A, es la distancia entre los centroides de las
aletas.

La tabla 3.2, se suministra como guia para la aplicacién de las EC.3.8 ala EC.3.12

Tabla 3.2: Seleccién de las féormulas aplicables para Pandeo por Torsién y Pandeo por Flexo-Torsion

Caso de

Tipo de Seccién Transversal seccién 3.5.3

Formula a aplicar

Angulos dobles dispuestos en T con C,, despreciable y secciones en T

x X ‘ A X—— (a) (EC.3.8)y (EC.3.9)
y y y
y
Todas las secciones con simetria doble; secciones en Z
—/
- (b)) (EC3.10)
——
Secciones de simetria simple, excepto dngulos dobles dispuestos en T con C,,,
despreciables y secciones en T
y 4 y y y
T (b)(if) (EC3.11)
Perfiles asimétricos
(D) (i) (EC.3.12)

3.5.4 MIEMBROS EN ANGULO SENCILLO A COMPRESION

La resistencia nominal a compresion P, , de miembros en perfil angular sencillo cargados axialmente se determinard de
acuerdo con el numeral 3.5.2, o el numeral 3.5.5, segtin corresponda. Para perfiles angulares sencillos con b/t > 20 se
debe aplicar ademads el numeral 3.5.3.

Se pueden despreciar los efectos de la excentricidad de la carga en un perfil angular, y evaluarlos como miembros cargados
axialmente, dadas las siguientes condiciones:
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(1) las fuerzas de compresion se aplican a través de la misma aleta en ambos extremos del miembro;

(2) los miembros se conectan por soldaduras o como minimo por dos pernos en cada extremo; y

(3) no se aplican cargas transversales intermedias. y usando una relacién de esbeltez efectiva, KL/r , calculada como
se describe en los literales (i) y (ii) a continuacién:

M

(1m)

Para angulos de aletas iguales, o dngulos de aletas desiguales conectados por su aleta mayor, que se utilicen
como miembros individuales o como miembros del diagonalado de una armadura plana en la cual los miembros
adyacentes del diagonalado se conecten por la misma cara de la platina de conexién o del miembro principal:

L
Cuando — < 80:

Iy
KL L
— =7240.75— (3.19)
r 5%
L
Cuando — > 80:
Iy
KL L
— =324+1.25— (3.20)
r Iy

La Ec. 3.19, es vdlida para KL/r menor o igual que 200.

Para 4dngulos de aletas desiguales con una relacién de anchos de aletas inferior a 1,7 que se conecten por la
aleta menor, el valor KL/r de las Ec. 3.18 y Ec. 3.19, debe ser incrementado suméndole 4 [(b; /bs)? — 1] sin
que en ningidn caso KL/r del miembro se tome menor que 0.95L/r,.

Para dngulos de aletas iguales, o dngulos de aletas desiguales conectados por su aleta mayor, que se utilicen
como miembros del diagonalado de armaduras en cajén o armaduras espaciales en las cuales los miembros
adyacentes del diagonalado se conecten por la misma cara de la platina de conexién o del miembro principal:

L
Cuando — < 75:

Iy
KL L
— =60+0.80— (3.21)
r Iy
L
Cuando — > 75:
Iy
KL L
— =45+ — (3.22)
r Iy

La Ec. 3.21, es vélida para KL/r menor o igual que 200.

Para 4dngulos de aletas desiguales con una relacién de anchos de aletas inferior a 1,7 que se conecten por la
aleta menor, el valor KL/r de las Ec. 3.20 y Ec. 3.21, debe ser incrementado suméndole 6 {(bl /b)? — 1} sin
que en ningdn caso KL/r del miembro se tome menor que 0.82L /7.

Donde:
L = longitud del miembro medida entre los puntos de trabajo sobre el eje del miembro principal de la
armadura, mm.
b; = aleta mayor del perfil angular, mm.
by = aleta menor del perfil angular, mm.
ry = radio de giro alrededor del eje geométrico paralelo a la aleta conectada, mm.
r, = radio de giro para el eje principal menor, mm.

Los miembros en perfil angular sencillo con condiciones en los extremos distintas de las descritas en los
numerales 3.5.4(i) y (ii), con una relacién de anchos de aletas superior a 1,7, o con aplicacién de cargas
transversales, deben ser evaluados para la combinacién de carga axial y flexién de acuerdo con los requisitos
del numeral 7.8.
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3.5.5 MIEMBROS CON ELEMENTOS ESBELTOS

Este numeral se aplica a miembros a compresion cuya seccion incluye elementos esbeltos, segiin las definiciones del
numeral 3.4.1.1, para elementos bajo esfuerzos uniformes de compresion.

La resistencia nominal a compresién P,, se determinard con base en los estados limites de pandeo por flexién, pandeo por
torsién y pandeo por flexo-torsién, como el producto:

Py =F.A, (3.23)

Donde el esfuerzo de pandeo por flexién F,, se calcula como sigue:

KL [ E
(a) Cuando - <4.71 Q—F) 6 F, < 0.44QF,

KL
(b) Cuando — >4.71
r

Donde:

3.5.5.1

OF
Fo=0 [0.658&} F, (3.24)

6 (F, < 0.44QF,)
y

F., =0.877TF, (3.25)

F, = esfuerzo critico de pandeo elastico calculado usando las Ec 3.4 y Ec. 3.5, para miembros de doble simetria,
las Ec 3.4 y Ec 3.11, para miembros de simetria simple, y la Ec 3.1, para miembros no simétricos, excepto para
angulos sencillos con b/t > 20 donde F, se calcula usando la férmula Ec 3.4, Ksi (MPa).

QO = 1,0 para miembros con secciones no esbeltas, segtin las definiciones del numeral 3.4.1.1, para elementos
bajo esfuerzos de compresioén uniforme.

0 = Q;0Q, para miembros con secciones esbeltas, segtn las definiciones de 3.4.1.1, para elementos bajo
esfuerzos de compresion uniforme.

Para secciones transversales donde la condicion de “esbeltos’ ocurre solamente en elementos no atiesados,
0 = O,(Q, = 1.0) . Para secciones transversales donde la condicién de “esbeltos” ocurre solamente en
elementos atiesados, Q = Q,(Qs = 1.0), Para secciones transversales donde la condicién de “esbeltos” ocurre
tanto en elementos no atiesados como en elementos atiesados, Q = Q;Q,, . Para secciones transversales que
contienen varios elementos no atiesados esbeltos, es conservador tomar para Qs el menor valor, correspondiente
al elemento més esbelto.

ELEMENTOS NO ATIESADOS ESBELTOS, Q;

El factor de reduccion para elementos no atiesados esbeltos Oy, se define como sigue:

(a) Paraaletas, angulos o platinas que sobresalen de columnas u otros miembros en perfiles laminados a compresion:

b E
(i) Cuando — <0.56,/ —
! \/ F,
E b E
(i) Cuando 0.56 | — < — < 1.03,/ =
Foot Fy

b
0,=1415-0.74 (t)

0,=1 (3.26)

Fy
\/; (3.27)
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0;=0.69—— (3.28)

b E
(iii) Cuando = > 1.03, | =
‘ \' &

Fy(b/t)z

(b) Para aletas, dngulos o platinas que sobresalen de columnas u otros miembros armados sometidos a compresion:

b EK,
(i) Cuando - <0.64 <
¥
Os=1 (3.29)
EK b EK
(i) Cuando 0.64 C< <117 <
Y t Fy
b 2
=1.415-0.65( - J )
O 5 065<t> EX. (3.30)
EK,
(iii)) Cuando lt_) >1.17 Z
¥
EK,
Q5 =0.90 bcz (3.31)
Fy(?)
Donde: 4
K. = \/}T, pero no se tomard menor que 0.35 ni mayor que 0.76
Ly
(c) Para angulos sencillos
. b E
(i) Cuando — <045,/ —
t F,
O;=1 (3.32)
E b E
(i) Cuando 045,/ — < -<091,/—
Fy 1 Ly
b F
=134-076( - ) /= 3.
Os=13 6 ( t) z (3.33)
b | E
(iii) Cuando — >0.91,/—
t F,
E
0;=0.53 2 (3.34)
Fy(?)

Donde:
b = ancho total de la mayor aleta del dngulo, (mm).

(d) Para almas de seccionesen T :

d |E
(i) Cuando — <0.75,/ —
t F,
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E d E
(i) Cuando 0.75,/ — < = < 1.03, | —
Foot E
b |E
(iii) Cuando — > 1.03,/—
t F,

0,1 (3.35)

0, =1.908—-1.22 (C:) \/? (3.36)

E

05 =0.69 3 (3.37)
b
K (7)
Donde:
b = ancho del elemento a compresion no atiesado,segun se define en el numeral 2.2.4, mm.
d = peralte nominal de la T, mm.
t = espesor del elemento, mm.
3.56.5.2 ELEMENTOS ATIESADOS ESBELTOS, 0,
El factor de reduccion para una seccidon con elementos atiesados esbeltos Q,, se define como sigue:
A
Qu=" (3.38)
Donde:
2

A = area total de la seccidn transversal del miembro, mm~.

A, = sumatoria de las areas efectivas de los elementos de la seccion transversal, calculadas con base en los anchos

efectivos reducidos b,, mm?.

El ancho efectivo reducido para un elemento b,, se calcula como sigue:

(a) Para elementos esbeltos bajo esfuerzo de compresion uniforme, con b/t > 1.49/E/ f , excepto aletas de secciones
cuadradas o rectangulares de espesor uniforme:

E 034 |E
be=192t /= |1——=/=| <b 3.39
t\/f[ b/ \ f]< 339
donde:

> f = F,, calculado con base en Q = 1.0.

(3.40)

(b) Para aletas de secciones cuadradas o rectangulares con elementos esbeltos de espesor uniforme donde b/t >
Donde:

1.40\/E/f
E 0.38 |E
o[-0 B
> fZPn/Aeff

> En lugar de calcular f = P, /A.f, lo cual requiere un proceso iterativo, se puede de manera conservadora
tomar f igual a F;,
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E
(c) Para secciones circulares cargadas axialmente, cuando 0.11; < " < OASF
Y Y
0.038E 2
—0. — i 341
0=0q Fy(D/t)Jr3 (3.41)

Donde:
> D = diametro exterior, mm.
> t = espesor de pared, mm.

3.6 MIEMBROS ARMADOS
3.6.1 RESISTENCIA DE DISENO A COMPRESION

Esta seccidn se aplica a miembros ensamblados compuestos por dos o mds perfiles que pueden (a) estar conectados entre
si con pernos o soldaduras, o (b) conformar una seccién con por lo menos un lado abierto, sobre el cual los perfiles se
interconectan por cubreplacas perforadas o por diagonalado y presillas, Las conexiones de extremo deberan ser soldadas o
conectadas por medio de pernos pretensionados con superficies de contacto Clase A o Clase B.

En los extremos de un miembro ensamblado a compresion es aceptable usar conexiones pernadas, con los pernos
disefiados a aplastamiento para la carga total a compresion; sin embargo, los pernos deben ser pretensionados aun cuando
las condiciones de servicio no requieran una conexion de deslizamiento critico.

La resistencia nominal a compresion de miembros armados compuestos por dos o mds perfiles conectados entre si
mediante pernos o soldaduras, se calculard de acuerdo con los numerales 3.5.2, 2.5.3 o0 3.5.5, aplicando la siguiente
modificacién. Si el modo de pandeo genera en los perfiles individuales deformaciones que producen fuerzas cortantes
en los elementos que los conectan, KL /r se reemplazard por(KL/r),, determinada como sigue, cuando no se efectiie un
analisis mds exacto:

(a) Para conectores intermedios con pernos en condicion de apriete ajustado:

).~ IC ()

(b) Para conectores intermedios soldados o con pernos pretensionados, sin incluir dngulos dobles distanciados:

KL KL\’ a2 a\?
(r)m - V (r>0+0'82<1+a2> <n-b) (49

(c) Para angulos dobles distanciados con conectores soldados:

KL\ _ | (KLY, @
) \\ 71/, (1+a?)
Donde:

(KL/r)m = esbeltez modificada para el miembro armado.

(KL/r), = esbeltez del miembro armado, tratado como una unidad en la direccién de pandeo considerada.
a = distancia entre conectores, mm.

r; = radio minimo de giro de un componente individual, mm.

ri = radio de giro de un componente individual relativo a su eje centroidal paralelo al eje de pandeo del
miembro, mm.

o = relacién de separacion = h/2ry,.

h = distancia entre los centroides de los componentes individuales, medida perpendicularmente al eje de
pandeo del miembro, mm.

A; = érea de un dngulo, mm?.

(3.44)

2
a Azaly, A;an
082 — ) +1.65 +51.32
<Vih> Iy LpAp
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Lj, = longitud del conector medida entre los centroides de los dngulos, mm.

I, = inercia del conector asociada a la flexién en el plano de los dos dngulos conectados, mm?*.
n = factor de forma para deformaciones por cortante.

n = 3.33 para conectores en perfil angular.

n = 1.2 para conectores de seccién rectangular.

n = 1.11 para conectores circulares.

A, = érea del conector, mm?.

3.6.2 REQUISITOS DIMENSIONALES

Los componentes individuales de miembros a compresion compuestos por dos o mds perfiles deberdn conectarse entre si a
intervalos “a” tales que la relacién de esbeltez efectiva Ka/r; de cada uno de los componentes, tomada entre conectores,
no exceda las 3/4 partes de la relacién de esbeltez que controla para el miembro armado. Se debe utilizar el menor radio
de giro r;, para calcular la relacion de esbeltez de cada componente.

Las conexiones en los extremos deben ser soldadas o con pernos pretensionados, y las superficies de contacto deberan ser
Clase A o Clase B, sin que esta condicién excluya la posibilidad de disefiar la conexién pernada de extremo con base en
que los pernos trabajen a aplastamiento.

En un extremo de un miembro armado solicitado por compresidon que se apoye sobre una placa de base o una superficie
cepillada, todos los componentes en contacto uno con otro deberdn conectarse entre si por soldaduras que tengan una
longitud no menor que el ancho mdximo del miembro, o por pernos sobre una distancia igual a 1 1/2 veces el ancho
maximo del miembro y espaciados longitudinalmente a cuatro didmetros como maximo.

A lo largo del tramo comprendido entre las conexiones de extremo requeridas arriba para un miembro armado solicitado
por compresion, el espaciamiento longitudinal entre las soldaduras intermitentes o los pernos debe ser apropiado para
proveer la transferencia de las fuerzas calculadas. Los limites para el espaciamiento longitudinal de conectores entre
elementos en contacto continuo, ya sean una platina y un perfil o dos platinas, se definen en el numeral 8.2.4.4. Cuando se
tengan platinas sobrepuestas como parte de un miembro armado solicitado por compresion y se usen como conectores
soldaduras intermitentes a lo largo de los bordes, o pernos sobre todas las lineas de gramil en cada seccidn, el espaciamiento
méximo no debe exceder de 0.75?(E /F,) veces el espesor de la platina sobrepuesta mds delgada, ni 305 mm. Cuando
los pernos estdn dispuestos en forma alternada, el espaciamiento maximo sobre cada linea de gramil no debe exceder
1.122(E /F,) veces el espesor de la platina sobrepuesta mas delgada ni 460 mm. Los lados abiertos de miembros armados
solicitados por compresién, compuestos por platinas o perfiles, estardn provistos de cubreplacas continuas perforadas con
una sucesion de agujeros de acceso. Se puede contar con que el ancho no soportado de tales cubreplacas a la altura de los
agujeros de acceso, segun se define en el numeral 3.4.1.1, contribuya a la resistencia de disefio del miembro, siempre y
cuando se cumplan los siguientes requisitos:

(1) Larelaciéon ancho-espesor debe cumplir con las limitaciones del numeral 3.4.1.1.

Es conservador tomar el Iimite del Caso 7 de la tabla F.2.2.4-1a con el ancho, b, tomado como la distancia transversal
entre las lineas de conectores mds proximas. El drea neta de la cubreplaca se toma donde se encuentra el agujero
mas ancho. En lugar de este enfoque, el limite en la relacién ancho/espesor puede ser obtenido mediante andlisis.

(2) Larelacién entre la longitud (en la direccion del esfuerzo) y el ancho del agujero no debe exceder de 2.0.

(3) La distancia libre entre agujeros en la direccion del esfuerzo no debe ser menor que la distancia transversal entre las
lineas mds préximas de pernos o soldaduras de conexion.

(4) El radio minimo en cualquier punto de la periferia de los agujeros deber ser de 38 mm. Como alternativa para
las cubreplacas perforadas se permite el uso de una celosia, disponiendo presillas en los extremos y en puntos
intermedios donde la celosia se interrumpa. Las presillas estardn tan cerca de los extremos como sea posible. En
miembros principales solicitados por esfuerzos calculados, las presillas de los extremos tendrdn una longitud no
menor que la distancia entre las lineas de pernos o soldaduras que las conectan a los componentes del miembro. Las
presillas intermedias tendran una longitud no menor que la mitad de esta distancia. El espesor de las presillas no
debe ser menor que 1/50 de la distancia entre las lineas de soldadura o de pernos que las conectan a los componentes
de los miembros. En construcciéon soldada, la longitud total de soldadura sobre cada linea de conexién de una
presilla no debe ser menor que 1/3 la longitud de la presilla. En construccién pernada, el espaciamiento entre
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pernos en las presillas, medido en la direccidn del esfuerzo, no debe ser mayor que 6 didmetros, con un minimo de
3 pernos de conexién entre la presilla y cada componente.

Los elementos de la celosia, incluyendo platinas, dngulos, canales u otros perfiles que la conformen, deberdan
espaciarse de tal forma que la relacién L/r del componente incluido entre los puntos de conexién no exceda las
tres cuartas partes de la esbeltez que rige el disefio del miembro como un todo. La celosia se disefiard para que
suministre una resistencia a fuerza cortante, en direccion normal al eje del miembro, igual al 2 % de la resistencia
de disefio a compresién del miembro. La relacion L/r de las barras de la celosia no excederd de 140 en sistemas
sencillos, ni de 200 en celosias dobles. Las barras de celosias dobles se conectardn en sus intersecciones. Para las
barras de celosia solicitadas por compresion, L puede tomarse como la longitud sin soporte entre los conectores o
soldaduras que las unen a los componentes del miembro armado en el caso de una celosia sencilla, y como el 70 %
de dicha longitud en el caso de una celosia doble.

La inclinacién de las barras de celosia con respecto al eje del miembro serd, preferiblemente, no inferior a 60° para
celosia sencilla y a 45° para celosias dobles. Siempre que la distancia entre las lineas de soldadura o de conectores
en los componentes sea superior a 380 mm, serd preferible utilizar celosias dobles o perfiles angulares.

Para requisitos adicionales del espaciamiento, véase el numeral 8.2.4.4.

Con la tabla 3.3, que se presenta a continuacién sirve como guia para identificar los numerales aplicables a distintos tipos
de secciones.
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Tabla 3.3: Seleccidon de los numerales aplicables para el disefio a Compresién

Sin Elementos Esbeltos

Con elementos esbeltos

PF = Pandeo por Flexion

PT = Pandeo por Torsion

PFT = Pandeo por Flexo-Torsion
PL = Pandeo local

Seccién Transversal Numeral Estados Numeral Estados
Aplicable Limites Aplicable Limites
PL
3.5.2 PF
3.5.5 PF
353 PT PT
PL
‘ ‘ ‘ 352 PF
355 PF
353 PFT PET
PL
352 PF 355 PE
PL
352 PF 355 PE
352
353 PF 355 PL
3.6
3.5.2 PFT %3565 PF
353 "
| A 354 354
‘ I 3.5.2 PF N.A. N.A.
Forrr.las no simétricas distintas de dngulos 353 PET 355 PL
sencillos PFT
Nomenclatura:

100



3.7 EJERCICIOS RESUELTOS

EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

\
d=12.3in - t4=0.26in
|
Il
il
Il
1
|—— br=6.52in ——|
W 12x30
(a)
: s;
W 12x30

(b)

tr=0.44in
T ] :E

30 ft

Disefie la columna para la resistencia de pandeo torsional y
flexotorsional para una seccion W12x30, con una longitud sin
arriostrar de KL:=30 ft, con un material A992

1. Propiedades del elemento

a) Propiedades Geométricas

A,:=17.08 in® C,,=259 in°
I,:=82.7 in* J:=0.346 in*
1,=18.3 in' i’f.’fg'i’ -
ryi=3.42 in hf._ ’
r,=1.61 in —=25.9

w

b) Propiedades del material:
F,:=65 kst F,:=50 ksi
E:=29000 ks G:=11200 ks
2. Pandeo Local
Alma

h ’ E
if (— <1.49. o “Alma no Esbelta”, “Alma Esbelta”) = “Alma no Esbelta”
y

w

1.49- 4|2 =35.884
Fy

Aleta
if (b—; <0.56 - \/ F£ , “Aleta no Esbelta”, “Aleta Esbelta” | = “Aleta no Esbelta
f y
E
b 0.56+4/— =13.487
— _8.125 F
2t v

No presenta pandeo local

3. Pandeo por flexioén del miembro sin elemento de esbeltez

¢:=0.9 P,=F,-A,

KL _ 993602 414 E
ry Fy




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
if E>4.71 . £ , “Ok”, “Revisar” = “Ok”
Ty F,

Calculo de Fe
2
FE
= =5.725 ksi
KL\?
Ty

F,:=0.887-F,=5.078 ksi
hi=25.9  t,:=1

¢:=0.90 P,:=F,-A;=35.95 kip
¢+ P, =32.355 kip (a)
4. Pandeo por torsion y pandeo flexo torsion del miembro sin esbeltez

¢:=0.9 P,=F,-A,

Calculo usando el esfuerzo de pandeo elastico por torsion y flexotorsion

7w’ E.C, .
= —————+ G J |- =44.032 kst
(KL)* 2+

KL E KL E
——>4.71\|— ——=223.602 4.71-4/— =113.432

Ty F, 7y F, (d)
Fcr = 0.887°Fe:39.056 kst Figura 3.20
¢:=0.90 P,:=F,-A =276.517 kip

&P, =248.865 kip

Domina resistencia al pandeo por flexion

$Pn:=32.355 kip




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1 Determine para la seccion armada la resistencia nominal de la

12.5in 1/4in

(a)

(d)

1/4in
T ] :‘;

10 ft

seccion mostrada en la figura, si se usa acero A992

1. Propiedades del elemento
a) Propiedades Geométricas

h:=12 in by:=10 in
ty:=0.25 in t,=0.25 in
d:=12.5 in KL:=10 ft

2t;eb’ het’
Iy:z f o f + w
12 12

Ayi=2 bpetp+t, -h=81in’

I, _
'r'y:: — =2.283 1n
Ag

b) Propiedades del material:

=41.682 in*

F,:=65 kst F,:=50 ksi
E:=29000 ks G:=11200 ksi
2. Pandeo Local

Alma

’ E
if (ti <1.49. = “Alma no Esbelta”, “Alma Eq]q«ngllt@é’}a‘fAlma Esbelta’
y

[ E

h 1.49+4/—=35.884
—=48 F
t, Y

Aleta Caso 1

b / E
if (—f <0.56- — “Aleta no Esbelta”, “Aleta Esbelta”] = “Aleta Esbelt
y

2t
E
by 0.56 + 4 [— =13.487
——=20 F
2 i v

4
Caso 2 K, :=———=0.577

h

by E-K, w
if " <0.64- o “Aleta no Esbelta”, “Aleta Esbelta” | = “Aleta Esbelta”
ot Yy




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

bf E'Kc
=20 0.64 =11.712
2.t F,

Elemento Esbelto
3. Miembro con elemento esbelto
¢:=0.90 P,=F,-A,

a) Determinacion de Qs, del elemento no atiesado
Para aletas, angulos o platinas que sobresale de columnas u otros miembros
armados sometidos a compresion

E-K,
0.64-
F, F,

. E'Kc E.KC
if|0.64 . F, <—< 1.17. , “Ok”, “Revisar” = “Ok”
E-K,
0.64- =11.712 1.17. £ =21.41
F, Fy
b
I —20
2 > tf
bf F,
Q,:=1.415—-0.65- . =0.705
2 O tf E 'Kc
b) Determinacion de Qa del elemento atiesado:
A, Figura 3.22
Qa_ A

g
Calculo de Fer

if £< 4.71. £ , “Ok”, “Revisar” ﬁ= 52.572 4.71- £ =113.432
Ty F, Ty F,

2
-E
Fo="""" _103.561 ksi
KL)\?
Ty
F!/
F,.:= (0.658 Fe) - F,=40.852 ksi

f=F, =40.852 ksi




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

Calculo de ancho efectivo

if £> 1.4. E,“Ok”,“Revisar” =“0Ok”
tw V £

b _4g 1.4-\/£=37.301
tw f

[E 0.38 [|E :
b.:=1.92-t,- 7 o\ =10.091 in

t

w

Calculo de area efectiva:
A=A~ (h—b,)-t,=7.523 in’
Calculo de Qa

A
Q,=—=0.94
Ag

Calculo de Q:
Q:=Q,-Q,=0.663

KL E
if[ 22 <4.71. ,“Ok”, “Revisar” | = “Ok”
Ty Q-F,
KL _ e 579 4714 |—F  —139.354
T, @iglirg 3.23
—103.561 ksi

( |

Q 0.658 Fe )oFy=28.977 ksi

$:=0.90 P,:=F,-A,=231.815 kip

¢+ P, =208.633 kip




Determine la capacidad a compresion de una columna W14x30 de EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

acero A992, con una longitud efectiva de KL:=8 ft, verifique para
todos los estados limites, si se sabe que esta sometida a una carga
muerta de Pp:=75 kip y una carga viva de P;:=100 kip

1. Propiedades del elemento
a) Propiedades Geométricas

A,=8.85 in® C, =887 in° =0.385in
T :E
I,:=29in" J:=0.38 in*
1,:=19.6 in’ byi=6.73 in
' toi=0. . d=13.8in tw=0.27in
r,:=5.73 1 7:=0.385 in
h _ 45.4 h:=45.9
Tyi= 1.49 =n ty 1 tf f =1
b=6.73i
b) Propiedades del material: b6 75—
F,:=65 ksi F,:=50 kst W 14x30
E:=29000 kst G:=11200 kst
2. Pandeo Local
Alma
| h ’ E
if (— <1.49. T “Alma no Esbelta” , “Alma Esbelta”) = “Alma Esbelta”
w Y
Aleta Caso 1 Figura 3.24
b PD = 75Kip
if - <0.56 - £ , “Aleta no Esbelta”, “Aleta Esbelta” | = “Aleta no Esbelta” PL = 100Kip
2t F, ) %
Elemento Esbelto i
3. Miembro con elemento esbelto
¢:=0.90 P,=F,-A, =
a) Determinacion de Qs,
Q=1 alma esbelta, elemento atiesado
b) Determinacion de Qa del elemento esbelto 7;;; )
A
=7,

g




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

Calculo de Fer
if E<4.71- E,“Ok”,“Revisar”
Ty F,
2
Fo="""F _68.949 ksi
KL\?
Ty

Fy

F,:= ((0.658) Fe)-Fy=36.911 ksi  fi=F,=36.911 ksi

Calculo de ancho efectivo

E
if i >1.4- \ [7 , “Ok”, “Revisar”

w

E 38 [E
b, = 1.92.tw-\/? (1— 2532 : 7):9.919 in

Calculo de area efectiva:

=“0k”  t,:=0.24 in

A,:=A,—(h—b,)-t,=8.616 in’
Calculo de Qa

Q A 0.974
a'_Ag_ .

Calculo de Q:
Q:=Q,-Q,=0.974 Figura 3.25
if KL <4.71- £ ,“Ok”, “Revisar” | = “Ok”
Ty Q-F,
7wl .E
F.:= =68.949 ksi

" (KL\?
Ty
Q-F,

F,:=Q-\0.658 " )-Fy:36.223 ksi

$:=0.90 P,:=F,-A,=320.572 kip
$-P,=288.515 kip

Verificacion con la resistencia requerida
Pu:=1.2 P,+1.6 P; =250 kip
if <Pu <¢-P,,“Ok”, “Revisar”) =“0k”
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Disefio el cordon de una cercha cuyos nudos estan distanciados a 61t
con una pareja de angulos de alas iguales (espalada-espalda). Puede
predimensionar los dangulos utilizando la tabla 4-8 del manual AISC.
la resistencia requerida es Pu:=90 kip, y los momentos flectores
se pueden despreciar, use k:=1.0, para miembros que forman parte
de estructura con celosia. La cercha se encuentra lateralmente
arriostrada cada dos nudos, como se muestra en la figura. Calcule el

numero de conectores requeridos. .

108

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

6 ft

(]

12 ft

|/

1. Propiedades del elemento —
a) Propiedades Geométricas
KL,:=6 ft KL,=12 ft
b) Propiedades del material:
F,:=65 ksi F,:=50 kst N
E:=29000 kst G:=11200 kst

2. Determinacion de la seccion (Predimengiongmiento) tabla 4-8 del
AISC. Para un Pu:=90 kip ;l = iglz %))22

¢P,,,. =127 kip PP, =99 kip

2.1 Seleccionamos una seccion 2L.3 1/2 x 3 1/2 x 3/8
Seccion L3 1/2x3 1/2 x 3/8 Seccion L3 1/2 x 3 1/2 x 3/8

A,=2.48 in’ A, :=8.87 in’
t:=0.375 in r51:=1.07 in
b:=3.5 in Ty :=1.6 in
d:=3.5 in

r,:=1.07 in

Ty :=1.07 in

r,:=0.683 in

z

3. Pandeo Local Aleta

if (% <0.45- \ ’ F£ , “Aleta no Esbelta”, “Aleta Esbelta” [ = “Aleta no Esbelta”
Y

b E

—=9.333 0.45+4/— =10.837

t Fy

Elemento sin Esbeltez
) L KLy
Verificacion de esbeltez: =90
T
yl

KL,
if | —% <200, “Ok”, “Revisar” | = “Ok”
Ty

d=3

J

Nodos con
D Arriostramiento
lateral

Sin

Figura 3.26

t=0.375in

|~—b:3.5in——|



EJEMPLO RESUELTO 2.3.1 4. Determinacion de numero de separadores, asumimos numero de

separadores n:=1

KLy . a
a:= =721 —=105.417
n+1 T,

La NSR-10 estipula que la relacion de esbeltez de la longitud de
pandeo comprendida entre puntos de arriostramiento (realacion a/rz)
es menor que al 75% de la relacion de esbeltez total del elemento
ensamblado, la seccion escogida entre conectores es correcta.

. a K y
if | —<——,“Ok”, “Aumentar separadores” | = “Ok”
0y
KL revisar
Y =134.579
Ty

5. Determinacion de numero de separadores, asumimos nimeros de
separadores n=3

KL, _

a:= =721 n:=3
n+1

2 _105.417

T2

a KL,
if| —< , “Ok”, “Aumentar separadores” | = “Ok”

r, iy
KL,
=134.579 ok!
Ty
6. Determinacion de la esbeltez modificada  Figura 3.27
KL KL, \? 2 KL \2 2
y=\/ L \/ vl 42| =138.61
Ty1 Ty1 T, Ty1 T,

7. Pandeo por flexion de miembros sin elementos esbeltos  Q:=1

KL,\* (a)? E . ;

if +|—| <4.71. ,“Ok”, “Revisar” | = “Revisar’

Ty Ty Q * Fy

2 Y
B

F, =" 926311 ksi Fop=\0.658 ") . F,=22.57 |

(104.299)*
¢:=0.90 P,:=F,,-A; =200.198 kip

8. Verificacion con la resistencia requerida

P,:=90 kip P,<¢Pn Ok




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Se tiene una columna w10x100, articulada en cada uno de sus
extremos y arriostrada como se muestra en la figura. Determine la
longitud maxima no arriostrada con respecto al eje y que se requiere
para que este eje no controle la resistencia del miembro considerando
pando por flexion

1. Propiedades del elemento
a) Propiedades Geométricas

tr=1.12in
8= 1 in & T
A,:=29.4 in? C\,:=5150 in tI:E
J:=10.9 in*
.— I
Im‘_623 m bf:: 10.3 'in . .
I .:=207 in4 d=11.lin tw=0.68in
y tp=1.12 in
r,:=4.6 in h R
—=11.6 =
i . s __i’_ﬁl
r,:=2.65 in |25 L 10.3in —|
W 10x100
b) Propiedades del material:
F,:=65 kst F,:=50 kst
E:=29000 kst G:=11200 kst

2. Pandeo Local:
Alma

/z,
if (ti <1.49. A ’FE , “Alma no Esbelta”, “Alma Esbelta”) = “Alma no Esbelta” ﬁ%{é ~
Yy

w
Figura 3.28
Aleta
by E
if <0.56 -4/— , “Aleta no Esbelta”, “Aleta Esbelta” | = “Aleta no Esbelta” f
2 © tf y —
= ——
Sin pandeo local
) ) ) 10 ft
3. Pandeo por flexion del miembro sin elemento de esbeltez

¢:=0.90 P,=F,-A, .
—

KL, =10 ft KL,,:=14 ft KL, =24 ft
L KL KL
1 _96.087 *2 —36.522 Y1 _108.679
’l"z ’I"x ’I’y
Domina relacion de esbeltez v _ 108.679
T

Y




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1
KL, E
if <4.71. = “Ok”, “Revisar” | = “Ok”
Y

Ty

KL
YL —108.679 471 4| E —113.432
Ty F,
Calculo de Fe
2
oE .
F == _=24.233 ksi
p KL,
§__ r
F..:=0.887.F,=21.495 kst
=
S ¢:=0.90 P,:=F,-A;=631.939 kip REVISAR
4. Pandeo por torsion y pandeo por flexo torsion del miembro sin
esbeltez
§ - ¢:=0.90 P,:=F.,-A,
4
Calculo usando el esfuerzo de pandeo eléstico por torsion y flexo
I torsion
2
B Gy g Cies 406 kst
il e = e §8.29
KLy12 I,+1,
KL >4.71. e
Ty F,

£y

F, .
F,:= (0.658 e)-Fy=44.16 ksi




Calcule la resitencia disponible para una W 14x120, con una EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

longitud en el eje x-x, KL,:=20 ft,y enel gje y-y, KL,:=10 ft,
y en el torsional una longitud sin arrriostrar de KL,:=10 ft, con

acero A992. Si se sabe que esta sometida a una carga muerta de
P:=380 kip y una carga viva de P :=420 kip.

1. Propiedades del elemento
a) Propiedades Geométricas

A,=35.3 in® Corm22T0 0 oy :ﬁ o
I,:=495 nt £+=0.94 in d=14.5in tw=0.59in
rpi=624 in ti= 19.3 h:=19}3
r,:=3.74 in w ——tlm
b) Propiedades del material: W 14x120
F,:=65 kst F,:=50 kst
E:=29000 ks G:=11200 kst
2. Pandeo Local:
Alma

evisar E
if|—<1.49. T “Alma no Esbelta”, “Alma Esbelta” | = “Alma no Esbelta”
Yy

w

Aleta 10 ft
b ’
if ( 5 ft <0.56 - £ , “Aleta no Esbelta” , “Aleta Esbelta” [ = “Aleta no Esbelta”
*tr Yy | | —
Sin pandeo local
10 ft
3. Pandeo por flexion del miembro sin elemento de esbeltez
¢:=0.90 P,=F,-A, 77;75
KL,=20 ft KL,=10 ft I
- KL,
=38.462 =32.086
Ty Ty

— “Ok”

KL E
T <4.71+4[—,“Ok”, “Revisar”
T F,
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EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

¥

20 ft

Calculo de Fe
2
.E .
F=—" "2 _193.484 ksi
KL, 2
Ir.’l)

Fy

F,:= (0.658 F) -F,=44.874 ksi

$:=0.90 P,:=F,+A,=(1.584-10") kip
¢+P,=(1.426-10°) kip

4. Pandeo por torsion y pandeo flexotorsion del miembro sin
esheltez
¢:=0.90 P,=F,-A,

Calculo usando el esfuerzo de pandeo elastico por torsion y flexo torsi

m-E.C, 1 .
—+G-J|- =57.885 kst

“ | KL’ o+,
KL
—<4.71 9 /£
Ty Fy
Fy
Fcr:Z (0-658 Fe)°Fy:34.83 ksi Figura 3.31
¢:090 PTL:FCT'Ag=<123'1O3> k’bp

¢+P,=(1.107-10°) kip

5. Verificacion con la resistencia requerida

P,=1.2 Pp+1.6-P;=(1.128-10%) kip

Pusd)'Pn




3.7.1

EJERCICIOS PROPUESTOS

114

=

3.1 Determinar la resistencia de disefio LRFD, si este
esta sometido a compresion, A572 F, = 60 ksi.

3.2 Determinar la resistencia de disefio LRFD, si este
esta sometido a compresion, A36 F, = 36 ksi.

N
.2 7, 7,
2 - =— -

&~

e L .
=5 3 2
w W 12x65 W 44x290

77%7/ 77 -
Figura 3.32 Figura 3.33

3.4 Determinar la resistencia de disefio LRFD, para

3.3 Determinar la resistencia de disefio LRFD, si el perfil
la siguiente columna sometida a compresion, F,=60ksi

esta sometido a compresion, A992 F, = 65 ksi..

(A913).
V777777
fa=t
<
W 14x500
WT 4x29 &
R
777 B
i 7
Figura 3.34
Figura 3.35

3.5 Determinar ¢.P,, para la siguiente columna sometida 3.6 Detemina la resistencia de disefio LRFD, para
la siguiente columna sometida a compresion, A500

a compresion, A501 (F,=36ksi)
(Fy=46ksi).

R S “r

HSS 6x4x1/8

32 ft

34 ft

10 in

%/ lin

Figura 3.36

77
Figura 3.37
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(4. MIEMBROS EN FLEXION SIMPLE

4.1 INTRODUCCION.

Para el disefio de estructuras de acero se presentan los conceptos fundamentales del disefio de miembros en flexién
o vigas: se definen este tipo de elementos estructurales, se ilustran sus principales usos en estructuras de acero; se
describe su comportamiento bdsico, se clasifican las secciones de acuerdo con sus relaciones ancho / espesor y segin
las Especificaciones AISC-2010; se indican sus modos de falla, los requisitos de disefio conforme a las especificaciones
referidas y varios ejemplos tipicos de disefio de vigas.

Los miembros en flexion son elementos estructurales de seccién prismdtica, colocados normalmente en posicién horizontal
y que soportan cargas perpendiculares al eje longitudinal (en cualquiera de sus dos sentidos) y producen preponderante-
mente solicitaciones de flexioén y cortante.

qL/2
1% “
-qL/2
(b)
qL’/8

(c)

Figura 4.1: Solicitaciones de una viga tipica con carga uniformemente distribuida. (a) Carga, (b) Cortante y (c) M. Flector.
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Generalmente se dice que las vigas son miembros que soportan cargas transversales. Se usan generalmente en posicion
horizontal y quedan sujetas a cargas por gravedad o verticales; sin embargo, existen excepciones, por ejemplo, el caso de
los cabios.

Entre los muchos tipos de vigas cabe mencionar las siguientes: viguetas, dinteles, vigas de fachada, largueros de puente y
vigas de piso. Las viguetas son vigas estrechamente separadas para soportar los pisos y techos de edificios; los dinteles se
colocan sobre aberturas en muros de mamposteria como puertas y ventanas. Las vigas de fachada soportan las paredes
exteriores de edificios y también parte de las cargas de los pisos y corredores. Se considera que la capacidad de las
vigas de acero para soportar muros de mamposteria (junto con la invencién de los elevadores) como parte de un marco
estructural, permitié la construccion de los rascacielos actuales. Los largueros de puente son las vigas en los pisos de
puentes que corren paralelas a la superficie de rodamiento, en tanto que las vigas de piso son las vigas mds grandes que en
muchos pisos de puentes corren perpendicularmente a la superficie de rodamiento y se usan para transferir las cargas del
piso, de los largueros de puente a las vigas o armaduras sustentantes. El término viga se usa en forma algo ambigua, pero
usualmente denota una viga grande a la que se conectan otras de menor tamafio. Estos y otros tipos de viga se analizan en
las siguientes secciones.

Plano de carga

Patin en compresion

Eje Y -
A

Mz .~ e - Patin en tension

= > FEjex
ad K

Eje z

Figura 4.2: Definicion esquemadtica de miembros en flexion.

4.2 USO DE MIEMBROS EN FLEXION.

La flexién es una de las acciones internas mds comunes en las estructuras de todo tipo. Generalmente se presenta en
las vigas de los sistemas de piso, pero también en las vigas y largueros de pared y de cubierta de edificios industriales
(Esguerra 2003).

Las secciones mds apropiadas para resistir flexion son las secciones “W, I’ laminadas. Para vigas sometidas a flexién
producida por cargas moderadas se utilizan perfiles estructurales laminados Gerdau Corsa, mientras que para momentos
flexionantes de gran magnitud se recurre a miembros armados fabricados con tres placas soldadas y eventualmente al uso
de vigas armadas provistas de atiesadores (Crisafulli 2011).

En la flexién simple sujeta a carga uniformemente distribuida, la carga se aplica en el plano del alma del perfil, producién-
dose asi, flexién alrededor del eje de mayor momento de inercia de la seccién transversal de la viga. La carga pasa por el
centro de cortante de la seccién, por lo que no produce torsion y las secciones planas permanecen planas después de la
flexién. En tales condiciones los esfuerzos se obtienen con las férmulas siguientes:

El problema de flexién aparentemente es muy sencillo de resolver, si no fuera por la posibilidad de que se presente el pandeo
lateral o pandeo lateral por flexo-torsién, ocasionado por la baja esbeltez de las secciones ?1? en la direccién perpendicular
al alma y por la ocurrencia de esfuerzos de compresion en uno de los patines de la seccién (patin comprimido), lo que
ocasiona un problema de inestabilidad similar al de una columna sometida a compresién axial.
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Figura 4.3: Vigas de un sistema de piso de un mezanine. Vigas de gran claro, auditorio en Irapuato, Gto. Se muestran los
atiesadores.
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En el caso de una viga, el planteamiento y la solucién del pandeo lateral por flexo- torsién es complejo, pues involucra a
la torsion, lo que da lugar a expresiones que contienen una gran cantidad de variables.

En vigas de gran peralte, aparecen problemas de pandeo local en los patines sometidos a compresion y, el alma puede
arrugarse lo que da lugar eventualmente a la necesidad de rigidizar la seccion transversal con placas denominadas
atiesadores.

4.3 SECCIONES TRANSVERSALES ESTRUCTURALES.

Como el eje de flexién de las vigas es siempre el de mayor momento de inercia (eje X- X), se requieren secciones
estructurales de mayor peralte que el de las utilizadas como columnas flexo-comprimidas. Las vigas estidn sujetas
preponderantemente a flexién uniaxial y cuando se utilizan perfiles IR se cargan en el plano de simetria que corresponde
al de menor momento de inercia (Esguerra 2003).

En la siguiente figura se muestran los perfiles de uso frecuente en vigas, siendo el mas popular los perfiles IR laminados,
ya que resisten momentos flexionantes importantes.

Las secciones armadas de seccién transversal distinta a la de los perfiles I se utilizan en vigas que soportan cargas de
gran magnitud que producen momentos flexionantes elevados y que pueden causar pandeo lateral por flexo-torsién. Las
secciones de alma abierta (armaduras) se utilizan eventualmente cuando se necesita espacio para canalizar las instalaciones
eléctricas, hidrosanitarias o de aire acondicionado a través del alma de la viga, o para cargas ligeras y grandes claros,
como las cubiertas de naves industriales.

Los perfiles W generalmente resultan las secciones mds econdmicas al usarse como vigas y han reemplazado en esta
aplicacion casi por completo a las canales y a las secciones S. Las canales se usan a veces como largueros cuando las
cargas son pequeiias y en lugares en donde se requieren patines estrechos. Estas tienen muy poca resistencia a fuerzas
laterales y requieren soporte lateral. Los perfiles W tienen un mayor porcentaje de acero concentrado en sus patines que
las vigas S, por lo que poseen mayores momentos de inercia y momentos resistentes para un mismo peso. Estos son
relativamente anchos y tienen una rigidez lateral apreciable. (El poco espacio dedicado a las vigas S en el Manual del
AISC evidencia claramente como ha disminuido su uso con respecto a afios anteriores. Hoy en dia se usan principalmente
para situaciones especiales, como cuando se requieren anchos pequefios de patines, cuando las fuerzas cortantes son muy
grandes o cuando son convenientes mayores espesores de patin en la cercania del alma por motivos de flexion lateral,
como ocurre quizas con los rieles de guia para grias o los monorrieles) Giedion y Boada (1982)
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Simetria doble, secciones W lamiando y armado.

- a[ IJ

Simetria Simetria Doble Simetria simple Simetria simple
doble seccion doble seccion simetria seccion I seccion armada
1 2C seccion X

Al a0\
\_/

simetria Simetria simple Simetria doble . - 5
doble respecto respecto al eje seccion Simetria /doble Seccion
al eje menor menor Seccion C rectangular seccion circular

HSS rectangular HSS

g armado
| y | | :|
TN -T T__ S AC I 1l :E_______!___
-z
. . ‘ . Barra
Simetria simple Simetria rectangular —
seccion T, y armado simple y Sin simetria

en T con dngulo 2L angulo circular angulos armados

Figura 4.4: Secciones transversales tipicas de miembros en flexion.

USO DE MIEMBROS EN FLEXION.

Consideremos una viga de seccion rectangular y los diagramas de esfuerzos de la Figura 4.5, para estudiar los esfuerzos
de flexion. (Para este andlisis inicial supondremos que el patin a compresion de la viga estd completamente soportado
contra el pandeo lateral. Si la viga estd sujeta a momento de flexion, el esfuerzo en cualquier punto se puede calcular con
la férmula de la flexidn:



121 4.4 USO DE MIEMBROS EN FLEXION.

(TITTT]I]1]

! 1

A% %B
ﬁﬁ”
RA 4
I

Figura 4.5: Momento respecto al eje mayor, con esfuerzo supuesto uniforme a través del ancho de la viga.

Debe recordarse que esta expresion es aplicable solamente cuando el maximo esfuerzo calculado en la viga es menor
que el limite eldstico. La férmula se basa en las hipétesis eldsticas usuales: el esfuerzo es proporcional a la deformacién
unitaria, una seccién plana antes de la flexién permanece plana después de la aplicacién de las cargas, etc. El valor I/c es
una constante para una seccién especifica y se denomina médulo de seccion (S). La férmula de la flexion puede escribirse

entonces de la manera siguiente:
M
f b — f mx — S,
Si el momento en una viga de acero dictil se incrementa mds alld del momento de fluencia, las fibras extremas que se
encontraban previamente sometidas al esfuerzo de fluencia se mantendrdn bajo este mismo esfuerzo, pero en estado de
fluencia y el momento resistente adicional necesario lo proporcionardn las fibras mds cercanas al eje neutro. Este proceso
continuard con mas y mas partes de la seccion transversal de la viga, alcanzando el esfuerzo de fluencia como se muestra
en los diagramas de esfuerzos Figura 4.6, hasta que finalmente se alcanza la distribucién plastica total mostrada en el
punto e. Observe que la variacién de deformacion del eje neutro hacia las fibras externas permanece lineal en todos estos
casos. Cuando la distribucién de esfuerzos ha alcanzado esta etapa, se dice que se ha formado una articulacién pléstica,
porque no puede resistirse en esta seccion ningiin momento adicional. Cualquier momento adicional aplicado en la seccién
causard una rotacién en la viga con poco incremento del esfuerzo Al Nageim y MacGinley (2005).
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Figura 4.6: Variacion de esfuerzos de flexion debidas a incremento de momento alrededor del eje x.

El momento pléstico es el momento que producira una plastificacion completa en una seccidn transversal del miembro
credndose ahi mismo una articulacion pldstica. La relacién del momento pldstico M, al momento de fluencia M, se
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denomina factor de forma. Los factores de forma son iguales a 1.50 en las secciones rectangulares y varian entre 1.10 y
1.20 en las secciones laminadas estdndar.
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Figura 4.7: Variacion de esfuerzos de flexién debida a incremento de momento alrededor del eje x, hasta alcanzar la
fluencia 0 momento pléstico.
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Se debe de entender que el lector debe de saber calcular e interpretar las propiedades geométricas de las secciones, con las
que trabaja el AISC - 2016. Para mayor facilidad se adjunta en la informacién magnética las tablas de AISC en Excel.

4.5 ARTICULACION PLASTICA.

La articulacién plastica en la viga simple que se muestra en la Figura 4.8. La carga mostrada que se aplica a la viga crece
en magnitud hasta que se alcanza el momento de fluencia con las fibras extremas sometidas al esfuerzo de fluencia. La
magnitud de la carga continta incrementandose y las fibras extremas empiezan a fluir. La plastificacion se extiende hacia
otras fibras fuera de la seccién de momento maximo cono se indica en la figura 4.7. La longitud en donde se presenta
esta plastificacion hacia ambos lados de la seccion considerada, depende de las condiciones de carga y de la seccién
transversal del miembro. Para una carga concentrada aplicada en el centro del claro de una viga simplemente apoyada con
seccion rectangular, la plastificacion en las fibras extremas se forma cuando la articulacién plastica se extendera sobre un
tercio del claro. En un perfil W en circunstancias similares, la fluencia se extenderd aproximadamente sobre un octavo

Aqhefrodraikous i AP DNEER SSI8sMiNe RO 0B IRICHS A2 595 I MomgRIQMdsHe Huirdn
gradusimante s usqiodas dranesashesiveran dsdysnsiases RmsAna aBsHasiORBIASISE defiexiones y para el
disefio del soporte lateral, la longitud sobre la cual se extiende la fluencia es de gran importancia. Para que se forme una
articulacion plastica, las secciones deben ser compactas. Este término se introdujo anteriormente en el capitulo 3. Ahi se
define a una seccién compacta como aquella que tiene un perfil suficientemente robusto, de modo que tenga la capacidad
de desarrollar una distribucion de esfuerzos totalmente plastificada antes de que se pandee localmente.

4.6 MODOS DE FALLA EN MIEMBROS A FLEXION
4.6.1 MODOS DE FALLA DE MIEMBROS A FLEXION

Los modos de falla en miembros a flexion se dan por plastificacién de la seccién, pandeo lateral torsional y pandeo local
(en el alma y/o aleta).
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Figura 4.8: Redistribucién de momentos flexionantes en una viga continda.
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Figura 4.9: Redistribucién de momentos flexionantes en una viga simplemente apoyada.

4.6.1.1 Fluencia o plastificacion de la seccién

El primer modo de falla representa un estado limite de la seccidn transversal del miembro en flexion. Los aceros ductiles
se pueden idealizar, antes de la zona de endurecimiento por deformacién, como un material elastico que al llegar a la
fluencia se comporta pldsticamente. Para que el material se comporte de esta manera en un miembro estructural en flexion,
es necesario que no ocurran fendmenos de inestabilidad, fractura fragil o fatiga.

4.6.1.2 Pandeo lateral torsional

El segundo modo de falla en flexién a considerar es el pandeo lateral por flexo-torsién de la viga. Es un modo de pandeo
de un miembro en flexién que incluye deflexién lateral y torsion, de ahi su nombre.

Para explicar este tipo de falla, se considera una viga libremente apoyada de longitud L sometida a un momento uniforme
M, cuyos patines estan impedidas de desplazarse lateralmente exclusivamente en los apoyos.

En estas condiciones, puede considerarse la parte comprimida de la seccién como un miembro en compresion. A medida
que aumenta el momento flexionante, la compresion en este miembro se incrementa, hasta alcanzar la carga de pandeo. Si
consideramos que la longitud de pandeo es la misma para los ejes 1-1 y 2-2 figura 4.10, el patin comprimido deberia
pandearse alrededor del eje 1-1, ya que es el de menor momento de inercia. Sin embargo, la parte en tension de la seccién
restringe ese movimiento y, por tanto, el patin comprimido se pandea alrededor del eje 2-2. Debido, nuevamente, al efecto
de la parte en tension, el pandeo del patin comprimido no se produce libremente y la seccién gira ademads de desplazarse.
Este fendmeno de inestabilidad es lo que se conoce como pandeo lateral por flexo-torsién de la viga.

Cuando se utilizan perfiles estructurales armados esbeltos en vigas, es muy probable que la falla se presente por
inestabilidad antes de que la viga desarrolle su resistencia en flexién. La forma de inestabilidad adopta la forma de pandeo
lateral acompafiado de torsién. Este tipo de falla puede ocurrir en vigas o vigas que carecen de soporte lateral adecuado,
cuando la rigidez a la flexién en el plano de la misma es muy grande con relacion a su rigidez lateral.

En efecto, en vigas o vigas que tienen una longitud considerable y poco espesor, el esfuerzo que corresponde a la falla,
es menor que el necesario para agotar la resistencia del material. Esto indica que en este caso, como en el de columnas
esbeltas, la falla se ha producido por inestabilidad del miembro.

De la analogia del miembro en compresion, es posible ver que la resistencia al pandeo lateral por flexo-torsién de una
viga depende del tipo y espaciamiento de los soportes laterales del patin comprimido de la seccién.
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Figura 4.10: Pandeo lateral torsional de vigas sometidas a flexién pura.
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sion.
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La figura 4.11, muestra que las vigas tienen tres dimensiones de pandeo, dependiendo de sus condiciones de soporte
lateral. A continuacién se describe los tipos de pandeo a los cuales estd sometido una viga segtn su longitud no soportada
o arriostrada.

a) Comportamiento plastico (Momento plastico)
Si experimentdramos con una viga compacta con soporte lateral continuo en su patin de compresion, descubririamos
que es posible cargarla hasta que alcance su momento pldstico M, en algtin punto o puntos; una carga mayor
produciria una redistribucion de momentos. En otras palabras, los momentos en esas vigas pueden alcanzar M, y
luego desarrollar una capacidad de rotacién suficiente para que se redistribuyan los momentos.

Si ensayamos ahora una vigas compactas y suministramos soporte lateral estrechamente espaciado en su patin de
compresion, encontraremos que a un podemos cargarla hasta que se alcance el momento plastico y se redistribuyan
los momentos, siempre que la separacion entre los soportes laterales no exceda un cierto valor llamado L. (El valor
de L, depende de las dimensiones de la seccidn transversal de la viga y de su esfuerzo de fluencia.) La mayoria de
las vigas fallan por plastificacién en la seccion.
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Figura 4.12: Variacién de esfuerzos de flexion debidas a incremento de momento alrededor del eje x.

b) Pandeo lateral torsional — inelastico)

Si incrementamos la distancia entre los puntos de soporte lateral o torsional atin mds, la seccién puede cargarse hasta

que algunas, pero no todas, de las fibras comprimidas estén bajo el esfuerzo F,. La seccién tendrd una capacidad de
rotacion insuficiente para permitir la redistribucion total de momentos y no se podrd efectuar un anélisis pldstico.
En otras palabras, en esta zona podemos flexionar el miembro hasta que se alcance la deformacion de fluencia en
algunos, pero no en todos, sus elementos a compresién, antes de que ocurra el pandeo. Este se denomina pandeo

Esfuerzo ultimo

ineldstico.
f
Punto superior
de fluencia
Limite Eldstico —
A
Limite //
Proporcional Punto inferior
de fluencia

€

|
|
i
|
|
|
|
|
|
i
i
i
!
B
Endurecimiento por
Pla’stzcr“ p Falla —

deformacion

FEldstico

Figura 4.13: Diagrama esfuerzo deformacioén del acero.

Conforme incrementemos la longitud no soportada lateralmente, encontraremos que el momento que la seccién

resiste disminuird, hasta que finalmente la viga falle antes de que se alcance en cualquier punto el esfuerzo de
fluencia en la seccion transversal. La longitud méxima sin soporte lateral con la que atin se puede alcanzar Fy en un
punto es el extremo del intervalo ineldstico. Se denota con L,; su valor depende de las propiedades de la seccién

transversal de la viga, del esfuerzo de fluencia del material y de los esfuerzos residuales presentes en la viga. En este
punto, tan pronto como se presente un momento que teéricamente produzca un esfuerzo de fluencia en cualquier
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parte de la viga (en realidad, es un valor menor que Fy, debido a la presencia de esfuerzos residuales), la seccion se
pandeara.

¢) Pandeo lateral torsional — elastico.)
Si la longitud no soportada lateralmente es mayor que Lr, la seccién se pandeara eldsticamente antes de que se
alcance el esfuerzo de fluencia en cualquier punto. Al aumentar esta longitud, el momento de pandeo se vuelve
cada vez mds pequefio. Al incrementar el momento en una viga tal, ésta se deflexionara transversalmente mas y mas
hasta que se alcance un valor critico para el momento (Mcr). En este punto la secci6n transversal de la viga girard
y el patin de compresion se moverd lateralmente. El momento Mcr lo proporcionan la resistencia torsional y la
resistencia al alabeo de la viga.

4.6.1.3 Pandeo local

El tercer modo de falla es el pandeo local, es un fenémeno de inestabilidad en el estado eldstico o ineldstico que afecta los
elementos planos que forman la seccion transversal de un miembro estructural (viga o columna) comprimidos en sus
planos. Produce deformaciones importantes que tienen la forma de arruga. A medida que una viga fabricada con perfiles
estructurales laminados de seccidn transversal se deforma mas alla del limite eldstico, puede ocurrir eventualmente el
pandeo local de los patines o del alma Salmon et al. (1980).

Este modo de falla afecta a vigas y columnas. Dependiendo de la relacion de esbeltez de los elementos que componen la
seccidn transversal, es posible que aquellos elementos que estdn en compresion debido a la flexién fallen por inestabilidad
local, ocasionando la falla del miembro completo Gorenc et al. (2005).

Debido a la incapacidad de la viga para mantener la forma de su seccidn transversal, su resistencia a la flexién se reducird;
el pandeo local de patines y del alma evitard que la seccidn soporte el momento plastico, durante un tiempo suficiente
para que se formen en alguna otra seccion las articulaciones pldsticas. En consecuencia, para satisfacer el requisito de la
capacidad de deformacion (rotacién adecuada bajo momento plastico), los elementos en compresion de la viga (patines)
deben tener una relacién ancho/espesor suficiente para impedir el pandeo local prematuro.
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Figura 4.14: Pandeo local de miembros en flexion.

De igual manera, para evitar el pandeo local del alma, las especificaciones de disefio estipulan relaciones peralte/espesor
del alma que deben tener los perfiles utilizados como vigas.

Cabe sefalar que la mayoria de los perfiles estructurales laminados comerciales satisfacen el requisito de relaciones
ancho/espesor patines y alma (criterio de seccién compacta). Las secciones estructurales fabricadas con placas soldadas
que no cumplan con las relaciones ancho espesor de patines pueden atiesarse localmente en la regién donde se forman
eventualmente las articulaciones plasticas.

En la siguiente figura se muestran algunas recomendaciones para lograr lo anterior.
4.6.2 FACTORES QUE INFLUYEN EN LA RESITENCIA AL PANDEO LATERAL POR FLEXO-
TORSION DE UNA VIGA

Existen varios factores que afectan la resistencia al pandeo lateral por flexo-torsion eldstico de una viga. Entre los mas
importantes pueden mencionarse los siguientes:
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Figura 4.15: Formas de rigidizar perfiles para evitar inestabilidad local.

a. Condiciones de apoyo de la viga: Influyen tanto para flexién como para torsion.

b. Soportes laterales intermedios: La presencia de soportes laterales intermedios disminuye la longitud de pandeo de
la viga, con lo que el momento critico de pandeo lateral por flexo-torsiéon aumenta.

c. Relacién de inercias: Es posible demostrar que cuando la inercia del eje de flexién es menor o igual a la inercia
del otro eje principal, el pandeo lateral por flexo-torsién no ocurre. De esta manera, para flexion respecto al eje de
menor momento de inercia, el estado limite de pandeo lateral por flexo-torsién no es aplicable.

d. Tipo de cargas aplicadas: La deduccién de la ecuacidn de resistencia nominal fue hecha para el caso de una viga
sometida a momento uniforme, que es el caso mds desfavorable, ya que todo el patin comprimido estd sometido a la
misma compresion en toda la longitud de la viga. Para casos en que el diagrama de momentos no es constante, se
puede demostrar que el momento critico de pandeo lateral por flexo-torsién es mayor.

e. Punto de aplicacion de la carga: El momento critico de pandeo lateral por flexo-torsién serd diferente dependiendo
de si la carga es aplicada en el patin superior, el centroide o el patin inferior de la seccion.

Una viga puede fallar por pandeo lateral por flexo-torsion ineldstico debido a varias causas. Si la longitud no soportada
lateralmente de la viga es menor que un determinado valor que establecen las Especificaciones AISC-2010, el momento
critico de pandeo lateral por flexo-torsion eldstico va a ser mayor que el momento de plastificacién. Por lo tanto, no ocurre
pandeo lateral por flexo-torsidn eldstico y la viga comienza a plastificarse. Al plastificarse parcialmente, la rigidez a
flexion y a la torsion se reduce, lo que puede generar el pandeo lateral por flexo-torsion de la seccion. E1 momento critico
en este caso es menor que el momento critico eldstico.

4.7 CLASIFICACION DE SECCIONES PARA PANDEO LOCAL

4.7.1 CLASIFICAC}ICN DE SECCIONES PARA PANDEO LOCAL PARA ELEMENTOS A
COMPRESION EN MIEMBROS A FLEXION

Las secciones solicitadas a flexion se clasifican como secciones compactas, no compactas o con elementos esbeltos. Una
seccion se clasifica como compacta si sus aletas se conectan continuamente al alma o las almas y la relacién ancho a
espesor no excede el limite 4, de la tabla 4.1 (TABLE B4.1b - AISC), en ninguno de sus elementos a compresion. Si la
relacién ancho a espesor excede el limite A, de la tabla 4.1, en alguno de los elementos a compresion, sin que se exceda el
limite A, de la misma tabla en ninguno de ellos, la seccidn se clasifica como seccién no compacta. Si la relacién ancho a
espesor de algdn elemento a compresion excede el limite A, de la tabla 4.1, se clasifica como una seccién con elementos
esbeltos.
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Tabla 4.1: Valores limite de la relacién ancho a espesor para elementos de miembros a compresion axial (TABLE B4.1b —
AISC)

Y Relacion Valores Limites de la Relacién ancho/espesor .
3 Descripcion del Elemento Ancho a i " Ejemplos
s
< Espesor (compactado/ no (no compactado /

compactado) esbelto)
Ly &
10 Aletas de perfiles laminados en I, Canales b E E 'T'Tt ﬁi Q n
y secciones en T - 0.38, [ — 1.0, /= ot
veecone ! F, F, C i

N A by by

1 Aletas de perfiles laminados en I, de sime-

~ |

tria doble y simple

t
E K.E T
onfi o T

t
12 | Aletas de dngulos sencillos b 0.54 E 0.91 E = b ’&t e
P K, K, %T b

13 Aleftlas de t(?dg lipf) d§ perfiles en I 'y canales b o E o E 7% ﬂtﬂ
en flexi6n sobre su eje menor P . 3 NE Q‘?

Elementos No Atiesados

Aletas de perfiles laminados en I, Canales d
14 ; E E t
i - 0.84, | — 1.03, [ —
y secciones en T : 7 F % d
15 Almas de perfiles en I de simetria doble y h E E tvll/i‘—’:I h twf h
canales n 376, | — 570, [
@ w Fv F\
e
<
3
& he h
= . [E 7 17 he
< 16 | Almas de perfiles en I de simetria simple he \r <2 570 E e 7 BN o F b
E b (054320007 =" “NEF ﬁ @
:
= Aletas de perfiles tubulares estructurales
= 17 | (PTE) y perfiles en cajon, de seccion rectan- é 1.12 E 1.40 E
gular y espesor uniforme t S F, ’ F,
18 Cubre plagas de aletas y platinas de diafrag- b E E
ma entre lineas de conectores o soldaduras T 1.12 i 1.40 7
y y

Almas de perfiles tubulares estructurales

19 | (PTE)y perfiles en cajon, de seccion rectan- b 242 E 570 E
gular t : B ’ Fy
Perfiles tubulares estructurales (PTE) de D E E
20 seccién circular - 0.07— 0.31—
S 1 F, F,
4 .
a) K. = i pero tomara menor que 0.35 ni mayor que 0.76
t
b) Fi = 0.7F, para flexion sobre el eje de menor inercia, flexion sobre el eje de mayor inercia en perfiles en I armados de alma esbelta, y

. . . . Syt
flexion sobre el eje de mayor inercia en perfiles en I armados de alma compacta o no compata con SL <0.7
C

St . . —— -
F= Fy(s—‘) > 0.5F,, para flexion sobre el eje de mayor inercia en perfiles en I armados de alma compacta o no compacta con
NS

Syt
S <0.7
¢) My : momentos de fluencia determinado con el modulo eldstico minimo de la seccién (N-mm).
Mp : momento pldstico de la seccién (N-mm).
E : modulo de elasticidad del acero (MPa).
Fy : resistencia minima especificada a la fluencia (MPa).
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4.8 DISENO DE MIEMBROS A FLEXION SIMPLE (AISC 2016).

Como se menciond, se aplica a miembros solicitados por flexién simple con respecto a uno de sus ejes principales. Esta
condicién se da cuando las cargas actian en un plano que es paralelo a uno de los ejes principales y dicho plano pasa por
el centro de corte de la seccidn o, alternativamente, cuando el miembro estd restringido contra la torsion en los puntos de
aplicacion de las cargas y en los apoyos.

4.8.1 PROVISIONES GENERALES

La resistencia de disefo a la flexion serd igual a ¢,M,, , donde para todas las provisiones de este numeral:
Requisito de resistencia M,, < ¢,M,, (LRFD)

(1) El factor se reduccion de resistencia sera:
o, =0.90

y la resistencia nominal a la flexién M, , se determinara de acuerdo con los numerales 4.8.2, a 4.8.7.

(2) Se parte de la premisa de que los puntos de apoyo de las vigas estdn restringidos contra la rotacién alrededor de su
eje longitudinal.

(3) Las expresiones bdsicas de la resistencia nominal corresponden a una condicién de momentos uniformes sobre la
longitud sin soporte lateral. Para tener en cuenta condiciones de momentos no uniformes sobre esta longitud, se
introduce el factor Cy:

Cj, = Factor de modificacién para pandeo lateral-torsional, aplicable cuando sobre el segmento de viga comprendido
entre dos puntos arriostrados se tiene un diagrama de momentos no uniforme:

12.5M i
SMnix R, <3 4.1)

C p—
b 2 SMpae + 3Ma + 4Mp +3Mc " =

Donde:
M4 = Valor absoluto del momento méaximo en el segmento comprendido entre puntos arriostrados, N - mm.

M, = Valor absoluto del momento a un cuarto de la longitud del segmento comprendido entre puntos
arriostrados, N - mm.

Mp =Valor absoluto del momento en el punto medio del segmento comprendido entre puntos arriostrados,N -
mm.

M =Valor absoluto del momento a los tres cuartos de la longitud del segmento comprendido entre puntos
arriostrados, N - mm

R, = Parametro de monosimetria de la seccion transversal

= 1.0 para miembros de doble simetria.

= 1.0 para miembros de simetria simple flexionados en curvatura simple.
=0.5+2(Iyc/Iy)? para miembros de simetrfa simple flexionados en curvatura doble.

Iy = Momento de inercia alrededor del eje principal “y ”, mm®*.

Iyc = Momento de inercia de la aleta a compresion, o de la aleta més pequefa cuando la curvatura es doble,

alrededor del eje “y”, mm®*.

En general se permite suponer conservadoramente un valor de C, = 1.0 . En voladizos con el extremo libre
sin arriostrar, C, = 1.0 .

Para miembros de simetria doble sin cargas transversales entre los puntos arriostrados, la EC. 4.1, resulta en
un valor de 1.0 para momentos de extremo de igual magnitud y sentido contrario (diagrama de momentos
uniforme), de 2.27 para momentos de extremo de igual magnitud y sentido (doble curvatura) y de 1.67
cuando el momento es nulo en uno de los extremos.
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5
K
//

Influencia de Cb

<

Momento nominal,
Mn

I I,

Lp Lr
Figura 4.16: Factor de modificacién para pandeo lateral-torsional - gradiente de momento.

(4) En miembros de simetria simple flexionados en curvatura doble, se debera evaluar la resistencia al pandeo lateral-
torsional para ambas aletas. La resistencia de disefio a la flexion debera ser mayor o igual que la maxima solicitacién
a flexién que produzca esfuerzos de compresion en la aleta bajo consideracion.

4.8.2 MIEMBROS DE SECCI()N’ COMPACTA EN | CON SIMETRIA DOBLE Y CANALES,
SOLICITADOS POR FLEXION ALREDEDOR DE SU EJE MAYOR

Este numeral se aplica a miembros de seccién en I de simetria doble y canales flexionados alrededor de su eje mayor, con

alma compacta y aletas compactas segtin se definen en el numeral 3.4.1.

La resistencia nominal a la flexién M,,, se tomara como el menor entre los valores obtenidos para los estados limites de
plastificacién de la seccién (momento pléstico) y pandeo lateral-torsional.

4.8.2.1 Plastificacion de la seccion (Momento Plastico)

M, =M, =FZ, 4.2)

Donde:
F, = esfuerzo de fluencia minimo especificado para el tipo de acero usado, Ksi (MPa)
Z, = modulo pldstico de la seccién alrededor del eje x, mm?>

4.8.2.2 Pandeo Lateral - Torsional
a) Cuando L, <L, , no se aplica el estado limite de pandeo lateral—torsional.
b) Cuando L, <L, <L,

Ly—L
M, = Cy |M, — (M, —0.75F,S,) (Lb — L”)} <M, 4.3)
r P

¢) Cuando Ly > L,
My, = FepSx < Mp 4.4)

Donde:
L, = longitud comprendida entre dos puntos que estdn arriostrados ya sea contra el desplazamiento
lateral de la aleta a compresion o contra la torsidn de la seccidn transversal, mm

Cym’E JC [(Ly\?
Fop= 22 \/1 +0.078 (b> 4.5)
(Lb/rm) Sxho \ s

Donde:



E = modulo de elasticidad del acero =200.000 M Pa

J = constante torsional, mm?*

Sy = modulo eléstico de seccién alrededor del eje x, mm
h, = distancia entre centroides de aletas,mm.

3

El término radical de la Ec. 4.5, puede tomarse conservadoramente igual a 1.0. Los limites de longitud L, y L,

se calculan como sigue:
E
L, =1.76ry, /Fy (4.6)

2 2
E JC JC 0.7F,
F., =195 6.76 —=2 4.7
cr "50.7F, th0+\/<th0) + ( E ) S
Donde:
,C,
= 4.8
Its Sx ( )

y el factor C se determina como sigue:

(a) Para perfiles en I de doble simetria:

c=1 4.9)
(b) Para canales:
ho [
C=—4/= 4.10
>\ e, (4.10)
2
Para secciones en I de simetria doble, con aletas rectangulares, C,, = b Z" y asf la férmula F.2.6.2-7 se convierte
en:
Lh
2 o
V= 25,

115, puede aproximarse de manera conservadora al radio de giro de la seccién conformada por la aleta a
compresién mds un sexto del alma:

by

hty
12 (1+—6b’f,f)

Tts =
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Hath M,=C [M M M)(ﬂ)‘su
n=Cp |Mp= My, =M, — P
=M 1 b=l
- i
2 | Cym ES/
g b
£ i M,= +0.078 ( )
: /o
L-N0Y ) S —— iy~ s
s | ]
] | |
: ] I
| I
| 1
L, L

Longitud no soportada, L,

Figura 4.17: Curva de momento resistente nominal - longitud no soportada (arriostrada) lateralmente.

4.8.3 MIEMBROS DE SECCION EN | CON SIMETRIA DOBLE CON ALMA COMPACTA Y

ALETAS NO COMPACTAS O ESBELTAS SOLICITADOS POR FLEXION ALREDEDOR DE
SU EJE MAYOR

Este numeral se aplica a miembro de seccion en I con simetria doble, solicitados por flexion alrededor de su eje mayor,
con alma compacta y aletas no compactas o esbeltas segin las definiciones del numeral 3.4.1.1, para flexion.

La resistencia nominal a la flexién M, serd el menor entre los valores obtenidos para los estados limites de pandeo lateral
- torsional y pandeo local de la aleta a compresion.

4.8.3.1 Pandeo lateral - torsional
para pandeo lateral - torsional se deben aplicar las provisiones del numeral 4.8.2.2.

4.8.3.2 Pandeo local de la aleta a compresion
a) Para secciones con aletas no compactas

A—A

M, = |M,— (M, —0.7F,S,) (l)ffﬂ (4.11)

rf — 'pf
b) Para secciones con aletas esbeltas
0.90K.S.
M, = T” (4.12)
Donde:

_ by
2

Ay, Limite de esbeltez para una aleta compacta, tabla 4.1

A+, Limite de esbeltez para una aleta no compacta, tabla 4.1

. = —————, pero se tomard menor que 0.35 ni mayor que 0.76.

(h/tw)

h = distancia definida en el numeral 3.4.2.3, mm
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Momento Nominal, M,

Mr
|
|
(Plastico) (Ineléstico) | (Etastico,
Seccion seccién | Seccién
compacto no compacto | esbelta
;\'fp }"fr

Relacion de esbeltez, )\ :i;

Figura 4.18: Resumen para miembros de seccién compacta en I con alma compacta y aletas no compactas..
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4.8.4 OTROS MIEMBROS DE SECCION EN | CON ALMA COMPACTA O NO COMPACTA,

SOLICITADOS POR FLEXION ALREDEDOR DE SU EJE MAYOR

Este numeral se aplica a: a) miembros de seccion en I de simetria doble con alma no compacta, solicitados por flexién
alrededor de su eje mayor; y (b) miembros de seccién en I de simetria a simple, con alma compacta o no compacta segtin
se define en el numeral 3.4.1, y conectada a las aletas por sus lineas medias, solicitados por flexion alrededor se su eje

mayor.

Los miembros de seccion en I a los cuales es aplicable esa seccion pueden disefiarse conservadoramente usando el numeral

4.8.5.

La resistencia nominal a la flexién M,,, se tomard como el menor valor entre los obtenidos para los estados limites de
fluencia en la aleta a compresién, pandeo lateral-torsional, pandeo local en la aleta a compresion y fluencia en la aleta a

tension.

4.8.4.1 Fluencia en la aleta a compresion

My, = RpeMye = RpeFy S

4.8.4.2 Pandeo lateral - torsional
a) Cuando L, <L, , no se aplica el estado limite de pandeo lateral—torsional.

b) Cuando L, <L, <L,

_ Ly—L,
M, =Cp |RpcMp, — (RpeM), — 0.75F1.Sy.) 7 7 < RpeMyc
r —Lp

¢) Cuando Ly > L,

My, = FSx < RpcMyc

Donde
Mvc = Fnyc
C,m’E JC (Lb)
Fop=——4/140.078—— [ —
¢ (Lb/rl)2 \/ Scho \ 715

Ly /Iy <,J se tomard igual a cero

(4.13)

4.14)

(4.15)

(4.16)

4.17)
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Donde:
I, = Momento de inercia de la aleta a compresion con respect al eje y, mm®*.
El esfuerzo Fj, se determina como sigue:

Para Sy /Sy > 0.7

F. =0.7F, (4.18)
Para Sy /Sy < 0.7
o Su
FL=F2 <05F (4.19)
SXC

El limite de la longitud no arriostrada para el estado limite de fluencia en la aleta a compresion Ly, es:

E
Ly =1.1ry 5 (4.20)
y

El limite de la longitud no arriostrada para el estado limite de pandeo lateral - torsional en el rango ineldstico

L,,es:
E | JC JC \? F\?
L, =195r,— 6.76 | — 4.21
" 5 FL chho 1 (chh()) N ( E ) ( )

El factor de plastificacion del alma R, se calcula como sigue:

Cuando I, /Iy > 0.23

h
1) Para t—c < Apw

w

M
Rpe = 2 422
=M, (4.22)
he
) Para — >4,
ty
M M A=A M
me= e (e ) () < *23)
yc yc T™W [7W yc
Cuando /Iy <0.23
Rpe=1.0

Donde:
M, = F,Z; < 1.65.F,

Sy, Sxe Mddulo elastico de la seccién referido a las aletas a tensién y a compresion, respectivamente, mn.

he
A=—
Ty
Apw = A, = Limite de esbeltez par un alma compacta, tabla 4.1.

Arw = A, = Limite de esbeltez par un alma no compacta, tabla 4.1.
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h. = para perfiles laminados, dos veces la distancia entre el centroide de la seccién y la cara interna de la
aleta a compresién menos el filete o radio de la esquina; para perfiles armados, dos veces la distancia desde el
centroide de la seccion hasta la linea mas préxima de pernos en la aleta a compresion, o hasta la cara interior
de la aleta a compresion cuando se usa soldadura, mm.

El radio de giro efectivo para pandeo lateral - torsional r;, se calcula como sigue:
i) Para secciones en I con su aleta a compresion de seccion rectangular:

by
= : 5 4.24)
h, 1 h
12 —+-a,—
\/ ( 4 T hod>
Donde:
hety,
a,, = (4.25)
v bfctf;

b . = ancho de la aleta a compresion, mm.
ts; = Espesor de la aleta a compresion, mm .

ii) Para secciones en I con canales o cubreplacas sobrepuestas a la aleta a compresion:

r; = Radio de giro alrededor del eje “y” de los componentes de la aleta a compresion por flexién mas un
tercio de la zona del alma que trabaja a compresién cuando se aplica inicamente un momento flector
alrededor del eje mayor, mm .

a,, = Relacion entre el doble del area de la zona del alma que trabaja a compresién cuando se aplica
unicamente un momento flector alrededor del eje mayor y el drea de los componentes de la aleta a
compresion.

Para secciones en I con aleta a compresion rectangular, r, puede aproximarse de manera conservadora como
el radio de giro de la seccién conformada por la aleta a compresién mas un tercio de la zona del alma a
compresion, esto es:

bye

1
12 (1 51 661w)

4.8.4.3 Pandeo local de la aleta a compresion
(a) Para secciones con aletas compactas, no se aplica el estado limite de pandeo local.

Iy =

(b) Para secciones con aletas no compactas.

A—A
M, = {R,,CM,, — (RpeM,, — Fi.Sy) <l£’">} (4.26)
rf — pf
(c) Para secciones con aletas esbeltas
0.90EK .Sy
= 3 coxe 4.27)

Donde:
Fp, se define en las Ec. 4.18 y Ec. 4.19.
Ryc, es el factor de plastificacién de alma, determinado por las Ec. 4.22 y Ec. 4.23.

4
K. =
Vhite
by
o 2t f.
l,, f= l,,, limite de esbeltez para una aleta compacta, tabla 4.1.
Arf = Ay, limite de esbeltez para una aleta no compacta, tabla 4.1.

, pero no se tomard menor que 0.35 ni mayor que 0.76.
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4.8.4.4 Fluencia de la aleta a tension
(a) Para S,; > Sy, no se aplica el estado limite de fluencia de la aleta a tension.

(b) Para Sy < Sy

M, = Ry My, (4.28)
Donde:
Myt = Fnyt
El factor de plastificacién del alma correspondiente al estado limite de fluencia de la aleta a tensién R, se calcula
como sigue:
h
(i) Para — < A,,:
w
M
Ry ==L (4.29)
pt My,
. he
(ii) Para — > A,
by
M M A=A M
e [ (M) ()| < 2 )
be |:Mt M, vt lrw - )va M yt
Donde:
A=l

ty
l,,w = l,, = limite de esbeltez para un alma compacta, tabla 4.1.

A»w = A, = limite de esbeltez para un alma no compacta, tabla 4.1.

4.8.5 MIEMBROS DE SECCION EN I CON SIMETRIA DOBLE O SIMPLE, CON ALMA
ESBELTA, SOLICITADOS POR FLEXION ALREDEDOR DE SU EJE MAYOR

Este numeral se aplica a miembros de seccion en I de simetria doble o simetria simple, con alma esbelta segin se define
en el numeral 3.4.1.1, y conectada a las aletas por sus lineas medias, solicitados por flexién alrededor de su eje mayor.

La resistencia nominal a la flexién M,,, se tomara como el menor valor entre los obtenidos para los estados limites de
fluencia de la aleta a compresién, pandeo lateral-torsional, pandeo local de la aleta a compresion y fluencia de la aleta a
tension.

4.8.5.1 Fluencia de la aleta a compresion

My, = RpgF,Sy 4.31)

4.8.5.2 Pandeo lateral-torsional

M, =Rl Sxe (4.32)

(a) Cuando L; < L), no se aplica el estado limite de pandeo lateral-torsional.
(b) Cuando L, < Lj <L,.

Fo =G, [F - (03F,) (L”_f”ﬂ <F, (433)

(c) Cuando L, > L,.

Cypi’E
Fcr = P 5 >
(Lp/11)

(4.34)
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Donde:
L, se calcula segtin la Ec. 4.20.

E
Ly=mry | —— 4.
=\ 070y (4.35)
a, he E
Rpg=1——— 2 [ _57/2) <10 436
Ps 1200 + 1300a,, (tw Fy> (4.36)

(Factor de reduccion de la resistencia a flexion).
ay, se define por la Ec. 4.25, pero no debe exceder de 10, y

ry es el radio de giro efectivo para pandeo lateral segtn se define en el numeral 4.8.4.

My = RpgFySee
L, —L,
= : My, = CyRpgSxc |F, — (03F) L-1L < RpgSicF
] :
S 1
£ '
g I
S i Cy?ERy,
2 I I = < Rpy S«cF.
Lp/T2)? ad y
O Rygl0TFS) b= == === bommmmm e ' Ln/TD
< 1 1
g | :
S ] ]
= L, L,

Longitud no arriostrada, L,

Figura 4.19: Resumen miembros de seccion en i con simetria doble o simple, con alma esbelta.

4.8.5.3 Pandeo local de la aleta a compresion

My, = RpoForSy (4.37)

(a) Para secciones con aletas compactas no se aplica el estado limite de pandeo local de la aleta a compresion.
(b) Para secciones con aletas no compactas

Ap—A
F., = [Fy —(0.3F,) ( - A}’:)] (4.38)
(c) Para secciones con aletas esbeltas
0.9EK,
Fo=——7— (4.39)
(b /2up)?
Donde
K. = \/TT pero no se tomard menor que 0.35 ni mayor que 0.76
by
b
A=-L.
2tf

l[, = l,,, limite de esbeltez para una aleta compacta, tabla 4.1.
Arf = Ay, limite de esbeltez para una aleta no compacta, tabla 4.1.
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A, - lp
s Rpg Fer Sxe | My, = Rpg Sxc [F;' - (0'3F,'V) (lr _ Ap)l
k- l
E : 09EK.R,, S,
g : - ( C pg)zxc
be /2t
) 7 . F15f
s Ryg (O.TF,S,) i .
g ! 1
5 | |
= Ap A

Esbeltez de la seccién, A

Figura 4.20: Resumen miembros de seccién en I con simetria doble o simple, con alma esbelta ? pandeo local de la aleta a
compresion

4.8.5.4 Fluencia de la aleta a tension
(a) Para Sy; > Sy, no se aplica el estado limite de fluencia de la aleta a tension.

(b) Para Sy, < Sy

My =FSy (4.40)

4.8.6 MIEMBROS DE SECCION EN | Y CANALES SOLICITADOS POR FLEXION ALREDEDOR
DE SU EJE MENOR

Este numeral se aplica a miembros de seccidn en I y canales solicitados por flexién alrededor de su eje menor.

La resistencia nominal a la flexién M,,, se tomard como el menor valor entre los obtenidos para los estados limites de
plastificacién de la seccién (momento pléstico) y pandeo local de la aleta.

4.8.6.1 Plastificacion de la seccion (momento pldstico)

M, =M, = F,Z, < 1.6F,S, (4.41)

4.8.6.1 Pandeo local de la aleta
(a) Para secciones con aletas compactas no se aplica el estado limite de pandeo local de la aleta a compresion.

(b) Para secciones con aletas no compactas

A— A17f
M, = |M,—(M,—0.7ES,) | ——— (4.42)
Ar = Apf
(c) Para secciones con aletas esbeltas.
M, = F.S, (4.43)
Donde:
0.69E
Fo = (4.44)
T (by/1y)?
b
r=-L
Iy

Apf = Ay, limite de esbeltez para una aleta compacta, tabla 4.1.
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E
A =/ —, limite de esbeltez para almas no compacta, tabla 4.1.
F,

b = para aletas de perfiles en I, la mitad del ancho total de la aleta by; para aletas de canales, el ancho
total de la aleta, mm.

ty= espesor de la aleta, mm.

Sy=modulo de seccidn eléstico respecto al eje y, mm?>. Para una canal se tomara como el médulo de
seccién minimo.

4.8.7 DIMENSIONAMIENTO DE VIGAS

4.8.6.1 Reduccion de la resistencia para miembros con agujeros en la aleta a
tension

Este numeral se aplica a perfiles laminados o armados y a vigas con cubreplacas, que tengan perforaciones y sean

dimensionados con base en la resistencia a la flexién de la seccién bruta.

Ademés de los estados limites especificados en otras secciones de este numeral, la evaluacion de la resistencia nominal a
la flexién M,,, considerard el estado limite de rotura por tension de la aleta a tension.
(a) Para F,Af, > Y;FyAr,, 1o se aplica el estado limite de rotura por tensién.

(b) Para F,Ar, <Y;FyAy,, latesistencia nominal a la flexién M, en una seccién que contenga agujeros en la aleta a
tension, no se tomard mayor que:

o FuAfn

M, = S (4.45)

Afg "
Donde:

mm2.

Ayn= drea neta de la aleta a tension, calculada de acuerdo con los requisitos del numeral F.2.2.4.3.2,
mm2.

Y, = 1.0 para F,, /F, > 0.8.

= 1.1 en caso contrario.

4.8.6.1 Limites para el dimensionamiento de miembros de seccion en |
Los miembros de seccion en I de simetria simple deberan satisfacer el siguiente limite:

L
0.10 > ¢ > 090 (4.46)
:

Los miembros de seccion en I con almas esbeltas deberdn satisfacer ademads los siguientes limites:

(a) Paraa/h>1.5
<h) _ 1o, E (4.47)
by mdx F}

h AO0E
<> _ 040 (4.48)
by mdx F}

(b) Paraa/h > 1.5

Donde:
a = distancia libre entre rigidizadores transversales, mm.
En vigas no rigidizadas h/t,, no debe exceder de 260. La relacién del drea del alma al 4rea de la aleta a
compresioén no debe exceder de 10.
La tabla 4.2, sirve como guia para determinar el numeral apropiado a ser aplicado para cada caso.
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Tabla 4.2: Seleccién de los numerales aplicables para el disefio a Flexiéon (TABLE USER NOTE F1.1 — AISC)

4.8 DISENO DE MIEMBROS A FLEXION SIMPLE (AISC 2016).

Nur‘neral Seccién Transversal Esbeltez de la aleta Esbeltez de la alma Estados Limites
Aplicable
482 —— C C F, PLT
I
4.8.3 — NC,E C PLT, PLA
I
484 — N C,NC,E NC F, PLT, PLA, FAT
4.8.5 — N C,NC,E E F, PLT, PLA, FAT
4.8.6 | | C,NC,E N/A F, PLA
4.8.7 B C,NC,E C,NC F, PLA, PLa
4.8.8 e N/A N/A F, PL
4.8.9 C,NC,E N/A F, PLT, PLA
48.10 | A N/A N/A F, PLT, PLAL
4.8.11 I N/A N/A F, PLT
4.8.12 Formas no Simétricas N/A N/A Todos !OS. Estados
Limites
Nomenclatura:
PF = Pandeo por Flexion
PT = Pandeo por Torsion
PFT = Pandeo por Flexo-Torsion
PL = Pandeo local
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4.9 EJERCICIOS RESUELTOS

EJEMPLO RESUELTO 2.3.1
Determinar el momento plastico de una viga cuya seccion transversal se

| win muestra en la figura, el material de la viga es un Acero A992
[
1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades Geométricas
7in L:=T71in t:=0.75 in
h:=L—1t=6.25 in b:=14 in
1L i t,=0.75 in tp:=0.75 in
! ! 7.51in
0.75in

055 1.2 Propiedades del material

@ F,:=50 kst F,:=65 ksi
2. Determinacion de Momentos

a) Calculo en el rango elastico: Area del elemento

A:=2:het,+b-t; A=19.875 in”

Centro de gravedad respecto a "y"

2+het,- t+% +b-t-(é)
= =2.026 in
A
Momento de inercia del elemento
b+ h 2 bt d)?
Ii=2."2 +2-tw'h-(5+t—y) + +b-t~(y—5) =82.173 in’

Distancia a la fibra mas lejana H:=T1in c:i=H—y=4.974 in

IZ'
Modulo de seccion elastica S, :=— S,=16.52 in®
c
Momento Resistente M,:=F,-S, M, =68.834 kip - ft

b) Calculo en el rango pléstico: Eje neutro plastico

b

—):6.625 in  Zy=2-het,-

Y= 241,

h
—+y,—h
> Y

+b-%-—-2:34.781 in’®

Momento Plastico M, :=F,-Z M, =144.922 kip - ft




Disefie la viga mostrada en la figura, para un acero A992, Segtin la EJEMPLO RESUELTO 1.5.2.2

recomendaciones del AISC

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades Material

Fy :=50 ksi F,:=65 ksi FE:=29000 kst
WD=0.25 kip/ft

. . WL=0.045 kip/ft
2. Carga ultima y momento ultimo P

ki ki
Wpi=0.25 ~ 2. W,:=0.045 2 Y
ft It ,
k’b ! 50 ft 1
Wui=1.2-Wp+1.6 W,=0.372 f—f L:=50 ft @)
Wu-L? .
Mu=""2""_ _116.25 kip- ft
3. Condiciones de diseiio
4. Deflexion maxima
L L
<= A:=——=1.667 in
360 360
L] L] 4 L] L] 4 (d)
g el p=2 WUl 089 398 in!
384-FE-1 384-E-A Figura 4.21
Tabla 3-3 del AISC
Table 3-3 (continued)
W Shapes I
Selection by I, X
I, | I I,
Shape — Shape Shape Shape
in. in* in¥ int
W21=101 2420 | W21x57 170 W16:40 518 W10:26 144
W12:2300 2420 W1B=71 1m
Widx193 2400 W1B:<35 510 Wiz<19 130
W21:55 1140 Widxd48 484 WEx35 127
W24:-84 2370 W77 110 W12x58 475 Wi0=22 118
WiBx119 2100 W00 1110 WHOxTT 455 W31 10
W14x176 2140 W1Bx65 1070 W36 448
Wi12=210 2140 W12x120 1070 Wid=43 428 W12:<16 103
W14x80 849 Wi2x53 425 Wa=28 98.0




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1
Deflexién maxima I,:=11100 in*
Table 3-2 (continued)
Z W Shapes F, = 50 ksi
X Selection by Z,
) z Mo 2 Gy My “Uﬂgl hyMy BF L, L I Varl 2y | OV
Shape | kip-fit | kip-fi | kip-ft | kip-fi | kips | kips y * | kips | kips
in? | ASD | LRFD | ASD [LRFD | ASD [LRFD| # | ft | in* | ASD | LRFD
W2468 | 177 | 442 | 664 | 269 | 404 | 141 | 212 | 661 | 184 | 1830 | 197 | 285
Wi6x80 | 175 | 437 | g56 | 271 | 407 | 774 | 116 | B0 | 302 | 1300 | 176 | 264
Widx9g' | 173 | 430 | 646 | 274 | 412 | 488 | 735 | 135 | 453 | 1110 | 137 | 206
war73a | 172 | 429 | 645 | 264 | 306 | 129 | 19.4 | 638 | 192 | 1600 | 193 | 290
W12<106 | 164 | 408 | 615 | 253 | 381 | 393 | 590 | 110 | 507 | 933 | 157 | 236
WiB<76 | 163 | 407 | 611 | 255 | 383 | 840 | 128 | 822 | 271 | 1330 | 155 | 232
W21<68 | 160 | 399 | 600 | 245 | 388 | 125 | 188 | 6.36 | 187 | 1480 | 182 | 273
Wid=a0' | 157 | 382 | 573 | 250 | 375- | 480 | 722 | 152 | 426 | 999 | 123 | 185
W2ax62 | 153 | 382 | 574 | 228 | 344 | 16.0 | 241 | 487 | 144 | 1550 | 204 | 306
wiex7? | 150 | 374 | 563 | 234 | 352 | 734 | 110 | 872 | 278 | 1110 | 150 | 205
Wi96 | 147 | 367 | 551 344 | 387 | 581 | 109 | 466 | 833 | 140 | 210
WIDx112 | 147 | 367 | 551 331 | 268 | 402 | 947 | 643 | 76| 172 | 257
WiBx71 | 146 | 384 | 548 | 222 | 333 | 105 | 157 | 600 [ 196 [ 1170 | 183 | 274
Z,:=150 in® ¢Mn =563 kip - ft
6. Plastificacion de la seccion (Momento Plastico)
Mp:=F,-Z, Mp:=635 kip - feeura4.22
7. Pandeo lateral - torsional
De la tabla 3-3 del AISC los valores comprendidos a Lp y Lr
Table 3-2 (continued)
2 : W Shapes F, = 50 ksi
X Selection by Z,
) z '"pan ‘i”n "q-r’ngl My BF "'; L ! rag’!]r vaﬁ,
Shape * | kip-ft | kip-ft | kip-ft | kip-t | kips | kips ' ¥ | kips | kips
in? | ASD | LRFD | ASD | LRFD | ASD | LRFD | ft ft | in* | ASD | LRFD
W24<B8 | 177 | 442 | 664 | 209 | 404 | 141 | 202 | 661 | 188 | 1830 | 187 | 208
WiexB9 | 175 | 437 | 656 | 271 | 407 | 7.74 | 116 | BAD | 302 | 1300 | 176 | 264
Widxse' | 173 | 430 | 646 | 274 | 412 | 489 | 7.35 | 135 | 453 | 1110 | 137 | 206
Watk73 | 172 | 420 | 645 | 264 | 306 | 129 | 19.4 | 639 | 192 | 1600 | 193 | 200
Wi2x106 | 164 | 408 | 615 | 253 | 381 | 383 | 580 | 110 | 507 | 933 | 157 | 236
Wigx76 | 163 | 407 | 611 | 255 | 383 | 849 | 128 | 922 | 27.1 | 1330 | 155 | =232




W21:68 160 | 399 | 60O | 245 | 368 125 | 188 | 636 | 187 | 1480 | 182 | 273
W1dxap' 157 | 382 | 573 | 250 | 375-| 480 | 722 | 152 | 426 | 999 | 123 | 185
W24x62 153 | 382 | 574 | 220 | 344 | 160 | 241 | 487 | 144 | 1550 | 204 | 306
W1B=7T 150 | 374 | 563 | 234 | 352 | 734 | 110 | B72 | 27E | 110 | 150 | 225
Wi12:06 147 | 367 | 551 | 220 | 344 | 387 | 581 | 109 | 466 | B33 | 140 | 210
W10x112 | 147 | 367 | 551 | 220 | 331 | 268 | 402 | 947 | 643 | TI6 | 172 | 257
w1871 146 | 364 | 548 333 | 105 | 157 | 6.00 | 196 | 1170 | 183 | 274

Lp:=8.72 ft  Lr:=27.8 ft Lb:=§:16.667 ft

Se cumple que
Lp<Lb<Lr 8.72 ft<16.17<27.8

factor de modificacion para pandeo lateral - torsional, se tomara en
propuesto por el AISC

Table 3-1
Values for C, for Simply Supported Beams

Lateral Bracing
Load Along Span Co

None F:I:q‘ -
At midpoint Pﬂ,ﬂ—m;?l

| 1117
RERNRRIN At third points i
At quarter
points 152 06 108 1852
At fifth points
Cb:=1.01 Sx:=134 in?® Para la seccion W16x77

Mn:=Cb- Mp—<Mp—O70-Fy-Sw)-(%)]
r—Lp

Mn=|1.681-10" | kip- ft

$:=0.90

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Figura 4.23

Mn=|1.681-10"] ft-kip ¢+Mn=[1.513-10" ] kip- ft




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1 . . .,
Determine el momento nominal para la seccién mostrada en la figura

de una W8x10, con acero A992

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas

bp:=3.94 in i=0.45
t4:=0.205 in b
WD=0.07 kip/ft r,:=0.841 in t,=0.17 in
WL=0.025 kip/ft Y G 4
C,:=30.9 in J:=0.043 in
S,=7.81in’ I:=2.09 in*
Y Z,:=8.87in’ h,:=17.69 in
> W8x10
l 301t 2.3 Propiedades del material
F,:=50 kst F,:=65 ksi E:=29000 ks:
2. Carga ultima y momento ultimo
W,=0.07 P W, =0.025 P
ft It
kip
Wu:=1.2-Wp+1.6 WL:0.124f—t L:=30j
.L?
Muzzwuiz 13.95 kip - ft
3. Pandeo Local
r=0.205in a. Aletas
T — :’; Figur 4
by E
Ai=——=9.61 Api=0.38+4/— =9.152
2.t F,
d=7.89in tw=0.17in
Ai=1- \ ’FE =24.083 Ap<A<LA, Aleta no compx
y
1 ) q .
- br—3.94in ] 4. Longitud no arriostrada
W8x10 L E
Ly,:=—=10 ft L,=1.76-7,4[—=2.971 ft
3 i
C:=1 Para perfiles en I de doble simetria
V I.C, .
Tii=\|————=1.014 in
€T
E

L,.:=1.957;-

. .C\2 0.7-F,\*
TC [ 1676 Y
S, +h, S, +h, E

0.7-F,




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

L,=8.567 ft

5. Miembros de seccion en I con simetria doble, con alma
compacta y aletas no compactas, solicitados por flexion
a. Plastificacion de la seccion (Momento plastico)

M,:=F,-Z, M, =36.958 kip- ft

b. Pandeo lateral torsional

L,>L, 10 ft>8.55 ft Cy=1 ¢:=0.90
Mn=Fcr.Sx
C '7.‘-2 'E . L 1 )
Fer=22"" "% |1 yo.078. ¢ [ 28] = (9.694-10%) L kp
L,\? Syeh, 74 m ft
Tts
Table 3-1
Values for C, for Simply Supported Beams
Lateral Bracing
Load Along Span Co
None FDE;E:q
At midpoint ] ™ Figura 4.25
RAREREN At third points T R TRy
At quarter :
At fifth points FMQ;{
¢:=0.90 Mmn:=Fcr-S,=13.355 kip - ft

C. Pandeo local de la aleta a compresion: Para secciones con aletas no compactas

A=), _

Mn:=|M,—(M,—0.7-F,.S,) WY =36.523 kip - ft
p

Mn=36.523 kip-ft  ¢:=0.90 ¢+ Mn=32.871 kip - ft

Domina pandeo lateral torsional dMn =16.117 kip- ft




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

=% in
e

: 1.
8 in tw=7 in

R
f——br=26 in—|

Determine la resistencia de disefio para la viga armada, con una
longitud de L:=100 fty arriostrada a cada Lb:=20 ft, asumir
Cb:=1.0 y un acero A36

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades Geométricas

bf:= 26 in h:=48 in

7. .
lyi=—1n t,i=—1n

Aji=bpetpe24het, =575 in’

byt h t;\® t,-h®
I,:=2- fof +2ebpetpe _+_f + :(2.948-10"
1 2 2 12
tpeb,”  het)’
I=2.11 4 =(2.563-10%) in
12 12
t i h
f f
Yelastico = =
A!]
h+2.t I
c::Tf=24.875 in  S,=-—2=(1.185-10%) in®
C
A
g
__bf.tf Fi 4.26
Yplastico ‘=t—=24 m e
h t h h .
Zy=2+bpetpe | —+—L| 42,0 —+—=(1.256-10%) in®
2 2 4
1, _
ryi=A[——=6.677 in
Ag
1.2 Propiedades del material
F,:=36 kst F,:=58 kst E:=29000 kst

2. Pandeo Local

by E
=14.857 Api=0.38+4/—=10.785
2 O tf Fy




149 4.9 EJERCICIOS RESUELTOS

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Kc:=if (Kc<0.35,0.35,Kc)=0.35

E-K
A.:=0.95 € ~15.952 Ap<A<A, Aleta no compacta
y
Alma
E E

)\::£:192 Api=3.76+4[— =106.717 A i=5.70+4/— =161.779

tw F, F,
A>, Alma Esbelta

3. Miembro de seccion en I con simetria doble o simple, con alma esbelta

a). Fluencia de aleta a compresion
4

in h-t, a,, h E
Mn=R,,-F,-S,. Q= =0.527 R, :=1— ——5.TeA|—
byt 1200+300-a,, |, F,

Mn:=R,,-F,S,=3513.544 kip- ft

b). Pandeo lateral torsional

L.875 in E b
Mn=R,,-Fcr-Sz L,=¢r «\|——— Tpi= v =7.187 in
0.70-F, 1
12+

14— a,
6
= ¢:=0.9 =
Li=¢er;+|A\|————|=18.285 ft  L,:=1.1-r;+4/— =18.698 ft
0.70-F, 18 Figura 4.27
L,—L, _
L,<L,<L, L,:=20 ft F,:=Cb.(F,—0.3-F,) —— | =—79.446 ksi
r p

Mn:=R,,,+F,+S,=-1.525-10° L-ksi

¢) Pandeo local de la aleta a compresion
Para secciones con aletas compactas

A=A
F.,=(F,~0.3-F,) ( i ”) F,,=30.69 ksi
S,

Mn=R,,-F,-S, Mn=2995 kip- ft

d) Fhifncia de la aleta en tension
= hc.289
h

t/nv




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

Una viga se encuentra sometida a las siguientes solicitaciones
. C ki
a) Una carga mueta uniformemente distribuida de Wp:=4 —f+

peso propio de la seccion

PD=30kip b) Una carga muerta concentrada Pp:=20 kip
PL=20kip 1 = )
WD=4 kip/f c¢) Una carga viva concentrada P; :=30 kip
La darga concentrada se ubica en el centro de la luz de L:=60 ft.
~aerando que la viga esta arriostrada lateralmente en toda su
b W8x10 longi#&&; obtenga la seccion W de menor peso, que se adecua para
. 30 ft 30 ft r las cargas actuantes usando las tablas del manual ASIC
1. Propiedades del material
0.988

Fy :=50 kst F,:=65 ksi E:=29000 kst
2. Solicitaciones actuantes

P,:=12 Pp+1.6-P;

P,=72 kip e
Kip wpi=d
w,=1.2 wp=4.8 2P f
tr=1.07 in ft
THERT | :ﬁ
w,+L* P,-L :
M, i=——+——= (3.24-10°) kip - ffigura4.28
d=38.7in =0.65 in . . .
Si se considera que el perfil esta arriostrado lateralmente en toda su
longitud, la capacidad flexion estara dominada por la plastificacion
T — = =
F— b=15.8 in—=] ¢:=0.90 My=Z2,-F, ¢+ Mp=Mu
W40x199
M, M
M,:=—"=(3.6-10%) kip- ft Z,=—L =864 in®
® F,

De la tabla del AISC elegimos una seccion

Table 3-2 (continued)
F, = 50 ksi W Shapes Z

Qolartinn hu 7 X
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—urvvis

7 Mo oMy [MJC, [ 0,M, BF ¢ L L LR
Shape * | kip-ft | kip-ft | kip-ft | kip-ft | kips | kips 4 r * | kips | kips

ind | ASD | LRFD | ASD | LRFD | ASD | LRFD | ft ft in® | ASD | LRFD
W40x199 | 869 | 2170 | 3260 | 1340 372 | 559 | 122 | 34.3 |14%00 | 503 | 754
Wi4x426" | 869 | 2170 | 3260 | 1230 | 1850 | 6.09 | 916 | 153 | 169 | 6600| 700 | 1050
W3dx221 | 857 | 2140 | 3210 | 1330 | 1990 | 91.8 | 47.8 | 127 | 38.2 |12900| 506 | 789
W27x258 | 852 | 2130 | 3200 | 1300 | 1960 | 242 | 364 | 119 | 459 | 10800 | 568 | 852
W30x235 | 847 | 2110 | 3180 | 1310 | 1960 | 28.3 | 425 | 12.4 | 409 |11700| 520 | 779
W24x279" | 835 | 2080 | 3130 | 1250 | 1880 | 19.7 | 206 | 112 | 53.4 | 9600 | 620 | 930
W36x210 | 833 | 2080 | 3120 | 1260 | 1890 | 425 | 638 | 9.11 | 285 |13200| 609 | 914
W14x398" | 801 | 2000 | 3000 | 1150 | 1720 | 5.96 | 8.96 | 152 | 158 | 6000 | 647 | 97
La mas adecuada w40x109

¢+Mp=3260 kip-ft Whpeso =199 plf

Muw ::Mu+

M,,,<¢pMp

1.2.w

peso *

L2

Intentemos con otra seccion

Z

Table 3-2 (continued)

=(1.02-10%) m-kip

Cambiar seccion

W Shapes F, =50 ksi
X Selection by Z,

7 Mol SuMoe | M2, 0, M, BF Ll | DS oY
Shape * | ip-tt | kip-ft | Kip-tt | kip-ft | kips | kips | 7 i * | kips | kips

in3 | ASD | LRFD | ASD | LRFD | ASD | LRFD | ft | ft | in® | ASD | LRFD
Wiap-211 | 906 | 2260 | 3400 | 1370 | 2060 | 485 | 73.0 | B.87 | 27.2 15500 | 501 | 886
ASD LRFD | ™ Flange thickness greater than 2 in. Special requirements may apply per AISC Specification Section

Al e

02, =187 | 4,090 "Shaptthesnotmselhh’r,ﬁmﬂfnlm!!Spmaimsmhnﬁz.‘lawﬂhﬁ=50lﬁl,
£,=150] ¢,=1.00 | %,=167.6,=080

la mas adecuada w40x211

é-Mp=3260 kip- ft

Muw ::Mu+

M,,,<¢pMp

L2

1.2.w

peso *

ok!

wpeso B 211 pl-f

=(1.022-10%) m- kip

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

i tr=1.42 in

d=39.4 in tw=0.75 in

__l'—bf=ll.8 in—=|
W40x211

Figura 4.29
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EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

WD=1 kip/ft
WL=2.15 kip/ft

Una viga w21x68, de acero A992, es usada para soportar una carga
muerta uniformente distribuida de Wp:=1 %Jr el peso propio

del miembro, y una carga viva de W, :=2.15 ka Laluz dela

viga es de L:=30 ft, asumiendo un valor de C}:=1.01, determine
la méaxima luz libre no arriostrada que se puede tener para que el
mimbro sea capaz de tomar esta carga una vez determinada esa luz,

proponga un valor légico par ala localizacion de los arriostramientos
laterales, calcule el momento resistente de disefio del miembro para

gsta condicion y compara este resultado con el obtenido usando las
wurvas del AISC

%» W21x68

30 ft

d=21.1lin tw=0.43in

1 0 |

- I—— br=8.27in ——I

tr=0.685in
T ] :E

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas

A,:=20 in’ LY

S,:=15.7 in® b

r,=1.8 in S,:=140 in®

Cw:=6760 in’ r,=8.6 in

h,=20.4 in J:=2.45 in*

Z,:=160 in’ 7 =2.17 in

bp:=8.27 in t;:=0.685 in
1.2 Propiedades del material

Figura 4.30
F,:=50 kst F,:=65 kst
FE:=29000 kst G:=11200 kst

2. Solicitaciones de cargas

W,=1.2 Wp+1.6 W,=4.64 k;—f

2

Wu' .
Mu::T:522 kip - ft

3. Pandeo local Aleta

b
! <0.38-\/£ 0.38-\13:9.152
2.tf Fy Fy

Aleta compacte




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Alma

E E
i <3.764|— 3.76«4[— =90.553 Alma compacta
t, F, F,

Seccion Compacta
4. Miembro de seccion compacta en I con simetria doble
a) Plastificacion de la seccion (Momento Plastico)
Mp:=F,-Z,=666.667 kip - ft
¢:=0.90 ¢+-Mp=600 Ekip-ft

b) Determinacion de longitud no arriostrada

M, =F,-Z,=666.667 kip- ft

¢:=0.90 ¢+Mp=600 kip-ft

E
Lp:=1.76+7,-4|— =6.358 ft

F,
C:=1 Para perfiles en I de doble simetria

. . 2 O.7’F 2
L,:=1.95-7,. 9 ki) + J-C +6.76( y) =18.733 ft
0.7-F, S, h, S, h, E Figura 4.31

Asumimos que Lp<Lb<Lr

L,—L,
¢pMn=¢Cb+|M,— (M,—0.70-F,-S,) 7

A

6-Co-f]
Ly:= L,—Lp)+Lp=2
"\ Mp-o0.70.F,.8, (L= Lp) +1p

Il
[

La longitud de la viga sera dividia cada 130 in, pero tomaremos el valor de

L . .
Lb:= E: 120 #n, por tener menos distancia

¢) Momento por pandeo torsional
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EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

L,—Lp
L.—Lp

-(Mp—( p—0.70-F,-S,)

¢Mn:

536.891 kip- ft

¢Mn

5. Comparamos con la tabla 3-10 del AISC

Valor de la tabla

535 kip - ft

dMn :

16

12

14
Unbraced Length (0.5-ft increments)
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4.9.1 EJERCICIOS PROPUESTOS

Ejercicios [

4.1 Determine el momento que producen las fuerzas con
respecto al punto A, vectorialmente.

PL 1x10

Tornillos de
1 in

Figura 4.33

4.3 Determine el momento que producen las fuerzas con
respecto al punto A, vectorialmente.

Figura 4.35

4.5 Determine el momento que producen las fuerzas con
respecto al punto A, vectorialmente.

Figura 4.37

4.2 Determine el momento que producen las fuerzas con
respecto al punto A, vectorialmente.

Figura 4.34

4.4 Determine el momento que producen las fuerzas con
respecto al punto A, vectorialmente.

Figura 4.36

4.6 Determine el momento que producen las fuerzas con
respecto al punto A, vectorialmente.

Figura 4.38






[5. MIEMBROS A CORTANTE

5.1 INTRODUCCION

En la mayoria de los casos de disefio de vigas, la flexion se presenta acompafada de fuerzas de corte que pueden alcanzar
cierta relevancia en la resistencia de la viga (sobre todo en vigas cortas). Por esta razén se determinar la influencia que

estas puedan tener en el comportamiento de la viga. En el caso de secciones tipo I, la mayor parte del corte se concentra
en el alma.

| Pl Cortante tedrico
l N e R
¢ J N fo =YY,
J |
d -=====—1 A===—==- i
[ Cortante
[ promedio
[ | I —
——V/Ag"
Seccion Carga Distribucion
transversal aplicada de tensiones
de la viga de la viga

Figura 5.1: Esfuerzos de corte en vigas tipo Wy L.

Estos valores se han seleccionado para asegurar que la resistencia a esfuerzos cortantes de un perfil laminado en las
especificaciones AISC-2010 resulte la misma que se utilizaba en las Especificaciones ASD1989. En términos de esfuerzos

permisibles, resulta un valor para el esfuerzo cortante de 0.4 f,, que es el valor tradicional, lo cual se traduce en un pequefio
aumento en la resistencia LRFD 2010 respecto de las disposiciones LRFD 1999.
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R =p=¢ 1L\

Figura 5.2: Esfuerzo cortante en el alma

5.2 CONSIDERACIONES COMPLEMENTARIAS

5.2.1 CONSIDERACIONES COMPLEMENTARIAS PARA EL DISENO DE VIGAS (MIEMBROS
EN FLEXION)

En estructuras convencionales regulares, el cortante no suele ser una condicién critica en el disefio de las vigas; a no ser
que estos miembros soporten cargas de magnitud elevada o que las cargas estén préximas a sus apoyos Salmon et al.
(1980).

Las deflexiones o flechas son un estado limite de servicio que debe verificarse en cualquier estructura, especialmente en
las vigas o vigas de gran claro.

El claro de las vigas o vigas es el pardmetro que mds influye en el valor de la deflexion. Las flechas dependen del claro de
la viga, el cual estd elevado a la tercera y cuarta potencia. Los otros pardmetros son el médulo de elasticidad del material
con que estd construida la viga y la forma de su seccidn transversal, con la que se determina el momento de inercia de la
seccion transversal respecto al eje de mayor resistencia Salmon et al. (1980).

Las vibraciones, ocasionadas por el transito de las personas, constituyen un estado limite de servicio que se alcanza cuando
se efectiia un disefio inadecuado de las vigas o vigas que forman parte de los sistemas de piso compuestos acero-concreto,
y pueden afectar el funcionamiento correcto de la estructura durante su vida ttil (Salmon et al. (1980); McCormac y
Nelson (1989)).

Las vibraciones dependen de las caracteristicas dindmicas del sistema de piso: frecuencia natural, amortiguamiento, masa
y rigidez.Deberan tomarse las precauciones necesarias para reducir las vibraciones a limites tolerables.

5.2.2 FUERZA'Y ESFUERZO CORTANTE

Para el andlisis siguiente consideraremos la viga de la figura 5.3(a). Al flexionarse la viga aparecen esfuerzos cortantes
debido al cambio de la longitud de sus fibras longitudinales. En la zona de momento positivo, las fibras inferiores se
alargan y las superiores se acortan, en tanto que en algtn lugar intermedio habra un plano neutro en el que las fibras
no cambian de longitud. Debido a esas deformaciones variables, una fibra especifica tiende a deslizarse sobre las fibras
situadas arriba o abajo de ella.

llP lP

!

§> _
§;___

av*%y

7/-(

(b)

I
~
I
\S]

(a)

Placa de | l l

apoyo ]
RS \ Viga

despatinada
(c)

Figura 5.3: Esfuerzo cortante debido a la aplicacién de cargas.

— §;___
N



159 5.3 MODOS DE FALLA A CORTANTE

L L

= =

|\ \

X

771 \ A\
% Plano de corte Reduccion del

plano de corte
Viga normal Viga despatinada

Figura 5.4: Puntos de generacion de esfuerzos cortantes. Posible falla por bloque cortante a lo largo de la linea punteada.

5.3 MODOS DE FALLA A CORTANTE

Los modos de falla que se presentan son de dos tipos:

e Falla por fluencia del alma.
e Falla por pandeo en el alma.

17

Linea segun las
especificaciones de AISC

Linea de accion de
< ——--/campo tensionado

~.

T
i
Fluencia Pandeo > ST
del alma ineldstico del ! Pandeo eldstico===—--
(alma alma (Alma no i del alma (Alma

compacta) compacta) | esbelta) R
KvE KvE b
I‘IO/wa 1‘5’7/wa w

Figura 5.5: Limite de los modos de falla en el alma.

Accién de campo tensionado ocurre cuando el alma de la seccién falla por pandeo debido a los esfuerzos de cortante.
Cuando se asume accién de campo tensionado debe de cumplir ciertos requisitos y tener rigidizadores. Donde los
rigidizadores trabajan transmitiendo la compresién y el alma de la seccién la tension.

5.4 DISENO DE ELEMENTOS POR CORTANTE

Este numeral se aplica al disefio del alma para miembros de simetria doble o simple sujetos a cortante en el plano del
alma, al disefio a cortante de dngulos sencillos y perfiles tubulares estructurales (PTE), y al disefio para cortante en la
direccién débil en perfiles de simetria doble o simple.

5.4.1 PROVISIONES GENERALES

Se presentan a continuacién dos métodos para el cdlculo de la resistencia a cortante. E1 método presentado en el numeral
5.4.2, no utiliza la resistencia post-pandeo del miembro (accién del campo tensionado). El método presentado en el
numeral 5.3.3, utiliza la accién del campo tensionado (AISC).

La resistencia de disefio a cortante serd ¢,V,,, donde para todas las provisiones del numeral 5.4, excepto el numeral
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4 Alma no compacta
v
B _
A Alma no compacta_ |, [
P Vl \\_ IV
D E F = =
C —]
I ] 1
7 gl <
Alma esbelta
(0]

I

y
Figura 5.6: Relacién de resistencia a cortante segtin los modos de falla.

5.4.2.1a, se tomara:

¢, =0.90
Requisito de resistencia AISC:
Vu < 0V, (LRFD)

5.4.2 MIEMBROS CON ALMAS RIGIDIZADAS O NO RIGIDIZADAS
5.4.2.1 Resistencia nominal a cortante.

Este numeral se aplica a las almas de miembros de simetria doble o simple y a canales solicitados por cortante en el plano
del alma.

La resistencia nominal a cortante V,,, de almas rigidizadas o no rigidizadas, para los estados limites de fluencia por cortante
y pandeo por cortante, se tomard igual a:

Vi = 0.6F)A,,Cy 5.1
. 0 ., | E
(a) Para almas de miembros en perfiles laminados de seccién en I con h/t,, < 2.24 I :
Y
¢, =1.0

Cy=1.0 (5.2)

(b) Para almas de todos los otros perfiles de simetria doble o simple y de canales, sin incluir los perfiles tubulares
estructurales (PTE) de seccion circular, el coeficiente de cortante del alma Cy, se determina como sigue:

h K,E
(i) Para — < 1.10
ty Y
Cy=1.0 (5.3)
K.E h K,E
a) Para1.10, | — < — <137,/ =
y by y
K.E
1.10, /%%

Cy=—7V— (5.4)

tw
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h K,E
b) Para — > 1.37, | —
f F,

(5.5)

Donde:

A,, = drea del alma, producto del peralte de la seccién por el espesor del alma dt,,, mm?.

h = para perfiles laminados, la distancia libre entre aletas menos el filete o radio en la unién alma-aleta, mm.
= para perfiles armados con soldadura, la distancia libre entre aletas, mm.

= para perfiles armados con pernos, la distancia entre lineas de conectores, mm.

= para secciones en T, el peralte, mm.

t,, = espesor del alma, mm.
El coeficiente de pandeo del alma K, se determina como sigue:

(i) Para almas sin rigidizadores transversales y con h/f,, < 260 :
K, =5
Excepto para almas de perfiles en T en cuyo caso K, = 1.2.

(i1) Para almas con rigidizadores transversales:

K, =5+ (5.6)

260 1°
K, =5, cuandoa/h >3.06a/h > [—}
h/t,

Donde: a = distancia libre entre rigidizadores transversales, mm.

1.2

0 | | | | |

0 50 100 150 200 250 300

Esbeltez del alma, 4., = h/,,, Fy = 50ksi = 3.51tn/m?

Figura 5.7: Relacion de coeficiente de cortante del alma Cy con la esbeltez.
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5.4.2.2 Rigidizadores transversales
No se requieren rigidizadores transversales cuando h/t,, < 2.46./(E/Fy), o cuando la resistencia requerida a cortante es

menor o igual que la resistencia de disefio a cortante calculada de acuerdo con el numeral 5.3.2.1, para K, = 5.

Los rigidizadores transversales empleados para desarrollar en el alma la resistencia de disefio a cortante, tal como se
requiere en el numeral 5.4.2.1, deberdn cumplir la siguiente condicién:

It > bt j (5.7)

Donde:
I;t= momento de inercia del rigidizador transversal con respecto a un eje ubicado en el plano medio del alma para el caso
de un par de rigidizadores, y con respecto a la cara en contacto con el alma para el caso de rigidizadores simples.

b= 1a menor entre las dimensiones a y h y:

2.5
()

h
Los rigidizadores transversales se pueden interrumpir antes de llegar a la aleta a tensién siempre y cuando no deban
transmitir una carga concentrada o una reaccién. La soldadura que conecta un rigidizador transversal al alma deberd
terminar a una distancia, desde del borde cercano de la soldadura que une el alma y la aleta, no menor que cuatro veces ni
mayor que seis veces el espesor del alma. Cuando se usan rigidizadores simples, y la aleta a compresion consiste en una

platina rectangular, aquellos deberdn conectarse a dicha aleta para resistir cualquier tendencia al levantamiento debida a
torsion en la aleta.

j= ~2>0.50 (5.8)

byl
12

I, =

8
_;_

Alma AN Alma \ Rigidizador
h
, | [ 4
Rigidizador | bst ~—h—
— i ——tw ™ ‘_tw
;
)
|
|

Figura 5.8: Accién del rigidizado

Cuando se usen pernos para conectar los rigidizadores al alma de la viga, ellos deberdn espaciarse a no mds de 305 mm
centro a centro. Si se usan soldaduras de filete intermitentes, la distancia libre entre soldaduras deberd ser menor o igual
que 16 veces el espesor del alma, sin exceder de 250 mm.

5.4.3 ACCION DEL CAMPO TENSIONADO

5.4.3.1 Limitaciones para el uso de la Accion del Campo Tensionado

Se permite contar con la accién del campo tensionado para miembros con aletas cuando el tablero del alma estd soportado
en sus cuatro lados por aletas o rigidizadores. No se permite contar con esta accion en los siguientes casos:

(a) tableros extremos en miembros con rigidizadores transversales;
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f—a —

Figura 5.9: Modos de accién del alma con los rigidizadores.

@3 T

4ty < S <6ty

LD

——

< 10 inches and 16ty

< 12 inches

Rigidizadores

Seccionf

" lelelelel)

yA ]
[ N -
Panden en

Figura 5.10: Disefo sin accién de campo tensionado.

(b) miembros con a/h > 3a/h > {h/60 }

(c) miembros con 2A,,/(Afc+Af) > 2.5;
(d) miembros con i/bs. 6 h/bs > 6.0
Donde:
Ay, = drea de la aleta a compresion, mm?.
Ay, = drea de la aleta a tension, mm?.
b¢. = ancho de la aleta a compresion, mm.
bt = ancho de la aleta a tension, mm.

En estos casos la resistencia nominal a cortante V;,, se determinard de acuerdo con las provisiones del numeral
5.4.2.

a) Los paneles de los extremos deben ser disefiados sin tener en cuenta la accién de campo tensionado.
b) Proporciones de los paneles para lograr un dngulo que permita tomar las cargas verticales.
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Panel 1%
1
extremo

Sin campo de tension en el panel extramo

Figura 5.11: —

a/h=3
Figura 5.12: —

¢) Proporcién Aw/Af, para que las aletas sean capaces de tomar las reacciones de las tensiones diagonales.

L1
A
2.5

Figura 5.13: —

d) Proporcién de la altura del alma al ancho de la aleta para mantener la capacidad de resistir el pandeo lateral debido
a las fuerzas de compresion presentes en la aleta.

5.4.3.2 Resistencia nominal a cortante con Accién del Campo Tensionado

Cuando, segtin el numeral 5.4.3.1, se permite considerar la accién del campo tensionado, la resistencia nominal a cortante
con accién del campo tensionado V,,, para el estado limite de fluencia por tensién, sera:

h K,E
(a) Para — < 1.10,/ =

w y

Vi =0.61A,, 5.9)
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41t

h

Ih_l

— =6

by

Figura 5.14: —
h K,E
(b) Para — > 1.10, | —=
ty Y
1-C
Vi =0.6FA, | C,+ ————r— (5.10)
1.15y/1+ (a/h)?

Donde K,, y C, son los definidos en el numeral 5.3.2.1.

| | | | |
0 50 100 150 200 250 300
Esbeltez del alma, 4., = h/,,, Fy = 50ksi = 3.51tn/m>

Figura 5.15: Resistencia nominal a cortante con accién del campo tensionado.

5.4.3.3 Rigidizadores transversales
Los rigidizadores transversales sujetos a la accién del campo tensionado deberan cumplir los requisitos del numeral

5.4.2.2, ademéds de las siguientes limitaciones:
E
(b/t)s <0.56 (5.11)
Fst
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(5.12)

V.=V
Ist Z Istl + (ISIZ *Istl) |:H:|

VC2 - Vcl

Donde:
> (b/t)s = relacion ancho espesor del rigidizador.

> Fyu= esfuerzo de fluencia minimo especificado del material del rigidizador, M Pa

> I; = momento de inercia del rigidizador transversal con respecto a un eje ubicado en el plano medio del alma para

el caso de un par de rigidizadores, y con respecto a la cara en contacto con el alma para el caso de rigidizadores
simples, mm®.
> Iy = minimo momento de inercia requerido en el rigidizador transversal para desarrollar la resistencia del alma al

pandeo por cortante segin el numeral 5.4.2.2, mm®.

> Iy» = minimo momento de inercia requerido en el rigidizador transversal para desarrollar la resistencia al pandeo

por cortante en el alma mds la resistencia asociada a la accién del campo tensionado V, = V,.2, mm®.

_ h4pslt'3 (@)1.5
40 E

(5.13)

> V, = la mayor entre las resistencias requeridas a cortante en los paneles del alma adyacentes al rigidizador, N.

> V.1 = la menor entre las resistencias disponibles a cortante en los paneles del alma adyacentes al rigidizador, con V,,
calculada segtin el numeral 5.4.2.2, N.

> V. = la menor entre las resistencias disponibles a cortante en los paneles del alma adyacentes al rigidizador, con V,,
calculada segtin el numeral 5.4.3.2, N.

> (pst) = (Fyw/Fyst) 2 1.0
> Fy,, = esfuerzo de fluencia minimo especificado para el material del alma, M Pa.

/
vV

I /  Tension en Compresion en
el alma los rigidizadores

Figura 5.16: Disefio con accién de campo tensionado.

5.4.4 ANGULOS SENCILLOS
La resistencia nominal a cortante V,,, de la aleta de un dngulo sencillo, se debe determinar usando la Ec. 5.1, y el numeral
5.4.2.1(b) con A,, = bt , donde:

b = ancho de la aleta que resiste la fuerza cortante, mm.
t= espesor de la aleta del dngulo, mm.

h/t,=b/t

k, =12

5.5 DEFLEXIONES.

Las deflexiones de las vigas de acero generalmente se limitan a ciertos valores maximos. Algunas de las buenas razones
para limitar las deflexiones son las siguientes:

a. Las deflexiones excesivas pueden dafar los materiales unidos o soportados por la viga considerada. Las grietas en
los plafones ocasionadas por grandes deflexiones en los largueros que los soportan son un ejemplo.

b. La apariencia de las estructuras se ve afectada por deflexiones excesivas.
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c. Las deformaciones excesivas no inspiran confianza en las personas que utilizan una estructura, aunque exista una
completa seguridad desde el punto de vista de la resistencia.

d. Puede ser necesario que diferentes vigas que soportan la misma carga, tengan las mismas deflexiones.

~—o

Figura 5.17: Deflexién de una viga sometida a carga distribuida uniforme.

La préctica Standard Americana para edificios ha sido limitar las deflexiones por carga viva de servicio a aproximadamente
1/360 de la longitud del claro. Se supone que esta deflexion es la que toleran las vigas con el fi n de que los aplanados o
los plafones que soportan no presenten grietas. La deflexién de 1/360 es s6lo uno de los muchos valores de la deflexién
maxima en uso para las diferentes condiciones de carga, por distintos ingenieros, y diferentes especificaciones. Para los
casos donde se soporta maquinaria delicada y de precision, las deflexiones méximas pueden quedar limitadas a 1/1500 o
1/2000 de la longitud del claro.

Las Especificaciones AASHTO 2010, fijan las deflexiones de las vigas y vigas de acero por efecto de cargas vivas e
impacto a 1/800 del claro. (Para los puentes en dreas urbanas y que usan también los peatones, las Especificaciones
AASHTO recomiendan un valor mdximo de 1/1 000 de la longitud del claro.)

La Especificacion del AISC no especifica exactamente deflexiones maximas permisibles. Existen tantos materiales
diferentes, tipos de estructuras y cargas que no es aceptable un solo grupo de deflexiones méaximas para todos los casos.
Por ello el proyectista debe establecer los valores maximos basdandose en su experiencia y buen juicio.

El lector debera observar que las limitaciones de las deflexiones se sitdan en el drea de la capacidad de servicio. Por lo
tanto, las deflexiones se determinan para las cargas de servicio, y de este modo los célculos son idénticos para ambos
disefios LRFD y ASD. Antes de sustituir a ciegas en la formula que da la deflexién de una viga para determinada condicién
de carga, el estudiante debera entender completamente los métodos tedricos para calcular deflexiones. Entre estos métodos
se incluyen los procedimientos de dreas de momentos, los de la viga conjugada y del trabajo virtual. Con estos métodos
pueden obtenerse varias expresiones como la del final de este parrafo para la deflexion en el centro del claro de una viga
simple con carga uniformemente repartida.

B SwLA
T 384E]

(5.14)

Tabla 5.1: limite de deflexiones.

. . carga viva Max. Carga muerta Max. . .
Tipo de miembro ‘2 . carga de nieve o viento
Deflexion Deflexion
viga de techo L/360 L/240 L/360
Construccién enyesado L/240 L/180 L/240
Construccién con piso no enyesado L/180 L/120 L/180
Construccién de techo no enyesado L/360 L/240 -———
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5.6 EJERCICIOS RESUELTOS

EJEMPLO RESUELTO 2351 Se usa una W21x50 con F, :=50 kst , para la viga y las cargas que

se muestra en la figura revise si esta es adecuada para cortante.

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas

A,=14.7 in’ d:=20.8 in

WD=4 kip/ft (Incluye peso de la viga) tyi= 0.38 in —=494
WL=8 kip/ft tw

.2 Propiedades del material

F,:=50 ksi F,:=65 kst
> W21x50 2
, (a)ls ft | E:=290000 kst G:=11200 ksi
. kip _, kip
D _ft L _f "
2. Resistencia requerida
w,=1.2 wp+1.6 w,=17.6 k;—f L:=15 ft
Wy, * L .
V= =132 kip
2
3. Resistencia nominal a cortante
Miembro sin alma rigidizada
r=0.535in
'_E:’E V,=06-F,-A,-C,
Para almas de miembros en perfiles laminados de seccion en I con:
d=20.8in tw=0.38in
£52,24. £ 49.4<53.946
t, F,
4 e C,:=1 A,=d-t,=7.904 in’
- br—6.53in— Resistencia a cortante

W21x50
V,=0.6-F,A,-C,  V,=237.12 kip
yi=1
by V,=237.12 kip

4. Verificacion

¢p V>V, 237.12 kip>132 kip ok!




. ., . . . EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
Seleccione una seccion mas ligera disponible con, para soportar una

carga muerta de servicio de Wp:=2 %y una carga viva de

servicio de W :=4 kz—fen un claro simple de L:=25 ft,la

seccion tendra soporte lateral a todo lo largo de su patin de

compresion y la deflexion méxima por carga total de servicio no
L

debe exceder de A

ermisible ‘=
P 360 WD=2 kip/ft (Sin peso de la viga)

. WL=4 kip/ft
1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades del material
F,:=50 kst F,:=65 kst :
E:=290000 ksi G:=11200 ksi f 4 ?
. 25 fi(@) .
ki ki
wD:: _p wL =4 _p
Jt ft
2. Determinacion de momento Ultimo L:=25 ft
ki
w,=1.2 wp+1.6 w,=8.8 ~ P
L2 fe
u o
M, :=—=687.5 kip - ft
8
Intentemos con una W 18x86
(d) tr=0.77 in
Table 3-2 (continued) T :‘E
E w Shapes Fy = 50 ksi flgura 5.18
X Selection by Z,
d=18.4 in tw=0.48 in
------- B ;“—uﬂn ‘v"pr M S, G M FF” I., I :l"'.m;ﬂ- W
Shape * | kip-ft | kip-ft | kip-ft | kip-ft | kips | kips L * | kips | kips
in? | ASD | LRFD | ASD | LRFD | ASD |LAFD | ® | f | in*® | ASD | LRFD ,
W2484 | 224 | 558 | 840 | 342 | 515 | 162 | 243 | 889 | 203 | 2370 | 27 | 340 ——E
w2193 | 221 | 551 | se9 | 335 | 504 | 146 | 218 | 650 | 213 [ 200 | 251 | ame F—be=11.1 in—+
Wi12x136 | 214 | 534 | 903 | 3256 | 438 | 401 | .03 | 11.2 | 633 | 124D | 212 | 38 W18x86
Widxi20 | 212 | 520 | 795 | 332 | 490 | 508 | 764 | 132 | 520 | 1380 | 171 | 2%
WiBx87 | 211 | 526 | 791 | 328 | 494 | 945 | 142 | 936 | 303 | 1750 | 199 | 208
W24<76 | 200 | 480 | 750 | 307 | 462 | 150 | 225 | 678 | 196 | 2100 | 210 | 316
WiEx100 | 198 | 494 | 743 | 308 | 450 | 790 | 110 | 887 | 327 | 1400 | 199 | 208
W21xB3 | 196 | 489 | 735 | 209 | 449 | 138 | 208 | 646 | 202 | 1630 | 221 | 33;
Wi4x109 | 192 | 479 | 720 | 302 | 454 | 502 | 7.54 | 132 | 48.4 | 1240 | 150 | 228
W18xBE 186 454 698 | 280 436 | 004 | 136 | 929 | 285 | 1070 | 177 265
Wi2120 | 186 | 464 | 6og | 285 | 428 | 385 | 593 | 111 | 565 | 1530 | 186 | 279
. lb
M., =698 kip - ft wi=s6 2
p ft

Tabla 3-3 del ASIC para determinar el momento de inercia




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

itf=0.77 in

d=24.1 in tw=0.47 in

 —br=9.02 in—=]
W24x84

Table 3-3 (continued)
W Shapes I
Selection by I, X
I3 I I L
Shape Shape Shape Shape
in int | nt int
W30:00 0 W24-68 1830 W21x44 843 W1 B 26 am
W12x305" 3550 W21=83 1830 W12:06 B33 W14x30 29
W2d=117 3540 W47 1750 Wigx50 | 00 W12x35 285
WiB«175 3450 Wid=145 1mao Wildxrd T95 W10=49 Fiys
| Wa257 3400 W12«170 1650 WiGx5T 758 W87 2re
WaTx04 3270 W21x73 1600 W1 2:B87 T40 W1l45 248
W21:=132 3220 W68 722
| Wiz<2reh ano w2462 1550 WiD=112 TI6 Wi4=26 245
W2d= 104 300 W18x86 1530 WiBxd6 T2 W12%30 238
W18<158 3060 Wi4x132 1530 Wi2=T9 662 Wikx58 228
w1233 ano Wi6x100 1480 W1Gx50 659 Wi0x39 208
Wad=103 3000 W21x68 1480 Wil 640
W21x122 2960 WizZx152 1430 W10x100 623 Wi2«26 204
Widx120 1380
I:=1 in’
- =1530 in

Determinemos el momento ultimo incluyendo el peso del perfil

w,=1.2. <wD+w> +1.6-wy,

2

w,,*

w, =8.903

L
————=1695.563 kip - ft

Verificacion del momento maximo requerido

¢Mp>Mu

A

A= 2

A

permisible

L

ermisible ‘=
P 360

w, L*

384 E I,

<A

=0.833 in

=0.121 in

Figura 5.19

698 kip- ft>695.563 kip- ft
Verificacion de deflexion por carga de servicio

w,, = (wp+w) +wy,=6.086

kip

No cumple, cambiar seccion

Determinamos el momento de inercia minimo

Tminimo "

Volvemos a escoger otra seccion con el momento de inercia de las

5

w, L

4

=221.339 in’

tablas del AISC

384-F Apermisible

kir
It




Table 3-3 (continued)
W Shapes I
Selection by I, X
1, L, [ i,
Shape (1 Shape L Shape i Shape X
int in.® int int
W21-55 1140 Wid=48 484 W35 127
W24:84 23710 W1BxT7 1m0 W12x58 475 W22 18
WiBx119 2190 W14-99 110 W10x77 455 Wee<31 10
Widx176 2140 Wig=65 1070 W16=36 448
Wiz=210 2140 Wi2=120 1070 W14x43 428 W12:16 3
W14:00 ] Wi2=53 425 W28 98.0
W24:T6 2100 W10=68 304 Wi=19 96.3
W2143 2070 W21:50 984 Wi2=50 M
WiBx106 1910 WiBx60 984 Widx38 385 Wi2«14 886
Widx159 1900 W24 BT
W12x180 16850 W21-48 958 Wit s Wile17 8.9
. 4 .7
1,:=2370 in De la seccion W24x84
Table 3-2 (continued)
2: W Shapes F, = 50 ksi
X Selection by Z,
z M2y M, | M S0, [ 0, M, BF | L L I Vil Oy
Sheps | " IMp-RiMp-fikipRikpttips | s | P | T | " | ke | kps
- in? | ASD | LAFD | ASD | LRFD | ASD [wRFD | ft | ft [ int [ ASD [ LRFD
W2e84 | 224 | 550 | B4D | 342 | 515 | 162 | 243 | 6.80 | 203 | 2370 | 27 | 340
W21:03 pral 551 B29 | 335 | S04 | 146 | 219 | 650 | 21.3 | 2070 | 281 376
W12:136 214 | 534 | BO3 | 325 | 488 | 407 | 603 | 112 | 633 | 1240 [ 212 | 38
Wid120 212 | 528 | 795 | 332 | 499 | 500 | 764 | 132 | 520 | 1380 [ 17T 256
W1 =87 n 526 | ™ 328 | 494 | 945 | 142 | 936 | 303 | 1750 | 199 | 298
: lbf
¢M,,:=840 kip - ft w:=84 —— Peso del perfil

Determinemos el momento ultimo incluyendo el peso del perfil

t

w,=1.2+ (wp+w) +1.6-wy,

w, =8.90

1

kip

1t

2

wu .

Verificacion de momento maximo requerido

oM, >Mu
Verificacion de deflexion por carga de servicio

A

permisible s
ki 5 w, L*
W, := (wD+w)+wL=6.084 L A= .
ft 38 E I,
Apermisible >A ok

840 kip- ft>695.375 kip- ft

L-L: 0.833 in
360

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Figura 5.20

=0.078 in



EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

Determine la resistencia al corte de la viga W40x431 ASTM A992

usando el manual AISC con que soporta una carga muerta de
ks . ks

wp:=50 %y una carga viva de w;:=60 %y una carga

puntual de Pp,:=80 kip

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas

PD=80kip
WD=50 kip/ft . . i
WL=60 kig/ft Ag=127 in® d:=41.3 in t,=134 in
.2, Propiedades del material
© W40x431

ot F,=50|ksi F,:=65ksi G:=11200 ksi FE:=29000 ksi

2. Carga ultima requerida

y
w,=1.2 wp+1.6 w, =156 2

P,:=1.2-Pp=96 kip L:=20 |
w, L

2
u

M, =— =(7.8:10°) kip- ft

3. Determinacion de cortante en la viga

itf2.36in
ﬁ: w,+L P .
Vyim—o—+—=(1.608-10°) kip Flewa 32!

2
d=413 in tw=1.34 in 4. Verificacion con la tabla 3-2 del AISC
dVn:=1660 kip dVn>Vu ok!
" b—br-162in—
W40x431
Table 3-2
F, = 50 ksi W Shapes 2 :
Selection by Z, X

7 ML oM, [M /0] oM, [ 8F t L ] o

Shape " kip-nt | kip-tt | kip-tt | kip-tt | kips | kips | ” ¥ " | kips | kips
in? | ASD | LRFD | ASD | LRFD | ASD [ LRFD | ft ft_ | in' | ASD | LRFD

Wa0431" | 1960 | 4890 | 7350 | 2850 | 4440 | 536 | B0.6 | 129 | 49.0 |34800 | 1110
W3Gd41" | 1910 | 4770 | 7160 | 2880 | 4330 | 45.2 | 6.0 | 138 | 555 [32100 | 1060 | 1590
W27x538" | 1890 | 4720 | 7080 | 2740 | 4120 | 26.1 | 39.2 | 129 | 686 |25600 | 1280 | 1920




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
Determine la resistencia al corte de la viga W14x120 ASTM A992

1. Propiedades del elemento

1.1 Propiedades geométricas

: : h .
A,;=35314n"  £,:=059i  —=193  d:=14.51in
w

1.2 Propiedades del material

F,:=50 ks

E:=29000 ksz

F,:=65 ksi :‘tho.%n
G:=11200 ksz

2. Resistencia nominal a cortante

tw=0.59 in

V,=0.6-F,-A,-C,

Area del alma

" —br=14.7 in—=]
A,=d-t, A,=8.555 in” Wi4x120
Coeficiente de cortante del alma

FE
i32.24- — 19.3<53.946
t, Fy
C. =1 ¢, =1 Figura 5.22

v v

V,=0.6-F,-A,-C,=256.65 kip  ¢,-V, =256.65 kip

Verificacion con la tabla 3-2 del manual

Table 3-2 (continued)

2: W Shapes F, = 50 ksi
X Selection by Z,

7 Mt O | M S, H.!'u 8F R Yarltly] OV
Shape | ip-ft | kip-tt | kip-ft | kip-ft | kips | kips | 7 kips | kips
' [ ASD | LRFD | ASD |LRFD | ASD | LRFD | M R | in' | ASD | LRFD
Widx120 212 | 829 | 795 | X32 | 499 | 508 | 7E4 [ 132 | 520 | 1380 | 1T @
Wig<87 | 211 | 526 | o0 | 328 | 494 | 845 | 142 | 036 | 303 | 1750 | 199 | 298




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

Determine la resistencia al corte de un perfil de HSS6x4x1/4
utilizando como viga y a esta se le aplican cargas de corte, carga
muerta de Pp:=11 kip y una carga viva de P;:=30 kip, con un

acero A9992

1. Propiedades del elemento

1.2 Propiedades geométricas
A =43 in’ b:=4 in t:=0.233 in
H:=6in h:=H-3 t=5.301 in

1.2 Propiedades del material
4in

-

F,:=50 kst F,:=65 ksi G:=11200 kst E:=29000 ks:

2. Resistencia requerida
V,=12 Pp+1.6 P,=61.2 kip

3. Resistencia nominal a cortante

0.233 in

- V,=06-F,-A,-Cv
HSS6x4x1/4 .
Area del alma A,=2 ht=2.47 in’

Coeficiente de pandeo del alama Kv, para almas sin rigidizadores

transversales
Figura 5.23

%<260 22.751 <260 ok k,:=5
Coeficiente de cortante del alma Cv

h E-k,

— 1.10 =59.237

t Y

C,=1.0 Vn::0.6-Fy-Aw-CU V,,=74.108 kip
Resistencia nominal a cortante

¢:=0.90 ¢V, =66.697 kip

4. Verificacion con resistencia requerida

¢V, =66.697 kip oV, >Vu ok!




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Verifique la resistencia a cortante, mostrado en la figura, los
atiesadores estan colocados a 40in el primer panel y el segundo
panel a 80in, a esta se le aplican una carga muerta de wp:=11 ki

y una carga viva de wy :=30 I;Z—f, con un acero A36

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas

WD=11 kip/ft
5 WL=90 kip/ft
h:=32 in d:=34 in t,i=—1n
16
1.2 Propiedades del material:
. 50 ft .

F,:=36 kst F,:=58 ksi

2. Resistencia requerida

w,:=1.2 wp+1.6 w;=61.2 k;_'—f L:=50 ft

w, L

Vy=— =(1.53-10°) kip E:=29000 ksi

3. Resistencia a cortante del primer panel
Coeficiente de pandeo del alma k,,, para almas rigidizadores transversales

. 5 .
a:=40 in k =5+ =8.2 Figura 5.24

tr=0.685in
T ] :E

E-k, h E-k,
1.10- <—<1.37-
F, tw Yy
d=21.1in tw=0.43in
E-k, E-k,
1.10- =89.402 1.37 =111.346
F, y
J ]
|— br=8.27in—]
E-k,
1.10
F,
C,:= =0.873
h
t




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

Area del alma
A,=d-t,=10.625 in”
V,:=0.6-F,+A,+C,=200.369 kip

4. Resistencia a cortante del segundo panel
Cocficiente de pandeo del alama Kv, para almas con rigidizadores

transversales 5
a:=80 in k,:==5+ =5.8
2
a
Coeficiente de cortante del alma Cv
h E-k, E-k,
—>1.37- —=102.4 1.37 =93.645
w Yy w F?J
k,-E
1.51.
Cyi= Y _=1.008
h
tw
Area del alma
Figura 5.25

A, =d-t,=10.625 in’

Calculo de resistencia a cortante con accion del campo tensionado

v E°kv
1.10- =75.189
Fy

1-C,

Vyi=0.6-F,+ Ay |C,+ =209.777 kip

$:=0.90

$-V, =188.799 kip




5.6.1

EJERCICIOS PROPUESTOS

178

&

€rcicClos

J

E

5.1 Se emplea una W12x65 con ASTM A 36, para la
vigas y una carga muerta de WD=10kip/ft y una carga

viva de WL=12kip/ft. verfique si es adecuda para cortante.

WD=24 kip/ft
WL=30 kip/ft

Figura 5.26

5.3 Determinar la resistencia al corte de una viga W
6x15 ASTM A36, Soporta una carga muerta de WD =
45kip/ ft y una carga viva de WL = 50kip/ ft y cargas
puntuales de PD = 10kip y PL = 15 ft

PD=10 kip
WD=45 kip/ft PL=15 kip
WL=50 kip/ft
” Wex1s d

Figura 5.28

5.2 Seleccione una seccion mas ligera disponible que se
capaz de soportar una carga muerta de 12kip/ft y una
carga viva de 15kip/ ft, que tiene una luz de 50ft, cuya

deflexi i deb der A= —.
eflexion maxima no debe exceder 120

WD=32 kip/ft (Sin peso de la viga)
WL=40 kip/ft

-
%)
[y
=

Figura 5.27

5.4 Determine el momento que producen las fuerzas con
respecto al punto A, vectorialmente.

tr=0.94in —

d=35.9in tw=0.625 in

W36x150

1 Y
—1br=12 in—~]

Figura 5.29



5.5 Determine la resistencia al corte de un perfil de 5.6 Verifique la resistencia a cortante, cada atiesador esta

HSS16x0.500, utilizado como viga y a esta se le apli- ubicado a 50in en el primer panel y a 100in en el segundo,

can las siguientes cargas Pp = 24kip y P, = 30kip, con a esta se le aplican las siguientes cargas Wp = 30kip/ ft
y una carga viva de W, = 50, conunaceroA992kip/ ft

un acero A576.

WD=11 kip/ft
WL=90 kip/ft
16 in
- t(nom)=0.5 I 50 ft |
HSS 16x0.500
Figura 5.31

Figura 5.30







(6. MIEMBROS DE SECCION COMPUESTA

6.1 INTRODUCCION.

El disefio de miembros estructurales formados por perfiles de acero que trabajan en conjunto con elementos de concreto
armado, o con recubrimientos o rellenos de este material. Se dice columnas compuestas, formadas por perfiles de acero,
laminados o hechos con secciones o placas, atornilladas o soldadas, o por tubos o miembros de seccidn transversal
rectangular hueca de acero, ahogados en concreto armado o rellenos de este material, y vigas, armaduras o largueros de
alma abierta, denominados “joist”, de acero, ahogados en concreto armado o que soportan una losa, interconectados de
manera que los dos materiales trabajen en conjunto.

Se incluyen vigas compuestas libremente apoyadas o continuas, ligadas con la losa de concreto por medio de conectores
de cortante, o ahogadas en concreto.

El objetivo de este tema es presentar los conceptos basicos de la construccion compuesta utilizando acero estructural y
concreto armado. Segun las disposiciones de disefio, basadas en las Especificaciones AISC-2010.

6.2 USOS DE LA CONSTRUCCION COMPUESTA.

El término “Construccion compuesta” es aplicable tanto al caso de elementos estructurales compuestos de acero y concreto
armado en que ambos materiales trabajan conjuntamente, como sistemas estructurales que estdn compuestos de elementos
de acero y elementos de concreto armado que trabajan juntos para resistir las solicitaciones aplicadas a la estructura.

Uns sistema de losa de concreto apoyada sobre vigas de acero puede funcionar de dos maneras: si no existe conexioén
entre ambas partes para transmitir las tensiones de cortante, cada una funcionara aparte, de modo que al producirse flexién
por la accién de las cargas, la losa asumird una porcidn tan pequefia de estas que puede despreciarse; si existe la conexién
adecuada de modo que el cortante puede transmitirse en la interface de los dos materiales, el concreto podra aportar su
eficiencia para soportar tensiones de compresion, mientras que el acero puede aprovecharse también mds eficientemente
para soportar la traccion. El efecto de la accién compuesta puede llegar a proporcionar aumentos hasta de un tercio en la
resistencia del sistema, mientras que las deflexiones bajan hasta ser solo de alrededor del 25 dado el aumento de rigidez
(Morales Aristizabal 2003).



Capitulo 6. MIEMBROS DE SECCION COMPUESTA 182

6.2.1 VENTAJAS PRINCIPALES DE LA CONSTRUCCION COMPUESTA

El uso de la construccién compuesta tiene varias ventajas respecto a la construccidon convencional en acero o concreto.
Entre estas ventajas se pueden mencionar:

e Optimizacion del material: al complementar las ventajas del acero estructural y el concreto armado se logran
estructuras mas ligeras, en las que todo el material se aprovecha éptimamente.

e Claros libres mayores: la alta relacion resistencia/peso del acero combinada con la rigidez adicional proporcionada
por el concreto armado permiten que para el mismo miembro estructural de acero, el elemento compuesto cubre
mayores claros que el elemento de acero estructural o de concreto armado por separado.

e Mayor resistencia a la corrosion: el concreto armado, en el caso de elementos estructurales consistentes en una
seccion de acero recubierta en concreto, constituye una proteccién adicional a la corrosion.

e Mayor resistencia a incendios: el concreto armado actiia como proteccion contra el fuego y/o como disipador de
calor, y proporciona al elemento compuesto una mayor resistencia a altas temperaturas.

¢ Rapidez de construccion: es posible avanzar con el montaje de la estructura de acero sin necesidad de esperar el
fraguado del concreto armado.

e Menor costo de construccion: es el resultado de la mayor rapidez de construccién, ademas del posible ahorro
de cimbra. Por otro lado, el uso de elementos de menor peralte permite reducir la altura de los entrepisos, con el
consiguiente ahorro en elementos no estructurales y acabados.

6.2.2 DESVENTAJAS DE LA CONSTRUCCION COMPUESTA.

Existen también algunas desventajas de la construcciéon compuesta que deben mencionarse:

e Lograr que el concreto y el acero trabajen en conjunto requiere normalmente del uso de conectores especiales y
trabajo adicional respecto al caso de la construccién convencional en acero o de concreto armado por separado.

e Durante el proyecto, la resistencia despreciable a la tension del concreto agrega un grado de complejidad a la hora
de determinar la rigidez de los elementos estructurales. Ademds, el efecto de fendmenos como la fluencia lenta o
creep y la retraccion del concreto puede ser mayor que en el caso de estructuras de concreto armado con varilla
solamente.

e Durante la construccion, es necesario combinar dos especialidades (construccidn en concreto armado y construccion
en acero) trabajando al mismo tiempo, lo que implica la programacion y ejecucion de la obra.

e La construccién compuesta implica dos materiales que conforman un elemento estructural o dos elementos de
diferente naturaleza que estan conectados.

La caracteristica fundamental que define a la construccién compuesta es la accién simultdnea de los dos materiales
de caracteristicas y comportamiento totalmente diferentes. Esto quiere decir, en el caso de elementos compuestos, que
ambos materiales responden como uno solo, y en el caso de sistemas estructurales, los elementos de concreto armado
y elementos de acero estructural trabajan conjuntamente para resistir las solicitaciones. Para ilustrar este concepto se
considera la siguiente figura. La figura 6.1 representa una viga en la que el acero estructural y el concreto armado actian
independientemente, es decir, no hay accién compuesta.

Se puede ver que parte del concreto no serd aprovechado debido a que se encuentra en tension, mientras que s6lo la mitad
de la seccién de acero estd en tension, el esfuerzo para el que el acero es mas eficiente. En contraste, la figura 6.1 muestra
una viga en que si hay accién compuesta. En este caso, todo el concreto se encuentra en compresion y estd, por tanto,
siendo aprovechado, a la vez que la seccién de acero se encuentra preponderantemente a tension. Para que ocurra accién
compuesta es necesario que haya transmisioén de esfuerzos entre el acero y el concreto y viceversa. Los mecanismos
tipicos de transmisién son:

e Adherencia: el vinculo por friccién entre una superficie de acero y una de concreto. Su resistencia es limitada.

e Unién mecdénica: se logra a través de pernos conectores de cortante de barra con cabeza, embebidos en el concreto
armado y soldados a la viga de acero. Es la solucién cuando la adherencia no es suficiente.

e Viga de acero que soporta una losa de concreto armado, interconectadas de manera que los dos materiales trabajan
en conjunto.
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W W
N Y N Y A Y O Y LI T TTTTITT1UT]

Vian no comnuestan Vian no comnuesta

Figura 6.1: Comparacién de vigas deformadas, con y sin accién compuesta.

Sistema de vigas de acero (a)

S B ey By B B N gy LN

Viga embebida en concreto (b)

g |—b—|

[ | ‘T_,
[T L L L T |

Sistema de piso viga (acero) losa (concreto) (c)

e [T T =TT
N T,
¥

Conectores de cortante viga losa

Figura 6.2: Adherencia y anclaje mecdnico entre el acero y el concreto armado. (a) Piso de puente compuesto con
conectores de cortante. (b) Seccién embebida para pisos de edificio. (c) Pisos de edificio con conectores de cortante. (d)
conectores de cortante.

Conector de cortante

Losa de
C°A°
Vigueta
(costilla) Viga de acero
(a)
Conector de cortaqte
: Losa de
; X coAC
A I [
Valle o canaletts ~—~ Ldmina o
(costillas) Viga de acero  cubierta de
Woaol acero

(b)
Figura 6.3: Secciones compuestas usando tableros de acero formado, (a) en direccidn paralela a la viga, (b) en direccién
perpendicular a la viga.
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Figura 6.4: Colocacién de conectores de cortante.

La construccién de puentes fue la primera en comenzar a utilizar construccién compuesta. Las figuras muestran cortes
transversales de estructuras de puentes, donde normalmente las secciones anteriores de acero en conjunto con la losa de
concreto armado se consideran como un solo elemento.

La construccién compuesta se utiliza cada vez mds en edificios urbanos, normalmente combinando elementos estructurales
convencionales y compuestos Giedion y Boada (1982).

6.2.3 TIPOS DE CONSTRUCCION COMPUESTA

La construccién compuesta puede dividirse en dos tipos principales Chen y Kim (1997). El primer tipo consiste en la
utilizacién de elementos compuestos hechos de acero y concreto armado, en que ambos materiales responden como uno
solo ante solicitaciones externas. En este caso, es necesario asegurar que las cargas pueden transmitirse del acero al
concreto armado y viceversa.

El segundo tipo corresponde a sistemas estructurales que combinan elementos estructurales de acero, de concreto, e
incluso compuestos, los que se conectan entre si para resistir las solicitaciones que obran en la estructura. Sistemas mixtos
combinados con sistemas compuestos. En este caso, es necesario asegurar la transmision de cargas entre los distintos
elementos que conforman el sistema estructural.

a. De acuerdo con su configuracion.
> Viga de acero que soportan una losa de concreto armado
> Viga de acero que soportan una losa de concreto armado

b. De acuerdo con su configuracion:
> Miembros de seccién rectangular hueca de acero, ahogados en concreto armado
> Perfiles tubulares de acero (tubos, HSS) rellenos de concreto
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> Perfiles de acero embebidos en concreto: un perfil de acero o una ldmina de acero acanalada que estd
total o parcialmente rodeada de concreto armado. Puede estar adherida o no al concreto circundante. El
concreto restringe el pandeo local del perfil de acero y provee proteccion contra el fuego.

> Perfiles tubulares de acero rellenos de concreto: perfiles rectangulares, cuadrados o circulares que se
rellenan de concreto. No requieren cimbra y si bien no estdn recubiertos por el concreto, el relleno les da
una mayor resistencia al fuego al actuar como disipador del calor.

c. De acuerdo con su funcion:
> Vigas compuestas: Perfiles IR que soportan una losa de concreto armado, interconectados de manera que los
dos materiales trabajan en conjunto.
> Columnas compuestas
> Losas compuestas acero-concreto armado
> Contraventeos compuestos
> Marco con diagonales de contraventeo de pandeo restringido

d. De resistencia:
> Falla por compresién del concreto armado
> Plastificacién del acero
> Pérdida de accién compuesta

A continuacién se describen las caracteristicas de los elementos compuestos a través de la ocurrencia de los posibles
estados limite o modos de falla. Para efectos de claridad, se ilustrard cada estado limite para el caso de vigas que soportan
una losa de concreto armado, haciendo notar cuando algo no sea aplicable a los otros tipos de elementos compuestos.

6.2.4 ESTADOS LIMITE DE FALLA

Los posibles estados limite para la seccién transversal son:

Falla del concreto armado en compresion

Fluencia del acero en tension

Pérdida de accién compuesta entre el acero y el concreto
Falla por compresién del concreto armado

La falla del concreto armado en compresion ocurre cuando la tension en la fibra extrema del concreto, iguala el esfuerzo
de ruptura en la zona de compresion f’c, antes de que el perfil de acero haya experimentado fluencia significativa. Es una
falla repentina que se caracteriza porque se desprende el concreto en el drea de falla. La capacidad del elemento se ve
reducida a la capacidad de la viga de acero. Este estado limite se presenta cuando el drea de compresion del concreto es
reducida, de modo que la resultante de esa compresién es significativamente menor que la resultante de la tensién en el
perfil de acero.

Ee < Eeu
oc S fle
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Figura 6.5: Falla por compresién del concreto reforzado.

a) Falla por compresion del concreto armado
En el caso de perfiles tubulares rellenos de concreto, el concreto en la zona extrema de compresion estd confinado,
ya que se encuentra limitado por la pared del perfil y el concreto circundante, por lo que se puede tomar ventaja de
una mayor capacidad de deformacién a la hora de determinar el estado ultimo de la seccidn, si la especificacion de
disefio en uso asi lo permite.
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b) Plastificacion del acero

— E: < Eeu ; gjcssf}j
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Figura 6.6: Distribucién de deformaciones y esfuerzos en la seccién plastificada.

Este estado limite se presenta cuando una porcién significativa del perfil de acero ha fluido antes de que el concreto
alcance el esfuerzo de ruptura en compresion f’c. Este estado limite ocurre cuando hay un drea de compresion
significativa, de modo que casi todo el perfil de acero estd en tensién. Este estado limite se presenta cuando
una porcion significativa del perfil de acero ha fluido antes de que el concreto alcance el esfuerzo de ruptura en
compresion f’c. Este estado limite ocurre cuando hay un drea de compresion significativa, de modo que casi todo el
perfil de acero esté en tension.

¢) Pérdida de accion compuesta

El tercer estado limite de la seccidn transversal ocurre cuando la capacidad de transmitir cortante en la interfaz entre
el acero y concreto es menor a la resultante de la compresién en el concreto o la resultante de los esfuerzos en el
perfil de acero. Cuando esto ocurre se produce un deslizamiento en dicha interfase y se pierde la acciéon compuesta,
con lo que ambos materiales comienzan a actuar por separado, lo que redunda en una pérdida significativa de

capacidad.
oc S fle
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Figura 6.7: Pérdida de accién compuesta.

Se habla de “accién compuesta completa” si los elementos encargados de transmitir esfuerzos entre el concreto y el acero
estan disefiados para desarrollar la resistencia maxima a la flexién de la seccién compuesta. En este caso, al determinar
distribuciones de esfuerzos en el intervalo eldstico se supone que no hay deslizamiento entre la losa y el perfil de acero.

Se refiere a “accién compuesta parcial”, si la resistencia al cortante de los conectores es menor que la necesaria para la
construccién compuesta completa. Son los conectores de cortante los que gobiernan la resistencia a la flexion de la viga,
que en estas condiciones trabaja en construccion compuesta parcial. En el cdlculo de deflexiones y vibraciones bajo cargas
de trabajo, en el estudio de fenémenos de fatiga, y en otros célculos que se hagan en régimen elastico, debe incluirse el
efecto del deslizamiento entre la losa de concreto y el perfil de acero.

e Criterio de resistencia:

> Estados limite de seccion

> Inestabilidad global (pandeo, pandeo lateral-torsional)
> De servicio:

> Agrietamiento excesivo

> Deformacion excesiva
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> Vibracidn excesiva

Se considera el elemento completo, se tienen estados limite a nivel de resistencia y estados limite a nivel de
servicio. En cuanto a los estados limite de resistencia, a los ya vistos, asociados a la seccion, es necesario agregar
la inestabilidad global del elemento, ya sea en compresion (pandeo) o en flexién (pandeo o pandeo lateral por
flexotorsion). Como estados limite de servicio se deben considerar la fisuracién, deformacién y vibracion excesivas.

e Criterio de resistencia:
> Inestabilidad global

6.3 DISENO DE MIEMBROS DE SECCION COMPUESTA (AISC-2010)

Este numeral se aplica a miembros compuestos, conformadas por perfiles laminados, perfiles armados o perfiles tubulares
estructurales (PTE) que actian conjuntamente con una seccién de concreto estructural, y a vigas de acero que soportan
una losa de concreto armado estando las vigas y la losa interconectadas de tal forma que actian en conjunto para resistir
la flexién. Se incluyen vigas compuestas simplemente apoyadas o continuas con conectores y vigas tipo perfil relleno o
revestido de concreto, construidas con o sin apuntalamiento temporal.

6.3.1 PROVISIONES GENERALES

Para determinar los efectos de carga en miembros y conexiones de una estructura que incluye miembros compuestos, se
debe considerar la seccion efectiva para cada instante de incremento de carga aplicada.

6.3.1.1 Concreto y Acero de Refuerzo

El disefio, detallamiento y propiedades de los materiales relacionados a las partes de concreto y acero de refuerzo en la
construccién compuesta deben cumplir con las especificaciones de disefio para concreto armado y barras de refuerzo
estipuladas por la normativa de edificacion aplicable. Adicionalmente podran aplicarse las disposiciones del Cédigo ACI
318 con las siguientes excepciones y limitaciones:

(1) ACI 318. Secciones 7.8.2 'y 10.13, y el Capitulo 21 serdn excluidos en su totalidad.

(2) Las limitaciones sobre concreto y el acero de refuerzo serdn las especificadas en la numeral 6.3.1.3.

(3) Las limitaciones de Refuerzo transversal serdn las especificadas en la el numeral 6.4.1.1 (b), como complemento a
las especificadas en ACI 318.

(4) La minima razén de refuerzo longitudinal para miembros embebidos en concreto serd la especificada en la seccién
6.4.1.1(c).

Los componentes de Concreto y de Acero de Refuerzo disefiados de acuerdo con ACI 318 deberan estar basados en el
nivel de carga correspondiente a las combinaciones de carga LRFD.

Nota: El intento de la Especificacion es que las porciones de concreto y de acero de refuerzo en miembros
compuestos de concreto sean detallados empleando las disposiciones para elementos no compuestos de ACI 318
siendo modificadas por la Especificacion.

Todos los requerimientos especificos para miembros compuestos son cubiertos en la Especificacion. Nétese que la
base de disefio para ACI 318 es el disefio por resistencia. Los disefiadores que empleen ASD en acero deben ser
conscientes de los diferentes factores de carga.

6.3.1.2 Resistencia Nominal de Secciones Compuestas

Para determinar la resistencia nominal de las secciones compuestas, se debe usar el método plastico de distribucién de
esfuerzos o el método de compatibilidad de deformaciones, como se presentan a continuacién.

Al determinar la resistencia nominal de los miembros compuestos se despreciard la resistencia del concreto a tension.

Para miembros tipo perfil relleno a compresién deberan tenerse en cuenta los efectos de pandeo local segtin se establece
en el numeral 6.3.1.4. No se requiere la consideracién de los efectos de pandeo local para miembros tipo perfil revestido.
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6.3.1.2.1 Método Pléastico de Distribucion de Esfuerzos
Para el método plastico de distribucidn de esfuerzos, la resistencia nominal se calculard suponiendo que los componentes
de acero han alcanzado un esfuerzo igual a F, bien sea a tensién 0 a compresion, y que los componentes de concreto bajo
esfuerzos de compresién debidos a solicitaciones de carga axial o flexién han alcanzado un esfuerzo de 0.85fc . Para
perfiles tubulares estructurales (PTE) circulares rellenos de concreto, el efecto del confinamiento permite usar un esfuerzo
de 0.95f"c en los componentes de concreto bajo esfuerzos de compresién debidos a solicitaciones de carga axial o flexion.

6.3.1.2.2 Método de Compatibilidad de Deformaciones
Para este método se supondrd una distribucién lineal de deformaciones a través de la seccién, con una deformacién
unitaria méxima de 0.003 num/mm en el concreto a compresién. Las relaciones esfuerzo-deformacion unitaria para el
acero y el concreto se obtendran a partir de ensayos o de resultados publicados para materiales similares.

Nota: El método de compatibilidad de las deformaciones debe ser usado para determinar la resistencia nominal de
secciones irregulares y para casos donde el acero no exhibe un comportamiento elasto-plastico. Guias generales
para el método de compatibilidad de deformaciones para columnas embebidas sujetas a fuerza axial, flexién o a
ambas se presentan en la Guia de Disefio 6 AISC y en ACI 318.

6.3.1.3 Limitaciones del Material
El concreto y las barras de refuerzo que se utilicen en los sistemas compuestos estardn sujetos a las siguientes limitaciones,
excepto cuando mediante ensayos o andlisis se justifique otro criterio:

(1) Para efectos de célculo de la resistencia de disefio, se tomara para el concreto una resistencia de disefio a compresion
f'c, no menor que 21 MPa ni mayor que 70 MPa si se trata de concreto de peso normal y no menor que 21 MPa ni
mayor que 42 MPa para concreto aligerado.

Nota: El concreto de alta resistencia puede ser utilizado para célculos de rigidez pero no se puede contar
con él para calculos de resistencia a menos que sea justificado mediante ensayos o analisis.

(2) Al calcular la resistencia de una columna compuesta, los esfuerzos de fluencia minimos especificados para el acero
estructural y para las barras de refuerzo no deben tomarse mayores que 525 MPa.

6.3.1.4 Clasificacion de Secciones Compuestas Tipo peffil relleno para Pandeo
Local

Para efectos de disefio a compresion, las secciones compuestas tipo perfil relleno se clasifican como compactas, no
compactas o con elementos esbeltos. Una seccién compuesta tipo perfil relleno se clasifica como compacta si la relacién
ancho a espesor no excede el limite A, de la tabla 6.1a en ninguno de sus elementos de acero a compresion. Si la relacion
ancho a espesor excede el limite A, de la tabla 6.1a en alguno de los elementos de acero a compresion, sin que se exceda
el limite A, de la misma tabla en ninguno de ellos, la seccién compuesta se clasifica como no compacta. Si la relacion
ancho a espesor de algin elemento de acero a compresion excede el limite A, de la tabla 6.1a, la seccién se clasifica como
una seccion con elementos esbeltos. Los valores de la relacion ancho a espesor se limitardn a los maximos especificados
en la misma tabla.

Para efectos de disefio a compresion, las secciones compuestas tipo perfil relleno se clasifican como compactas, no
compactas o con elementos esbeltos. Una seccién compuesta tipo perfil relleno se clasifica como compacta si la relacién
ancho a espesor no excede el limite A, de la tabla 6.1b en ninguno de sus elementos de acero a compresién. Si la relacion
ancho a espesor excede el limite A, de la tabla 6.1b en alguno de los elementos de acero a compresion, sin que se exceda
el limite A, de la misma tabla en ninguno de ellos, la seccién compuesta se clasifica como no compacta. Si la relacién
ancho a espesor de algin elemento de acero a compresion excede el limite A, de la tabla 6.1D, la seccién se clasifica como
una seccién con elementos esbeltos. Los valores de la relacién ancho a espesor se limitardn a los maximos especificados
en la misma tabla.

Las definiciones del ancho (b o D) y el espesor (t) para PTE rectangulares y circulares se presentan en las tablas 6.1a 'y
6.1b.
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Tabla 6.1: Valores de la relacién ancho a espesor para elementos de acero a compresién en miembros de construccién
compuesta solicitados por carga axial de compresion (Para aplicar en el numeral 6.4.2)

‘o Valores limites
Relacion 1p T

Descripcion del Elemento %ncho a (Compacto /No (No Maximo

spesor compactado) compactado/esbelto) Permitido
Paredes de perfiles tubulares
estructurales (PTE) y perfiles b E E E
en cajon , de seccion rectan- 7 226\/; 300\/; 500\/;
gular y espesor uniforme ) 7 )
Secciones circulares D/t 0.15E/F, 0.19E/F, 0.31E/F,

Tabla 6.2: Valores de la relacién ancho a espesor para elementos de acero a compresién en miembros de construccién
compuesta solicitados por flexidn (Para aplicar en el numeral 6.5.4)

Valores limites

Relacién 2 i
Descripcion del Elemento ggc:soo: (Compacto /No (No Miéximo
P compactado) compactado/esbelto) Permitido

Aletas de perfiles tubulares

estructurales (PTE) y perfiles b E E E
en cajon, de seccién rectan- 7 2.26 o 3.00 7 5.00 A
gular y espesor uniforme Y Y Y
Almas de perfiles tubulares

estructurales (PTE) y perfiles h E E E
en cajon, de seccién rectan- " 3.00 = 5.70 7 5.70 7
gular y espesor uniforme Y Y Y
Secciones circulares D/t 0.09E/F, 0.31E/F, 0.31E/F,

6.4 FUERZA AXIAL - COLUMNAS COMPUESTAS.

Este numeral se aplica a dos tipos de miembros compuestos solicitados por fuerza axial: perfiles revestidos de concreto y
perfiles rellenos de concreto.

Figura 6.8: Columnas compuesto revestidos con concreto (a, b y ¢) y rellenos con concreto (d, e y f).
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6.4.1 COLUMNAS COMPUESTAS TIPO PERFIL REVESTIDO

6.4.1.1 Limitaciones
Para que un miembro califique como columna compuesta tipo perfil revestido, se deben cumplir las siguientes limitaciones:

(a) El drea de la seccion transversal del nicleo del acero debe comprender al menos el 1 % de la seccidn transversal
compuesta total.

(b) El revestimiento de concreto del nicleo del acero debe reforzarse con barras longitudinales continuas y estribos o
espirales.
Cuando se usen estribos, se suministraran como minimo varillas de 9.5 mm de diametro espaciadas 305 mm a
centros, o varillas de 12.7 mm de didmetro o mayores espaciadas a 406 mm a centros. Se permite el uso de alambre
corrugado o malla electrosoldada con un drea equivalente. En ningiin caso el espaciamiento de los estribos debe ser
superior a 0.5 veces la menor dimensién de la columna.

(c) La minima relacién de dreas para el refuerzo longitudinal continuo psr, serd de 0.004, donde py,, estd dado por:

Agr

Donde:
A = drea de las barras de refuerzo continuo, cm? (mm?)

A= drea bruta de la seccién compuesta, cm? (mm?)

6.4.1.2 Resistencia de disefio a compresion

La resistencia de disefio a compresion ¢.P,, para miembros compuestos tipo perfil revestido de simetria doble cargados
axialmente, se determinard para el estado limite de pandeo por flexién con base en la esbeltez de la columna, tomando:
¢, =0.75 y con P, calculado como sigue:

(a) Cuando P, > 0.44P,,

P,=P, [0.658P"0/Pe] (6.2)
(b) Cuando P, < 0.44P,0
P, —0.877P, 6.3)
Donde:
Poo = Ay + Fy + Ay Fyg + 0.85A, f, 6.4)
P — WZ(EIeff) (6.5)
(KL)?
(Carga critica de pandeo elastico, calculada de acuerdo con el numeral 7.6, y:

A, = drea del concreto, mm?>

A= area de la seccion de acero, mm

Ayr = drea de las barras del refuerzo longitudinal continuo, mm?.
Ec=modulo de elasticidad del concreto =0.136(w.) ' \/f Kg/cm®  (0.043w.'3\/f] MPa)
El sy=rigidez efectiva de la seccion compuesta, N - mm?

2

El s = Eyls+0.5E Ly, +CiEcl, (6.6)
Donde:
C —010+2<A“‘><030 (6.7)
1 =VU. (AS +AC S U .

(coeficiente para calcular la rigidez efectiva de un miembro compuesto tipo perfil revestido a compresion)
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E; = modulo de elasticidad del acero = 200.000 M Pa.

f'c = resistencia especificada a compresién del concreto, M Pa.

F, = esfuerzo de fluencia minimo especificado para la seccién de acero, MPa.

Fysr = esfuerzo de fluencia minimo especificado para las barras de refuerzo, MPa.

I. = momento de inercia de la seccién de concreto con respecto al eje neutro eldstico de la seccién compuesta, mm®*.
I, = momento de inercia del perfil de acero con respecto al eje neutro eldstico de la seccién compuesta, mm®.

I, = momento de inercia de las barras de refuerzo con respecto al eje neutro eldstico de la seccién compuesta, mm?®.
K = factor de longitud efectiva.

L = longitud del miembro sin soporte lateral, mm.

w, = peso del concreto por unidad de volumen (1500 < w, < 2500) kg/m?

Al calcular la resistencia de disefio a compresién se puede tomar como minimo la obtenida para la seccién de acero sin
revestir con base en el capitulo 3, numeral 3.5.

Las Ec. 6.6, y Ec.6.14, fueron desarrolladas con base en datos de secciones compuestas de simetria doble. En los
Comentarios a la Especificacion ANSI/AISC 360 se suministran criterios sobre el efecto de las desviaciones de la simetria
al aplicar estas ecuaciones.

Compuesto
F,,=60Ksi

Perfil
F.=50Ksi

Esfuerzo

|
I
.

gulpulouiem v gty

/\ Concreto

fle=6Ksi

\

-

Deformacion

Figura 6.9: Comparacién esfuerzo deformacién segtin su composicion.

6.4.1.3 Resistencia a tensién

La resistencia de disefio a tensién ¢, P,, para miembros compuestos tipo perfil revestido, se determinara para el estado
limite de fluencia tomando:

¢ = 0.90

P, = AsFy +Aer;isr (6.8)

6.4.1.4 Transferencia de carga

Las cargas aplicadas a los miembros compuestos tipo perfil revestido cargados axialmente se transferirdn entre el acero y
el concreto de acuerdo con los requerimientos establecidos en el numeral 6.8.

6.4.1.5 Requisitos de Detallado

La separaciéon minima entre la seccion de acero y las varillas de refuerzo longitudinal serd de 1.5 veces el didmetro de las
varillas, con 38 mm como minimo. Si la seccion transversal compuesta incluye dos o mas perfiles e acero revestidos, éstos
deben conectarse entre si por medio de una celosia, presillas o componentes similares para evitar que ocurra pandeo en
los perfiles individuales como resultado de la aplicacién de cargas antes de que el concreto haya fraguado.
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6.4.2 MIEMBROS COMPUESTOS TIPO PERFIL RELLENO

6.4.2.1 Limitaciones

El 4rea de la seccidn transversal del perfil de acero debe comprender al menos el 1% de la seccién transversal compuesta
total. Los miembros compuestos tipo perfil relleno deben clasificarse de acuerdo con el numeral 6.3.1.4, para efectos de
pandeo local.

6.4.2.2 Resistencia de disefio a compresion

La resistencia de disefio a compresion ¢.F,, para miembros compuestos tipo perfil relleno de simetria doble cargados
axialmente se determinara para el estado limite de pandeo por flexién con base en el numeral 6.4.1.2, aplicando las
siguientes modificaciones: Para secciones compactas:

P = Pp (69)

Donde:
/ E;
PP == AsFy + szc AC +Aeri (610)
C

C>= 0.85 para secciones rectangulares y 0.95 para secciones circulares.
Para secciones no compactas:
Pp—P,
Pow=Pp——— 2 (A —D,)? 6.11)
no ()‘r \D )uy)z ( I’)
donde:

A, A,y A, son las relaciones de esbeltez determinadas segtin la tabla 6.1a, y Pp se obtiene de la Ec. 6.10

E
P, =A,F,+0.7f! (AC+AerS> (6.12)
' 4
Para secciones esbeltas:
/ E;
B :Achr+O~7fc Ac +As'rE (6~13)
C
donde:
9E; .
F,=—— para secciones rectangulares rellenas (6.14)

(b/1)?

0.72F,
F., = ﬁ para secciones circulares rellenas (6.15)
D/t)2
o]
La rigidez efectiva de la seccion compuesta El, ¢, se tomard como sigue para todo tipo de secciones:
El,ff = Edy + Esly + G3E L, (6.16)
Donde:
C1=0.6+2 As <0.9 (6.17)
T A T '

(Coeficiente para el calculo de la rigidez efectiva de miembros compuestos tipo perfil relleno a compresion)

Puede tomarse como valor minimo para la resistencia de disefio a compresion el calculado para el miembro de acero sin
revestir de acuerdo con el capitulo 3, numeral 3.5.
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6.4.2.3 Resistencia a tension

La resistencia de disefio a tension ¢, P,, para miembros compuestos tipo perfil relleno, se determinard para el estado limite
de fluencia tomando:

¢ = 0.90

P, = ASF; +Aerysr (618)

6.4.2.4 Transferencia de carga

Las cargas aplicadas a los miembros compuestos tipo perfil relleno cargados axialmente se transferirdn entre el acero y el
concreto de acuerdo con los requerimientos establecidos en el numeral 6.8.

6.5 FLEXION - VIGAS COMPUESTAS.

Este numeral se aplica a tres tipos de miembros compuestos a flexién: vigas compuestas con conectores de acero que

pueden ser tipo espigo con cabeza, tipo perno o tipo canal, miembros tipo perfil revestido de concreto, y miembros tipo
pertfil relleno de concreto.

6.5.1 GENERALIDADES
6.5.1.1 Ancho Efectivo

El ancho efectivo de la losa de concreto serd la suma de los anchos efectivos a lado y lado del eje de la viga, cada uno de
los cuales no debe exceder:

(a) octavo de la luz de la viga, medida entre centros de apoyos;
(b) La mitad de la distancia al eje de la viga adyacente; o
(¢) la distancia al borde de la losa de concreto

b—=f—1b, by, ——b

L ] I Iy |
Figura 6.10: Ancho efectivo b, ry.

6.5.1.2 Resistencia durante la Construccion.

Cuando no se use apuntalamiento temporal durante la construccidn, la seccidon de acero considerada aisladamente debera
tener la resistencia adecuada para soportar todas las cargas que se apliquen antes de que el concreto alcance el 75 % de su

resistencia especificada fc’. La resistencia de disefio a la flexion de la seccion de acero se determinard de acuerdo con el
capitulo 4, numeral 4.8.

6.5.2 VIGAS COMPUESTAS CON CONECTORES TIPO ESPIGO CON CABEZA, TIPO
PERNO O TIPO CANAL

6.5.2.1 Resistencia a Momento Positivo
La resistencia de disefio a momento positivo ¢,M,,, se determinard para el estado limite de fluencia con base en:

¢, =0.90
y M,, calculado como sigue:
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E
(a) Parah/t, < 3.76, [ —
F;,

M, se determinara a partir de la distribucion pléstica de esfuerzos en la seccién compuesta para el estado limite de
plastificacion de la seccidon (momento pléstico).

E
(b) Para h/t, >3.76, | —
F,

M, se determinard mediante la superposicion de los esfuerzos eldsticos, considerando los efectos del apuntalamiento,
para el estado limite de fluencia en la fibra extrema (momento de fluencia)

- ENP - ENP {
ENPE=<— C

(a) (b) (c)

Figura 6.11: Distribucién de esfuerzos en la seccion del perfil de acero y losa de concreto.

6.5.2.2 Resistencia a Momento Negativo
La resistencia de disefio a momento negativo @,M,, se determinara para la seccion de acero considerada aisladamente, de
acuerdo con los requerimientos del capitulo 4, numeral 4.8.

Alternativamente, la resistencia de disefio a momento negativo podrd determinarse a partir de la distribucion pléstica de
esfuerzos en la seccién compuesta, para el estado limite de plastificacion de la seccién (momento plastico), con:

¢, = 0.90

dadas las siguientes condiciones:

(a) La viga de acero es compacta y estd arriostrada adecuadamente de acuerdo con el capitulo 4, numeral 4.8.

(b) Se tienen conectores tipo espigo con cabeza, tipo perno o tipo canal que unen la losa de concreto a la viga de acero
en la regién de momento negativo

(c) el refuerzo de la losa paralelo a la viga de acero, dentro del ancho efectivo de la losa, estd desarrollado adecuada-
mente.

6.5.2.3 Vigas Compuestas con Losa sobre Tablero Metdlico
(a) Generalidades

La resistencia de disefio a la flexién de un sistema compuesto conformado por una losa de concreto vaciada sobre un
tablero metélico, con la losa conectada a las vigas de acero, se determinard con ajuste a las disposiciones aplicables
de los numerales 6.5.2.1 y 6.5.2.2, cumpliendo los siguientes requerimientos:

¢ Las nervaduras del tablero metalico no deben tener un peralte mayor que 76 mm. El ancho promedio de la
nervadura de concreto w,, no deberd ser menor que 50 mm, y para efectos de cdlculo no se tomard mayor que
el ancho libre minimo en la parte superior del tablero metalico.
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¢ Lalosa de concreto se conectard a la viga de acero por medio de conectores tipo espigo con cabeza soldados,
de didmetro menor o igual que 19 mm (AWS D1.1). Los espigos pueden soldarse ya sea a través de la 1dmina
o directamente a la viga de acero. Los espigos, una vez instalados, deberdn extenderse por lo menos 38 mm
por encima del nivel superior del tablero metélico, y deberdn quedar con un recubrimiento en concreto de 13
mm como minimo por encima de su extremo superior.

o El espesor de la losa por encima del tablero metélico no serd menor que 50 mm.

< El tablero metalico estard anclado a todos los miembros de soporte a espacios no superiores a 460 mm. Tal
anclaje serd proporcionado mediante conectores tipo espigo con cabeza, una combinacién de conectores tipo
espigo y arandelas con soldaduras de tapdn, u otro sistema especificado por el disefiador.

En la figura 6.12 se indican algunos de estos limites dimensionales.

~{w |-

50 mm min.

. | |

el T < Ysmm
= 3 %&E —

50 mm min.

50 mm min.

Figura 6.12: Limites dimensionales para vigas compuestas con tablero metalico.

(b) Nervaduras del Tablero Metalico perpendiculares a la Viga de Acero

Cuando las nervaduras estdn orientadas perpendicularmente a las vigas de acero, el concreto que queda por debajo
del nivel superior del tablero metdlico no se tendrd en cuenta al determinar las propiedades de la seccién compuesta
ni para calcular A,.

(¢) Nervaduras del Tablero Metalico Paralelas a la Viga de Acero.

El concreto que queda por debajo del nivel superior del tablero de acero puede incluirse al determinar las propiedades
de la seccion compuesta, y debe incluirse al calcular A,.
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Sobre las vigas de soporte, las nervaduras del tablero metdlico podrdn cortarse longitudinalmente y separarse para
formar un capitel de concreto.

Cuando el peralte nominal del tablero metélico sea de 38 mm o mayor, el ancho promedio del capitel o nervadura
soportado por la viga w,, no deberd ser menor que 50 mm por el primer espigo mds 4 didmetros de espigo por cada
espigo adicional en la hilera transversal.

Figura 6.13: Peralte nominal.

6.5.2.4 Transferencia de carga entre la Viga de Acero y la Losa de Concreto

6.5.2.4.1 Transferencia de Carga para Momento Positivo.
Se supondra que la totalidad de la fuerza cortante horizontal en la interfase entre la viga de acero y la losa de concreto se
transfiere a través de los conectores, excepto para vigas tipo perfil revestido segtin se definen en el numeral 6.5.3. Para
una viga de seccién compuesta donde el concreto estd sujeto a compresion por flexidn, la fuerza cortante horizontal total
V/, entre el punto de momento positivo méximo y el punto de momento cero se tomara como el menor valor entre los
obtenidos para los estados limites de aplastamiento del concreto, fluencia por tension de la seccién de acero y resistencia
de los conectores a cortante, calculados como sigue:

(a) Aplastamiento del Concreto.

V! =0.85f/A, (6.19)
(b) Fluencia de la seccion de acero.
V! = FA (6.20)
(¢) Resistencia de los conectores.
V! =20, (6.21)

Donde:
A, = drea de la secci6n de la losa de concreto comprendida dentro del ancho efectivo, mm?.
Ay = drea de la seccion transversal del perfil de acero mm?
Y0, = suma de las resistencias nominales de los conectores entre el punto de momento positivo méaximo y el
punto de momento cero, N.
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| | 0.85 f

| K | .‘ |
=N

} f

E.N.P.

-r,

Figura 6.14: Distribucién de la fluencia total de tensioén del acero y compresion parcial de concreto, con eje neutro plstico
(ENP), en la losa.

| | 0.85 fe
| by | ‘_‘ 1
| | ¢ o —t

f 1 ENP

Frr

Figura 6.15: El bloque de esfuerzos del concreto en toda la profundidad de la losa y el ENP, estd en la aleta del perfil de
acero. Parte del patin esta en compresion, entonces incrementa la resistencia a compresién en la losa.

0.85 f
| eff | | _L
| . ==

—~E.N.P.

}‘Fy""Fy"

Figura 6.16: La tercera posibilidad, es que el ENP, se encuentra en el alma del perfil de acero.

6.5.3.4.2 Transferencia de Carga para Momento Negativo
En vigas compuestas continuas donde se considera que el acero de refuerzo longitudinal actia conjuntamente con la viga
de acero en las regiones de momento negativo, la fuerza cortante horizontal total entre el punto de momento negativo
maximo y el punto de momento cero no debe ser mayor que el menor entre los valores de la resistencia de disefio
correspondientes a los siguientes estados limites:

(a) Fluencia a tension del refuerzo de la losa.
V= FysrAsr (6.22)

Donde:
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Ay, = area del acero de refuerzo longitudinal desarrollado adecuadamente dentro del ancho efectivo de la losa

de concreto, mm?.

Fysr = esfuerzo de fluencia minimo especificado para el acero de refuerzo, MPa.

(b) Resistencia al corte de los conectores tipo espigo con cabeza o tipo canal

V! =20, (6.23)

Barra de refuerzo A(-

e —

— Madzximo momento
Mdximo momento Punto de / negativo
positivo infleccion M = 0
Figura 6.17: —

Concreto

=1
= £
Perfil W é? é

a) No compuesto b) Parcialmente compuesto ¢) Compuesto

Figura 6.18: —

6.5.3 MIEMBROS COMPUESTOS TIPO PERFIL REVESTIDO.

La resistencia de disefio a flexion de miembros tipo perfil revestido en concreto ¢,M,,, se determinard con base en:
o, =0.90

y M,, calculado usando uno de los siguientes métodos:

(a) La superposicion de esfuerzos eldsticos en la seccién compuesta, considerando los efectos del apuntalamiento, para
el estado limite de fluencia en la fibra extrema (momento de fluencia).

(b) La distribucion plastica de esfuerzos en la seccion de acero, tomada aisladamente, para el estado limite de
plastificacién de la seccién (momento plastico).

(c) La distribucion pléstica de esfuerzos sobre la seccion compuesta, o el método de compatibilidad de deformaciones,
para el estado limite de plastificacién (momento pldstico) de la seccién compuesta, siempre y cuando se usen
conectores de acero.
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6.5.4 MIEMBROS COMPUESTOS TIPO PERFIL RELLENO

6.5.4.1 Limitaciones.

Los miembros compuestos tipo perfil relleno se clasificardn para efectos de pandeo local de acuerdo con el numeral
6.3.1.4.

6.5.4.2 Resistencia a Flexion.
La resistencia de disefio a flexién de un miembro compuesto tipo perfil relleno ¢,M,,, se determinard con base en:

o, =0.90
y M,, calculado como sigue:
(a) Para secciones compactas:
M, =M, (6.24)
Donde:
M, = momento correspondiente a la distribucién pldstica de esfuerzos sobre la seccién transversal compuesta,
N -mm.
(b) Para secciones no compactas:
My, =M, — (M, —M,)(A—A,) (A —Ap) (6.25)

Donde:

A, Ay y Ay, son las relaciones de esbeltez obtenidas de la tabla 6.1b.

My=momento de fluencia, correspondiente a la fluencia de la aleta a tensién y al inicio de la fluencia en la
aleta a compresion, N - mm. La capacidad al inicio de la fluencia se calculard suponiendo una distribucién
lineal y eléstica de los esfuerzos, limitando el méximo esfuerzo de compresién en el concreto a 0.7f] y el
maximo esfuerzo en el acero a Fy.

(c) Para secciones esbeltas, Mn se obtendrd como el momento para el cual se inicia la fluencia. El esfuerzo en la aleta a
compresion estard limitado al valor del esfuerzo de pandeo local F.r, determinado usando las Ec. 6.14 y 6.15. La

distribucién de esfuerzos en el concreto serd lineal y eldstica, con el esfuerzo maximo de compresion limitado a
0.7f7.

6.6 CORTANTE
6.6.1 MIEBROS COMPUESTOS TIPO PERFIL RELLENO O REVESTIDO

La resistencia de disefio se determinard con base en uno de los siguientes criterios:

(a) Laresistencia de disefio a cortante de la seccion de acero tomada aisladamente, segtin se especifica en el capitulo 5,
numeral 5.4.

(b) La resistencia de disefio a cortante de la seccién de concreto armado (concreto mas acero de refuerzo) tomada
aisladamente, segun se especifica en el Titulo C de este Reglamento, usando un factor combinado de resistencia ¢,,
igual a 0.75.

(c) Laresistencia nominal a cortante de la seccidén de acero segin se especifica en el capitulo 5, numeral 5.4. mis la
resistencia nominal del acero de refuerzo calculada segin se especifica RNE E-070, multiplicadas por un factor
combinado de resistencia ¢, igual a 0.75.

6.6.2 VIGAS COMPUESTAS CON LOSA SOBRE TABLERO METALICO

La resistencia de disefio a cortante de vigas compuestas con conectores de acero tipo espigo con cabeza o tipo canal
se determinara con base en las propiedades de la seccién de acero tomada aisladamente, de acuerdo con el capitulo 5,
numeral 5.4.
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6.7 COMBINACION DE FUERZA AXIALY FLEXION

Debe considerarse la interaccion entre las fuerzas axiales y de flexién en miembros compuestos para efectos del anélisis
de la estabilidad segtn se requiere en el numeral 7.6. La resistencia de disefio a compresioén ¢.P,, y la resistencia de
disefio a la flexién @,M,, se determinardn segiin se define en los numerales 6.4 y 6.5., respectivamente. Para tener en
cuenta los efectos de longitud en la resistencia del miembro a carga axial, la resistencia nominal se obtendra de acuerdo
con el numeral 6.4.

Para miembros compuestos tipo perfil revestido o perfil relleno con secciones compactas, la interaccién entre la fuerza
axial y la flexion se evaluard con base en las ecuaciones de interaccion del numeral 7.8.2.1, o mediante uno de los métodos
definidos en el numeral 6.3.1.2.

Para miembros compuestos tipo perfil relleno con secciones no compactas o esbeltas, la interaccion entre la fuerza axial y
la flexién se evaluard con base en las ecuaciones de interaccion del numeral 7.8.2.1.

En los Comentarios a la Especificacion ANSI/AISC 360 se presentan métodos para determinar la capacidad de viga
columnas de seccién compuesta.

6.8 TRANSFERENCIA DE FUERZAS
6.8.1 Requisitos Generales

Cuando se apliquen fuerzas externas a un miembro compuesto tipo perfil revestido o perfil rellenos cargados axialmente,
la introduccién de tales fuerzas al miembro y la transferencia de cortantes longitudinales a través del miembro se evaluaran
de acuerdo con los requisitos de asignacién de la fuerza que se presentan en este numeral.

La resistencia de disefio para los mecanismos de transferencia de cargas aplicables ¢ R, determinada de acuerdo con el
numeral 6.8.3, deberd ser igual o superior a la fuerza cortante longitudinal que se requiera transferir V'r, determinada de
acuerdo con el numeral 6.8.2.

6.8.2 Asignacioén de la fuerza
La fuerza se asignara con base en la distribucién de la fuerza externa, de acuerdo con los siguientes requerimientos:
Las provisiones para la resistencia al aplastamiento bajo la aplicacion de fuerzas externas se establecen en el numeral 10.7.

Para miembros compuestos tipo perfil relleno, el término +/A; /A, de la Ec. 10.2, puede tomarse igual a 2.0, teniendo en
cuenta el efecto del confinamiento.

6.8.2.1 Fuerza externa aplicada a la seccion de acero

Cuando la fuerza externa se aplica en su totalidad a la seccién de acero, la fuerza que requiere ser transferida al concreto
V'r, se determinard como sigue:

AF,

V=P, (1 — ”) (6.26)
PHO

Donde:

P, = fuerza externa aplicada al miembro compuesto, N.
P,,= resistencia nominal a carga axial, sin considerar los efectos de longitud, calculada segin la Ec. 6.4, para
miembros compuestos tipo perfil revestido, y segtin la Ec. 6.9, para miembros compuestos tipo perfil relleno, N.

6.8.2.1 Fuerza externa aplicada al concreto

Cuando la fuerza externa se aplica en su totalidad al revestimiento o relleno de concreto, la fuerza que se debe transferir al
acero V'r, se determina como sigue:

AF,
V! =P, < >y > (6.27)
PVLO
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6.8.2.1 Fuerza externa aplicada simultdneamente al acero y al concreto.
Cuando la fuerza externa se aplica simultdneamente a la seccién de acero y al revestimiento o relleno de concreto V'r se
determinard como la fuerza requerida para establecer el equilibrio en la seccién transversal.

Un método aceptable para determinar la fuerza de cortante longitudinal requerida para establecer el equilibrio en la
seccion transversal se presenta en los Comentarios a la Especificacion ANSI/AISC 360.

6.86.3 Mecanismos de transferencia de fuerzas

La resistencia nominal R,, suministrada por los mecanismos de adherencia directa, conectores y apoyo directo se
determinard de acuerdo con esta seccion. Se permite el uso del mecanismo de transferencia de fuerzas que suministre la
mayor resistencia nominal, pero no se permite la superposicién de los distintos mecanismos.

Para miembros compuestos tipo perfil revestido no se permite el uso del mecanismo de transferencia de fuerzas por
adherencia directa.

6.8.3.1 Apoyo Directo
Cuando en un miembro compuesto tipo perfil revestido o relleno la fuerza se transfiere por apoyo directo a través de
mecanismos internos de apoyo, la resistencia de disefo al aplastamiento del concreto ¢pR,,, se determinard con base en:

¢ = 0.65

R,=17fA; (6.28)

Donde:
> A = drea del concreto que recibe la carga, mm?.

> Un ejemplo de transferencia de fuerzas a través de un mecanismo de apoyos internos es el uso de platinas de acero
en el interior de un miembro compuesto tipo perfil relleno.

6.8.2.2 Conexion a cortante

Cuando en un miembro compuesto tipo perfil revestido o relleno la fuerza se transfiere a través de un mecanismo de
cortante, la resistencia de disefio a cortante suministrada por los conectores tipo espigo con cabeza, tipo perno o tipo canal
R, se determinard como sigue:

R, = Z:ch (6.29)

Donde:

YQ.v = suma de las resistencias de disefio de los conectores de acero tipo espigo con cabeza, tipo perno o tipo
canal, determinadas de acuerdo con el numeral 6.10.3, Los conectores considerados deben estar instalados dentro
de la “longitud de introduccién de la carga” definida en el numeral 6.8.4, N.

6.8.2.3 Adherencia Directa

Cuando en un miembro compuesto tipo perfil relleno la fuerza se transfiere a través de adherencia directa, la resistencia de
disefio por adherencia entre el acero y el concreto R,, se obtendra con base en:

¢ =0.45

y R, calculado como sigue:

> Para secciones de acero rectangulares rellenas de concreto:
Ry = B*CinFin (6.30)
> Para secciones de acero circulares rellenas de concreto:

R, = 0.25xD*C;, iy (6.31)
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Donde:

Cin =2, si el miembro compuesto tipo perfil relleno se extiende solamente a un lado del punto de transferencia
de la fuerza.

=4, si el miembro compuesto tipo perfil relleno se extiende a ambos lados del punto de transferencia de la
fuerza.

R, =resistencia nominal por adherencia, N.
F;, = esfuerzo nominal de adherencia = 0.40 MPa.

B = ancho total de la seccién rectangular de acero a lo largo de la cara sobre la cual se transfiere la fuerza, mm.

D = didmetro del perfil tubular estructural (PTE) circular, mm.

6.8.4 REQUISITOS DE DETALLADO
6.8.4.1 Miembros compuestos tipo peffil revestido

Los conectores de acero utilizados para transferir la fuerza cortante longitudinal deberdn quedar distribuidos sobre la
“longitud de introduccién de la carga”, que no deberd extenderse mds alld de dos veces la dimension transversal minima del
miembro compuesto tipo perfil revestido por encima y por debajo de la zona de transferencia de la carga. Los conectores
utilizados para transferir el cortante longitudinal deberdn instalarse sobre por los menos dos de las caras del perfil de acero
con una disposicién aproximadamente simétrica en relacion con los ejes del perfil.

El espaciamiento de los conectores de acero, tanto dentro de la “longitud de introduccién de la carga” como por fuera de
ella, deberd cumplir con lo dispuesto en el numeral 6.10.3.5.

6.8.4.2 Miembros compuestos tipo peffil relleno

Cuando se requieran, los conectores de acero utilizados para transferir la fuerza cortante longitudinal deberdn quedar
distribuidos sobre la “longitud de introduccién de la carga”, que no deberd extenderse mds alld de dos veces la dimensién
transversal minima en el caso de un perfil rectangular, o dos veces el didmetro en el caso de un perfil circular, por encima
y por debajo de la zona de transferencia de la carga.

El espaciamiento de los conectores de acero dentro de la “longitud de introduccién de la carga” debera cumplir con lo
dispuesto en el numeral 6.10.3.5.

6.9 DIAFRAGMAS Y VIGAS COLECTORAS DE SECCION COMPUESTA

Las losas de diafragma y las vigas colectoras se disefiaran y detallardn para transferir las cargas entre el diafragma, los
miembros de borde y miembros colectores del diafragma, y los elementos del sistema de resistencia a cargas laterales.

En los Comentarios a la Especificacion ANSI/AISC 360 se presentan guias de disefio para los diafragmas y las vigas
colectoras de seccién compuesta.

6.10 CONECTORES DE ACERO
6.10.1 REQUISITOS GENERALES

El didmetro de los espigos no serd mayor que 2.5 veces el espesor de la aleta de la viga a la cual se sueldan, a menos que
estén situados sobre el alma. El numeral 6.10.2, se aplica a miembros a flexién de seccién compuesta en los cuales los
conectores de acero estdn embebidos en una losa de concreto maciza o vaciada sobre un tablero metalico. El numeral
6.10.3, se aplica a todos los otros casos.

6.10.2 CONECTORES DE ACERO EN VIGAS COMPUESTAS

La longitud de los conectores tipo espigo con cabeza o tipo perno, medida desde su base hasta el extremo superior de la
cabeza después de instalados, no serd inferior a cuatro didmetros del espigo.
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6.10.2.1 Resistencia de los conectores de acero tipo espigo con cabeza

La resistencia nominal de un conector de acero tipo espigo con cabeza embebido en una losa de concreto maciza o vaciada
sobre un tablero metélico se tomard como:

On = 0.5A5c\/ flEc < RgRpAF, (6.32)
Donde:

Ayc = drea de la seccion transversal del conector de espigo, mm?
Sl = resistencia especificada a compresién del concreto, MPa.
E. = médulo de elasticidad del concreto = 0.043w!.5+/(f!, MPa.

F,, = resistencia a tensién minima especificada de los conectores tipo espigo con cabeza, MPa.
Ry = 1.0 para:

(a) un conector de acero tipo espigo con cabeza soldado en una nervadura del tablero metalico, con las
nervaduras orientadas perpendicularmente al perfil de acero;

(b) cualquier nimero de conectores de acero tipo espigo con cabeza soldados en una hilera directamente al
perfil de acero;

(¢) cualquier nimero de conectores de acero tipo espigo con cabeza soldados en una hilera a través del
tablero metdlico, con las nervaduras paralelas al perfil de acero y la relacién entre el ancho promedio y el
peralte de la nervadura > 1.5.
R, = 0.85 para:

(a) dos conectores de acero tipo espigo con cabeza soldados en una nervadura del tablero metélico, con las
nervaduras orientadas perpendicularmente al perfil de acero;

(b) un conector de acero tipo espigo con cabeza soldado a través del tablero metélico, con las nervaduras

paralelas al perfil de acero y la relacién entre el ancho promedio y el peralte de la nervadura <1.5.
R, =0.70 para:

(a) Para tres o mds conectores de acero tipo espigo con cabeza soldados en una nervadura del tablero
metdlico, con las nervaduras orientadas perpendicularmente al perfil de acero

Ry =0.75 para:
(a) conectores de acero tipo espigo con cabeza soldados directamente al perfil de acero;

(b) conectores de acero tipo espigo con cabeza soldados en una losa compuesta con el tablero metélico
orientado perpendicularmente a la viga y e,,ig—p > S0mm;

(c) conectores de acero tipo espigo con cabeza embebidos en una losa compuesta con el tablero metalico
orientado paralelamente a la viga, soldados a través del tablero metélico, o a través de una ldmina usada
como ajuste entre el tablero metalico y la aleta de la viga.

R, = 0.6 para conectores de acero tipo espigo con cabeza soldados en una losa compuesta con el tablero metalico
orientado perpendicularmente a la viga y e,,ig_p: > SOmm.

emid—n = distancia entre el borde del vastago del espigo y el alma del tablero metalico, tomada a la mitad de la
profundidad de la nervadura y en direccién de la fuerza ejercida por el conector (es decir, en direccién al momento
maximo para una viga simplemente apoyada), mm.

w, = peso del concreto por unidad de volumen (1500 < w, < 2500 kg/m?)

En la figura 6.19, se ilustran los conceptos de e,,;s—p; y de localizacion del conector en posicién débil y en posicion fuerte.
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™ Cmid-ht —|

Débil Fuerte
Figura 6.19: Conceptos de ¢,,;4—p; y de localizacién del conector en posicion débil y en posicion fuerte.

La siguiente tabla presenta los valores de R, y R, para varios casos.

Tabla 6.3: —
condicién R, R,

Sin tablero * 1 1.75
Tablero metélico orientado paralelamente al perfil de acero

wy/hy > 1.5 1 0.75

wy/hy < 1.5 0.85%* 0.75
Tablero metélico orientado perpendicularmente al perfil de acero
Numero de espigo que ocupa el mismo valle del tablero metilico
1 1.0 0.6+
2 0.85 0.6+
3. 0 mas 0.7 0.6+
h, = peralte nominal de la nervadura, mm
w, = ancho promedio de la nervadura o capitel (segin se define en el numeral 6.5.2.3),mm
** para un espigo sencillo
+ este valor puede aumentarse a 0.75 cuando e,y —h; > S0mm

6.10.2.2 Resistencia de los conectores tipo perno
El uso de conectores tipo perno estard limitado a losas macizas de concreto sobre perfiles de acero. La resistencia nominal
de un conector tipo perno embebido en una losa de concreto se tomard como:

S 0
0, = 0.14A.,\/f'E, <d> 25 <A,F, (6.33)
cp

Donde:
d.p = didmetro nominal de un conector tipo perno, mm.
A, = drea de la seccion transversal del conector tipo perno, mm?.
F,, = resistencia a tensién minima especificada para los conectores tipo perno, MPa.
S = separacion longitudinal centro a centro entre los conectores tipo perno, mm.
S} = resistencia especificada a compresién del concreto, MPa.
E, = médulo de elasticidad del concreto = 0.043w'-> /f/, MPa.
w, = peso del concreto por unidad de volumen (1500 < w, < 2500 kg/m?>)

Los pernos deberan tener como minimo una resistencia equivalente a la de los pernos SAE J429 Grado 2, y deben soldarse
con un filete a todo alrededor de acuerdo con las normas AWS D1.1

6.10.2.3 Resistencia de los conectores de acero tipo canal
La resistencia nominal de un conector tipo canal embebido en una losa maciza de concreto se calculard como sigue:

0, =0.3(t7+0.50,) 1./ (flE. (6.34)
donde:
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I. = longitud del conector en canal, mm.
ty = espesor de aleta del conector en canal, mm.

t,, = espesor del alma del conector en canal, mm.

La resistencia del conector tipo canal debe desarrollarse solddndolo a la aleta de la viga, para una fuerza igual a Q, y
considerando la excentricidad.

6.10.2.4 NUmero requerido de conectores de acero
El ndmero de conectores requeridos entre la seccion de midximo momento flector, positivo o negativo, y la seccién
adyacente de momento cero debe obtenerse dividiendo la fuerza cortante horizontal, determinada segtin los numerales
6.5.2.4.1 y 6.5.2.4.2, entre la resistencia nominal de un conector, determinada segtn el numeral 6.10.2.1, o el numeral
6.10.2.2. El nimero de conectores de acero requeridos entre el punto de aplicacién de una carga concentrada y el punto de
momento cero mas cercano deberd ser suficiente para desarrollar el momento méximo requerido en el punto de aplicacién
de dicha carga.

6.10.2.5 Requisitos del Detallado

Los conectores requeridos a cada lado de un punto de maximo momento flector, positivo o negativo, se distribuirdn
uniformemente entre aquel punto y los puntos adyacentes de momento cero, excepto cuando el disefio indique algo
diferente.

Excepto para conectores instalados en las nervaduras de un tablero metalico, los conectores de acero tendrdn como minimo
25 mm de recubrimiento lateral de concreto en direccién perpendicular a la direccién de la fuerza cortante. La distancia
minima desde el centro de un conector hasta un borde libre en direccién de la fuerza cortante serd de 200 mm cuando de
use concreto de peso normal y de 250 mm cuando se use concreto aligerado.

El minimo espaciamiento centro a centro entre conectores tipo espigo serd de 6 didmetros a lo largo del eje longitudinal
de la viga compuesta, y de 4 didmetros en direccion transversal al eje longitudinal de la viga, excepto en las nervaduras de
un tablero metdlico orientado perpendicularmente a la viga, en cuyo caso el espaciamiento centro a centro puede reducirse
a 4 didmetros en cualquier direccién. El espaciamiento maximo centro a centro de los conectores de acero no debera
exceder de 8 veces el espesor total de la losa ni de 900 mm.

6.10.3 Conectores de acero en componentes de secciéon compuesta

Este numeral se aplica al disefio de conectores de acero tipo espigo con cabeza y tipo canal en miembros de seccién
compuesta.

En lugar de las disposiciones que aqui se presentan, se permite aplicar las provisiones del Apéndice C-D del Titulo C del
presente Reglamento.

Las provisiones para el cdlculo de la resistencia de los conectores de acero tipo espigo con cabeza que se presentan en este
numeral son aplicables a conectores localizados basicamente en la zona de transferencia de carga (conexién) de columnas
y viga-columnas, vigas tipo perfil revestido y vigas tipo perfil relleno, y muros de seccién compuesta, donde hay una
accién compuesta entre el acero y el concreto. Estas provisiones no estan orientadas a construcciones hibridas donde el
acero y el concreto no trabajan en accién compuesta.

En el numeral 6.10.2, se especifica la resistencia de los conectores de acero embebidos en una losa de concreto sélido o en
una losa de concreto sobre tablero metalico, para vigas de seccién compuesta.

Los estados limites para el vastago de acero del conector y para el desprendimiento de un bloque de concreto bajo fuerza
cortante se tratan directamente en este numeral. Adicionalmente, el espaciamiento y las tolerancias dimensionales que se
suministran en estas provisiones previenen la ocurrencia de los estados limites de efecto de palanca en el concreto para
conectores solicitados por cortante y de rotura del concreto para conectores cargados a tension.

e Para concreto de peso normal: los conectores de acero tipo espigo con cabeza solicitados Unicamente por cortante
tendrdn una longitud no menor que cinco veces el didmetro del espigo. Los conectores de acero tipo espigo con
cabeza solicitados por tension o bajo la interaccién de fuerzas cortantes y de tension tendran una longitud no menor
que ocho veces el didmetro del espigo. Para estos efectos, la longitud se mide desde la base del espigo hasta el nivel
superior de la cabeza en el espigo instalado,
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e Para concreto aligerado: los conectores de acero tipo espigo con cabeza solicitados tinicamente por cortante
tendrdn una longitud no menor que siete veces el didmetro del espigo. Los conectores de acero tipo espigo con
cabeza solicitados por tension tendrdn una longitud no menor que diez veces el didmetro del espigo. Para estos
efectos, la longitud se mide desde la base del espigo hasta el nivel superior de la cabeza en el espigo instalado, La
resistencia nominal de los conectores de acero tipo espigo con cabeza bajo la interaccion de fuerzas cortantes y de
tensidn en una construccién compuesta con concreto aligerado.

El didmetro de la cabeza en los conectores de acero tipo espigo con cabeza solicitados por tension, o bajo la interaccién
de fuerzas cortantes y de tension, debera ser mayor o igual que 1.6 veces el didmetro del véstago.

La siguiente tabla presenta los valores minimos de la relacién //d para conectores de acero tipo espigo con cabeza,
correspondientes a distintas condiciones.

Tabla 6.4: —

Condicion de Carga Concreto de Peso Normal Concreto Aligerado
Cortante h/d>5 h/d>T
Tension h/d>8 h/d > 10
Cortante + Tension h/d > N.A*

h/d = relacion entre la longitud del conector tipo espigo con cabeza, medida desde la base del espigo
hasta el nivel superior de la cabeza en el perno instalado, y el didmetro del espigo.

* Véanse las provisiones del Apéndice C-D del Titulo C del presente Reglamento para el Calculo de
los efectos de interaccién en los conectores embebidos en concreto aligerado.

6.10.3.1 Resistencia a cortante de conectores de acero tipo espigo con cabeza en
Componentes de Construccion Compuesta

Cuando la resistencia al desprendimiento de un bloque de concreto bajo fuerza cortante no sea un estado limite aplicable,
la resistencia de disefio a cortante de un conector de acero tipo espigo con cabeza ¢,Q,,, se calculard tomando:

¢, =0.65

O = AscFy (6.35)

Donde:

QOny = resistencia nominal a cortante del conector tipo espigo con cabeza, N.

Aye = seccién transversal del conector tipo espigo con cabeza, mm?.

F, = resistencia a tension minima especificada, M Pa.

Cuando la resistencia al desprendimiento de un bloque de concreto bajo fuerza cortante sea un estado 1imite aplicable, la
resistencia de disefio a cortante de un conector de acero tipo espigo con cabeza ¢,Q,v, se calculard con base en uno de los
siguientes métodos:

(a) Cuando el refuerzo de anclaje para el conector de acero se desarrolle de acuerdo RNE E-070 a ambos lados de la
superficie de desprendimiento del concreto, se tomard como resistencia nominal a cortante para el conector Q,v, el
minimo entre la resistencia nominal a cortante del acero, segtin la Ec. 3.24, y la resistencia nominal del refuerzo de
anclaje.

(b) Si la resistencia al desprendimiento de un bloque de concreto bajo fuerza cortante es un estado limite aplicable

(por ejemplo, cuando el volumen que puede desprenderse no estd restringido por una platina, aleta o alma de acero
adyacente), la aplicacion de las provisiones de este numeral supone la existencia de un refuerzo de anclaje adecuado.
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6.10.3.2 Resistencia a tension de conectores de acero tipo espigo con cabeza en

Componentes de Construcciéon Compuesta
Cuando la distancia desde el centro de un conector hasta un borde libre del concreto, medida en direccién perpendicular a
la altura del conector, sea mayor o igual que 1.5 veces la altura del conector, medida hasta el nivel superior de la cabeza, y
el espaciamiento centro a centro entre conectores sea mayor o igual que 3 veces la altura del conector medida hasta el
nivel superior de la cabeza, la resistencia de disefio a tension para un conector de acero tipo espigo con cabeza, ¢ Q,; , se
calculard tomando:

Qnt =AscFy (6.36)

Donde:
Q,t = resistencia nominal a tension del conector, N.

Cuando la distancia desde el centro de un conector hasta un borde libre del concreto, medida en direccién perpendicular a
la altura del conector, sea menor que 1.5 veces la altura del conector, medida hasta el nivel superior de la cabeza, o el
espaciamiento centro a centro entre conectores sea menor que 3 veces la altura del conector medida hasta el nivel superior
de la cabeza, la resistencia nominal a tensién para un conector de acero tipo espigo con cabeza Q,;, se calculard con base
en uno de los siguientes métodos:

(a) Cuando el refuerzo de anclaje para el conector de acero se desarrolle de acuerdo con el RNE - E-070 a ambos lados
de la superficie de desprendimiento del concreto, se tomard como resistencia nominal a tensién para el conector Q,,,
el minimo entre la resistencia nominal a tensién del acero, segtin la Ec. 6.35, y la resistencia nominal del refuerzo
de anclaje.

Se recomienda suministrar refuerzo de confinamiento suplementario alrededor del refuerzo de anclaje para los conectores
de acero tipo espigo con cabeza solicitados por tensién o por la combinacién de cortante y tension, para evitar efectos de
borde o efectos causados por espaciamientos reducidos entre los conectores. Véanse los Comentarios a la Especificacion
ANSI/AISC 360.

6.10.3.3 Resistencia de conectores de acero tipo espigo con cabeza a cortante y
tension combinadas en Componentes de Construccion Compuesta

Cuando la resistencia al desprendimiento de un bloque de concreto bajo fuerza cortante no sea un estado limite que
controle el disefo, y la distancia desde el centro del conector hasta un borde libre del concreto, medida en direccién
perpendicular a la altura del conector, sea mayor o igual que 1.5 veces la altura del conector medida hasta el nivel superior
de la cabeza, y el espaciamiento centro a centro entre conectores sea mayor o igual que 3 veces la altura del conector
medida hasta el nivel superior de la cabeza, la resistencia nominal para la interaccion de cortante y tensién en un conector
de acero tipo espigo con cabeza se calculard con base en la siguiente ecuacion:

Qrt 3/3 < Qrv > 5/3
1.0 6.37
[ < 0O ) " 0O = ( )

QO+ = resistencia requerida a tensién,N

Donde:

QO = resistencia nominal a tensién, calculada segtin el numeral 6.10.3.2, N.
0,y = resistencia requerida a cortante, N.

Oy = resistencia nominal a cortante, calculada segin el numeral 6.10.3.1, N.
¢, = factor de resistencia para tensién = 0.75.

¢, = factor de resistencia para cortante = 0.65.
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Cuando la resistencia al desprendimiento de un bloque de concreto bajo fuerza cortante sea un estado limite que controle
el disefio, o la distancia desde el centro del conector hasta un borde libre del concreto, medida en direcciéon perpendicular
a la altura del conector, sea menor que 1.5 veces la altura del conector medida hasta el nivel superior de la cabeza, o el
espaciamiento centro a centro entre conectores sea menor que 3 veces la altura del conector medida hasta el nivel superior
de la cabeza, la resistencia nominal para la interaccién de cortante y tensidn en un conector de acero tipo espigo con
cabeza se calculard con base en uno de los siguientes métodos:

a) Cuando el refuerzo de anclaje para el conector de acero se desarrolle de acuerdo con el RNE E-070 a ambos lados
de la superficie de desprendimiento del concreto, aplicar la Ec. 6.37 tomando:

e Para la resistencia nominal a cortante del conector Q,,,, el minimo entre la resistencia nominal a cortante del
acero, segun la Ec. 6.35, y la resistencia nominal del refuerzo de anclaje , y

e Para la resistencia nominal a tensién del conector Q,;, el minimo entre la resistencia nominal a tensién del
acero, segun la Ec. 6.36, y la resistencia nominal del refuerzo de anclaje.

6.10.3.3 Resistencia a cortante de conectores de acero tipo canal en Componentes
de Construccion Compuesta

La resistencia de disefio a cortante para los conectores de acero tipo canal se calculard con base en las provisiones del
numeral 6.10.2.3, tomando el factor de resistencia ¢,, igual a 0.75.

6.10.3.3 Requisitos de Detallado para Componentes de Construccion Compuesta
Los conectores de acero deberdn tener al menos 25 mm de recubrimiento lateral de concreto. El espaciamiento minimo
centro a centro entre conectores de acero tipo espigo con cabeza serd de cuatro didmetros en cualquier direccion. El
espaciamiento maximo centro a centro entre conectores de acero tipo espigo con cabeza serd de 32 veces el didmetro del
véstago. El espaciamiento mdximo centro a centro entre conectores de acero tipo canal serd de 600 mm. Los requerimientos
de detallado que se presentan en este numeral son limites absolutos. Véanse los numerales 6.10.3.2 y 6.10.3.3, para
limitaciones adicionales que tienen en cuenta los efectos de borde y de grupo.
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6.11 EJERCICIOS RESUELTOS

EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

Determinar la resistencia de disefio a momento con accion
compuesta al 10%, 75%, 50%, 40% de un perfil w8x24

1. Propiedades del elemento

H 1.1 Propiedades geométricas
. o h
A =T7.08 in —=25.9 L;:=10 ft
d:=7.93 in b
son Ll:=60 ft t;:=0.4 in t;:=4in

1.2 Propiedades del material

M F,:=50 kst F,:=65 ksi flei=4ksi  E:=29000 ks

4 @ 10ft
2. Resistencia a momento positivo

h |E E
(@) <3764 | — 3.76-\/— =90.553
t F, F,

25.9<90.553 Usar distribucion plastica de esfuerzo

3. Determinacion de ancho efectivo

2Ll
beff::T: 15 ft

Ly

2
be f:: 15 ft beff:: =10 ft
beff:: 10 ft
bepr:=10 ft tomar el menor
4. Determinamos momento resistente
1. Accion compuesta total (100%)
= a). Resistencia de disefio a momento E.N.P por equilibrio T=C, Donde
T:ZAg’Fy C=0‘85.f,c.beff'a'
(b) AF
a=——2_Y ___—0.868 in
0.85 'f’C o beff
a<l E.N.P Recae en la losa

b. Resistencia de disefio a momento t:=0.25 in

- \
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d @ EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
Mn=:Ag-Fy-L—+t—_):<1.339-103> kip -in
2 2

Mn=111.545 kip - ft

®:=0.90 ¢+Mn=100.39 kip - ft
c¢. Disefio de conectores

V'ri=F,~A,=354 kip
V'r:=0.85+ f'c+ by 2 in =816 kip

V'r:=354 kip
Donde la resistencia de los conectores de acero tipo espigo con cabeza
individual (a)
. 7. . 2 @ . 9
diametro ::g mn A:=diametro” - 4 =0.172 in
F,:=65 kst E_ :=36000 kst
R,:=0.85 R,:=0.62 Conectores por valle

Q,:=0.5-A-\/f'c-E,=32.685 kip
Qui:=R, R,+A+F,=5.901 kip
Q,,:=19.934 kip

(d)

Figura 6.20

Numero de conectores

2Q 354 kip
N conectores = Q—n N, conectores ‘= m =17.759

2 conectores por valle

Total 36

conectores *—

Espaciamiento de conectores

e ::NL: 40.544 in 36 conectores 02 filas a 40in

conectores

5. Accion compuesta total (50%)
a). Resistencia de disefio a momento E.N.P por equilibrio T=C, Donde

T:ZAg'Fy C=0-85‘f/C‘beff‘a

0.5A,-F
a=——2"Y =0.434 in
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0.85 'f,C . beff

a<tl E.N.P Recae en la losa

b. Resistencia de disefio a momento

Mn:=A,-F,- (i+t—3)=1415.323 kip-in
2 2

t:=0.25 in

Mn=117.944 kip-ft

¢:=0.90 ¢-Mn=106.149 kip - ft

5. Accion compuesta total (75%)
a). Resistencia de disefio a momento E.N.P por equilibrio T=C, Donde

T::Ag’Fy C=0‘85.f,c.beff.a’
0.75 Ag-Fy .
a=——"_=0.651 in
0'85.f,c.beff
a<tl E.N.P Recae en la losa

b. Resistencia de disefio a momento

Mn:=A,-F,- (i+t—3)=1376.93 kip +in
2 2

t:=0.25 n

Mn=114.744 kip - ft

$:=0.90 é-Mn=103.27 kip- ft

Figura 6.21
5. Accidon compuesta total (25%)

a). Resistencia de disefio a momento E.N.P por equilibrio T=C, Dondc¢

T::Ag'Fy C=0‘85'f,c.beff'a’
0.25 Ag-Fy .
a=———=0.217 in
0‘85'f/c'beff
a<tl E.N.P Recae en la losa

b. Resistencia de disefio a momento

%_H:_%) =1453.717 kip -in

t:=0.25 in
Mn ::Ag -Fy .

Mn=121.143 kip - ft

$:=0.90 ¢ -Mn=109.029 kip - ft
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Determine la capacidad a compresion de una columna compuesta,
con dimensiones cuadradas de 30x30", y una longitud efectiva de
L:=20 ft. El concreto, reviste un perfil W10x100 (A992), y ocho
barras #8 grado 60. Cada cara de la columna posee tres barras cuyo
centro individual esta localizado a de la cara exterior de concreto
r=2.5 in (recubrimiento)

1.1 Propiedades del elemento: _ !__lz'sm -
1.1 Propiedades geométricas del perfil ‘O —®

A, =294 in’ 1,:=207 in"  b:=30in  h:=30in

30 in

Seccion compuesta

Sa s

A,;==b-h=900 in’ Le:=20 ft .
KL:=L=20 ft d:=—1in e, 4.
4 2.5 a0 _ -
| 301in |
2
A= 8 -8-¢ in=1.5 in’
8 4
radio ::E in-l=0.5 n
8 2
rec:=2.5 in
d::i—rec: 12.5 in Figura 6.22

. 4 2
d .

IS'I'::8.(¢. racizo + ST'. 8 =2 IS’I":=982'14 Zn4
fle=5 ksi
A=A—A,—A,=869.1 in’

h3
I:=b-——1,—1,=66310.86 in’

12
E,:=39000 kst

1.2 Propiedades del material

F,:=36 ksi F,:=58 kst

E :=29000 ksz F' =4 ksi




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1 P o
60 ksi E,:=E,=(2.9:10") ksi

F ysr = sr

2. Limitaciones

20 MPa< f'c<55 MPa ok!
F, <525 MPa ok!
Ay
—>0.01 ok!
A,
AS’!'

>0.004 ok!
Ay
rec>38 mm ok!

3. Resistencia de disefio a compresién

Pyi=AyF + A, F,,+0.85 A, f'c=4842.075 kip

A, )
A A,

cl<3 ok!

cl:=0.1+2-

El=E,I,4+0.5-1,-E, +cl.E,.[igura6.23 .- 0.75
EI;+=6.132-10" kip-in®

EI
Pe:=¢* - — 4 _598.828 kip

(kL)

Pe>0.44-Pno

Pno
P, := (0.658 Fe ) .P,,=164.142 kip

P, :=4196 kip

¢:=0.75
¢+P,=(3.147-10°) kip




Disetfie la viga mostrada en la figura, con un acero ASTM A992,
flc:=4 ksi, F,:=50 ksi, F,:=65 ksi, AT:=10 ft,
Lz :=10 ft, t,,,,:=7 iny esta sometido a las siguientes cargas

A) Carga muerta

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
H H

kip kip kip
losa:=0.08 2 vigas ‘= Wacabados "= 0.01 2
ft ft? ft
b) Procesos Constructivos
ki ki
wp=0.090 —2. =0.030 2 45t
It ft
c) Carga Viva
ki
W= 0.415 22
v H H
1. Propiedades de elemento 301t
1.1 Propiedades del material
F,:=50 kst F,:=65 ksz
E:=29000 ksi flc:=4 ksi
2. Determinacion de Cargas
kip ;
W= (1050 + Wi 005 + Waeghados) * AT =1.1 —— - : — Figura 6.24 — 5
ST . e n
3. Determinacion de carga y momento ultimo 3in
kip
W, L2 . L:=45 ft
M“::T: 39.488 kip - ft
4. Determinacion de ancho efectivo
L,:=45 ft L,:=30 ft
L, 2.L,
bepri=2- ?_11 .25 ft beff::T:3O ft

5. Calculo de momento y eje neutro plastico Y2: Asumimos a:=1 in
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a .
Yai= tlosa_gz 6.5 1n

J_‘Je la mbla 3—19 seleccionamos una W2 162

Table 3-19 (continued)
- |}
i e Composite W Shapes
¥ Available Strength in Flexure,
kip-ft W24-W21
- i
Ehapa 4 A5 § 5.5 L] L] T
ASD | LAFD | ASD | LAFD| ASD |LAFD | ASD [ LRFD | ASD | LAFD | ASD [ LAFD | ASD |LRFD
W2 | 660 | 932 | 883 | 1030 | TO6 | 1060 | TAE | 1080 | TS0 [ 1930 7T | 1960 | TET | 1200
B34 | 953 | @54 | DED | &M 1010 | 620 | 1040 T13 {1070 TI2 | 1900 | 752 | 1130
608 | 913 | 624 | B33 | 641 | 063 | B5T | 967 | 673 1000 ( €90 | 1040 | T06 | 1060
mmmmmmmmmmmm!mml
551 | B29 | 567 | B4d | & | 059 | SAr | AT4 | GG | ER9 | GOQ | DOS | €12 | 820 |
827 | Mo | S35 | BO4 | 543 | 816 | 550 | &28 | 558 | B0 | SE7 | BSZ | 574 | BE3
dB3 | 741 | 488 | 749 | S04 | 5B | 500 | TET | 516 | VUG | SR | TE4 | £27 | T2
| s ] LAFD |3 11 - ditare e o of s s ot 13l soutid st
1 B2 = gialang fem top of ihe siesl beaim 1o cosceele fange feoe.
Elu.am" =099 | © Bee Figure 3-3c lar PHA locafions.

Ademas se encuentra ubicada el eje neutro plastico en la posicion 5

¢Mn =905 kip - ft ¢Mn>Mu ok!

6 Limitaciones de deflexion A:=2.51n

5.-WpL* 5.W-L*

27D J=— D~ I:=1145 in*

384 E.1 384 E- A

Figura 6.25
T.'}el manual del AISC:
Table 3-20 (continued) l
Lower Bound Elastic Moment
of Inertia, I, 5, for Plastic 18
Composite Sections Vet
s | e | ] 0 Y&, n

i [dp| 2 [2s| a[as] aJan| 5 [55] 6 |65] 7
0| 913 | 276D | 2870 | 2960 | 31E0 | 250 | 3380 | 3520 | 3670 | 3810 | 3070 | 4120
n154| 786 | 2650 | 2760 | 2070 | 2080 | 300 | 2230 | 3380 | 3ew | 3630 | arvn | me
0308| 658 | 2500 | 2620 | 2720 | 2830 | 2340 | 3050 | 1170 | 3230 | 3410 | 3540 | 3670

Wit=62 | TR
2
k]
4 (D04E1| 533 | 2380 | 2470 | 2560 | 2630 | 2740 | 2040 | 2050 | 3050 | 2160 | 1270 | 2300
BRL
L
T

n3am

DEAS | 406 | 2200 | 280 | 2350 | 2430 | 2510 | 2500 | 2680 | 2770 | 2660 | 2860 | 3050
25T | W7 | 2060 | 2020 | 2190 | 2250 | F20 | 2390 M60 | 2530 | 2610 | 2680 | 2770
470 | 225 | 1800 | 1950 | 1BBO 2040 ( 2900 | 150 2EM0 | 2260 | 2370 | 2380 | 2450

"l = thtanc from lop ol the steel beam tn plastic neisal asis.
# ¥2 = s i bop ol Tha siesl baam fo concrete flangs fonoe
© B Figurir 3-3¢ e PMA, locations

| Mk i B, i) o - cormpute seel shape

I:=1330 in* I,>1 La seccion es Adecuada




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Calcule ¢pMn, para la seccion compuesta mostrada en la figura si se
usa acero A992, F,:=50 ksiy f'c:=4 ksi E:=29000 kst

1 Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas

. . h ,
A,:=26.4 in® d:=29.5 in — =575 1in
t,:=0.47 in t,:=4in tw
t;:=0.61 in bp=10.4 in

1.2 Propiedades del material
F,:=50 kst F,:=65 ksi fle=4 kst E:=29000 ks

2. Resistencia a momento positivo

| 60 in
h E |
—<3.76\|— 57.5<90.553 — .
ty, F, DT T < 1lzim

2 in

3. Determinamos ancho efectivo
beff:: 60 1,'n,

4. Determinamos momento resistente

Para una accidén compuesta total (100%), Resistencia de disefio a
momento ENP, suponiendo C=T

Figura 6.26
T:=A,-F, C=0.85-fcb.ea
A -F
a=—-2_"Y _=0.164m a:=6.471 in
0.85 'f,C 0 beff
a>t; E.N.P Recae en el perfil

Eje neutro plastico esta en el perfil
C:=0.85+f'cobyspety+Fy byt
C=(1.133-10°) kip
T:=F,«(A,—bst)=(1.003-10°) kip

c>T el E.N.P Se encuentra en el patin del acero




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

_ Fy°Ag—0.85 flC'beff'tl
2.Fy.bf

=0.485 n

y:

t
M, =085« f'c byt - [71+y

d
+2Fy-bf-y-%+Fy-@-(3—y): ?

¢:=0.90
¢-Mn=1573 kip- ft

Determine si la columna compuesta mostrada en la figura es la EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

adecuada, para soportar las solicitaciones de carga, la seccion es
una HSS10x60x1/4 con acero A992, la columna es de concreto de
peso normal de 145 1b/ft3 y una resistencia a compresion

1 Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas- Perfil

Ag;=7.11in’ 1:=0.233 in e
H:=10 n w B:=6 mn » AvFlguré;GZA s
I,,.:=96.9 in I,,:=44.1in SR R
h:=H—-2t=0.242 m b:=B—2 t=5.534 in Lt kL
10 in ——
1.2 Propiedades de la seccion compuesta 7 0,
3 . O SR PR
¢:=—in=0.019 m RS Y
Ai=b-h—t-(4 in—¢)=52.004 in’ 4 AL B
A,i=A+A,=59.104 in’
6in

I,,:=398.617 in'

% 3¢

[ H-4b f(B-4t) | (9-¢°-64).t"

B—-4t 4t)?
ey +¢-t* +
12 t 36 ¢

I,,:=134.308 in*




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
1.3 Propiedades del material

F,:=50 kst F,:=65 ksz
E:=29000 kst flc:=5 ksi
2. Resistencia requerida a compresion l PD =100kip
PL =120kip

Pp:=100 kip P.:=120 kip ZZ%ZA

P,:=1.2 Pp+1.6 P,=312 kip

Table 4-14 (continued) 10 ft
5 Available Strength in  F, = 46 ksi
Axial Compression, kips /. =5ksi

HSS10 Concrete Filled Rectangular HSS

FESS1 0 B  HESi0Bx %
W | e s o | % | e | 7
Lycaiger IN- oM | o 0233 0,174 (EL] LR
Stenl WU 18 na 28 107 B u.7
Besign Ry ogfy (R o.F RIS of) | R aefy R0 K, | AL o8
ABO0 | LRFD | ASD | LAFD | ASD | LAFD | ASD |LRFD| ASD | LRFD| ASD | LRFD
0 | 343 | 515 | 310 | e84 | 275 | 413 | 230 | ag8 | 307 | &6 | 270 | 404
6 | X0 (480 | 289 | &34 [ 257 | 385 | 222 | 194 | I79 | @18 | 250 | W
To| W2 | a6e | 22| azz | B0 | 375 | AT | 325 | 069 | 404 | M2 | 361
B | 303 | 455 | 274 | a1 | 243 | 354 | 210 | 315 | 258 | 3mm | 233 | g
9 | 294 | 441 | 265 | 2w | 295 | 252 209 | o4 | 247 | gm0 | 22 | am
L azsfas 35% 139 | 185 | 263 | 234 | a8z | B4 | 37

Pn =339 kip - ft
Figura 6.28

3. Determinacion de resistencia compresion para miembros
compuestos tipo perfil relleno

a) Limitacion del AISC
3 ksi<f'c<10 kst F, <75 ksi As>0.01-Ag
ok! ok! ok!
b) Pandeo Local
E
Api=2.264 [ — 2=23.751 ﬁ=4O.918
F, t t

7/\— <A ok! Compacto




220

EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

¢) Resistencia de disefio a compresion

=P Cy:=0.85

—0 in?2
2 A, :=01n

E

3l

P,:=A;F +Cy+fc|A +A,

P,,:=550.637 kip

AS+AS7'
Cy=0.45+3+| 2 | —0.81
Ag

Cy<1.0

)
E,=145-5-\/fc=0.617 "% . ks

k:g2
Isr:=0 in*

El=E, [Isy+E,I1,+C3-E, I,

-FEI
Pe:=¢—(;ff
K-L

Figura 6.29

Pno
P, =P, (0.658 Pe )
¢:=0.75

¢Pn:=338.799 kip

d) Verificacion con la carga requerida

¢Pn>Pu

P,>0.44-Pno

EI;:=1.698-10°




6.11.1 EJERCICIOS PROPUESTOS
6.1 Determinar la resistencia de disefio a momento con 6.2 Determine la capacidad a compresién de una colum-
W) accién compuesta al 15%, 25 %, 35%, 65% y 90% de un  na compuesta, las dimesiones cuadradas de 30x30, y una
.2 perfil de W6x12. longitud efectiva de L=12ft. El concreto, reviste un perfil
() W8x12(A36), y 8 barras de grado 60. Cada cara de la
'5 H columna posee tres barras. (r=2.5in)
é: F—12.5n—
Y PIEE - . 17
i 60 ft P P9
4 . 4
4 Jan
: '. ’ 4y =
: OA - C 1 =g
H I "o
4@ 10ft A S
h| . . 17 a4 |
Figura 6.30 2.5i5t A-r).' P AO e (:1
I 30in |
Figura 6.31

6.3 DDisefle la viga mostrada en la figura, con acero

A36, f’c=4ksi, Fy=65ksi, Fu=75ksi, AT=15FT, Lx=5ft,

tlosa=5in y sometido a cargas

45 ft

30 ft
Figura 6.32

6.4 Calcule ¢ Mn, para la seccion compuesta mostrada
en la figura si se usa acero A36, Fy=36ksi, f’c=4ksi y

E=29000ksi.

———— -
oA .4 .
IR 2 | [2in
o e 2in

Figura 6.33



6.5 Determine si la columna compuesta mostradaenla 6.6 Determine el momento que producen las fuerzas con
figura es la adecuada, para soportar las solicitaciones de  respecto al punto A, vectorialmente.

carga, la seccion es HSS10x60x1/4 con acero A36, la

columna es de concreto de peso normal de 601b/ft3 y una

resistencia a compresion

Figura 6.35

Figura 6.34
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[7. ESFUERZOS COMBINADOS

7.1 INTRODUCCION

Los miembros estructurales sujetos a una combinacién de esfuerzo por flexién y carga axial son muy comunes. Esta
seccion se dedica a presentar algunos de los casos mds obvios. Las columnas que forman parte de una estructura de acero
deben soportar, casi siempre, momentos de flexion, ademds de sus cargas usuales de compresion.

La accion, de fuerzas laterales tales como sismo y viento, hacen que incluso en una estructura que normalmente soporta
solo cargas verticales, se generen momentos flectores en los miembros verticales. Aun sin la accién de fuerzas laterales,
la flexién la puede estar generando la excentricidad con la que llegan las misma cargas verticales desde los miembros
horizontales a las columnas, dado que es practicamente imposible en una estructura real aplicar las cargas en el centro de
gravedad del miembro para eliminar por completo la excentricidad.

7.2 DEFINICION.

Son elementos estructurales de eje recto y seccidn prismadtica, que se colocan normalmente en posicién vertical o en
diagonal y que soportan las cargas verticales y accidentales (sismo, viento, etc) en una estructura de un edificio, constituida
por una familia de Pérticos ortogonales.

Ademads, es casi imposible montar y centrar exactamente las cargas axiales sobre las columnas, aun en los casos de pruebas
de laboratorio, y en las construcciones dicha dificultad es atin mayor. Aunque las cargas en un edificio pudieran centrarse
perfectamente en un momento dado, no permanecerian estacionarias. Ademads, las columnas pueden tener defectos
iniciales o tener otras fallas, dando como resultado el que se produzcan flexiones laterales. Las vigas generalmente se
ligan a las columnas mediante dngulos o ménsulas colocadas a un lado.
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D B :
g g Cargas verticales
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Conexion trabe - columna Conezion trabe - columna
simplemente anouada simnlemente anouada

Figura 7.1: a) Compresion axial, b) Compresion axial y momentos.

En estos elementos estructurales (vigas y columnas), actian simultdneamente, fuerzas normales de compresion axial y
momentos flexionantes, aplicados alrededor de uno o de los dos ejes centroidales y principales de la seccién transversal de
la columna. El disefio es mas dificil debido a que se requiere efectuar un analisis de segundo orden.

P

— Ditand
v 1%

Flexiotension = Tension axial + Flexion,

Figura 7.2: Miembro en flexotension.

El disefio es sencillo para miembros en flexotension, no se necesita realizar un andlisis de segundo orden.

Un elemento esbelto sujeto a flexocompresion tiene la caracteristica de presentar menor resistencia que una columna corta
fabricada con el mismo material y seccidn transversal. Esto se debe fundamentalmente a que, bajo la accién de carga axial
y momento flexionante, aparecen deformaciones del elemento, cualquiera que sea su longitud. No obstante, este efecto es
importante solamente en los elementos esbeltos ya que en una columna corta las deformaciones son tan pequefias que
pueden ignorarse. Para entender este comportamiento, se considera una columna de longitud L, en equilibrio interno
y externo, simplemente apoyada en sus extremos y sometida a una carga excéntrica, localizada en un sistema de ejes
convencionales (X, y) como se ilustra en la fig. 7.4.

Cuando la carga P, es demasiado pequefia o se trata de una columna corta, el diagrama de momento flexionante de primer
orden es como el indicado en la fig. 7.4b. Se define como momentos de primer orden los que se evaliian sin considerar las
deformaciones de la columna. Ahora bien, en el caso de una columna larga sometida a una carga de compresion axial P, se
presentan deformaciones que aumentan la distancia de la linea de accidn de la carga al eje de la columna, lo que equivale
a que se incremente la excentricidad de la carga un valor “x” en cualquier punto de ordenada “y” como se ilustra en la fig.
7.4c, por lo tanto, el momento flexionante en cualquier seccién de la columna es M = P, + Py, donde P, es un momento de
segundo orden que se define como un momento flexionante adicional debido a la deformacién de la columna.

Existen dos aspectos importantes que influyen notablemente en la reduccién de la resistencia por esbeltez de una columna
sujeta a flexocompresion, éstos son: el efecto de los momentos flexionantes en los dos extremos de la columna y la forma
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Figura 7.3: Elementos estructurales constitutivos de estructuras industriales de acero con grias mdviles de alta capacidad
de cargaflexocompresion = compresion axial + flexion.

7 o N
% Yy l ////// 2
Zz ' T
2 7.
- i -
P i?
(@ (v) (e) (@

Figura 7.4: Columna esbelta sujeta a flexocompresion.

de la curvatura del eje de la columna, asi como el desplazamiento lateral relativo entre los dos extremos de la columna,
efectos de los cuales se hard una breve descripcién.

El efecto de los momentos flexionantes en los dos extremos de la columna tiene influencia en la magnitud de las
deformaciones y, consecuentemente, en los momentos de segundo orden. Se considera por ejemplo, el caso de la columna
de la fig. 7.4, en la que los momentos en los extremos son iguales y de signo contrario. Se puede observar que el momento
de primer orden es constante a lo largo del eje de la columna, fig. 7.4.b, y la columna se deforma en curvatura simple, fig.
7.4.c. El momento maximo de segundo orden, P, que se presenta a la media altura de la columna se suma al momento
de primer orden para obtener el momento total. En estas columnas siempre hay reduccién de resistencia por efectos de
esbeltez ya que como se puede apreciar, el momento total obtenido es la suma de los momentos maximos de primero y
segundo orden.

Se considera ahora que la columna de la figura anterior estd sometida a la accién de una carga de compresién axial Py
momentos flexionantes del mismo signo aplicados en sus secciones extremas. El diagrama de momentos de primer orden
es como el indicado en la fig. 7.4.c.

La columna deformada se flexiona en curvatura doble como se muestra en la fig. 7.4.c y el diagrama de momentos totales,
obtenido como la suma de momentos de primer orden de la fig. 7.4.b y los momentos de segundo orden, se ilustran
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en la fig. 7.4.d. En este caso es muy importante observar que los momentos maximos de primero y segundo orden no
se presentan en la misma seccidn, por lo que el momento méximo total no serd la suma de los momentos maximos de
primero y segundo orden; por lo tanto, si observamos los diagramas de momentos flexionantes totales en la fig 7.4b y 7.4d
, se puede concluir que el efecto de esbeltez es mds critico en los casos en que la columna tiene momentos flexionantes de
signo contrario en sus extremos y le producen a ésta curvatura simple.

Y
P

YA -

] erif,

(@) (b) (c) (d)

Figura 7.5: Columna esbelta sometida a momentos flexionantes del mismo signo en sus extremos.

7.3 COLUMNAS QUE FORMAN PARTE DE PORTICOS SIN ARRIOSTRAMIENTO

El desplazamiento lateral relativo entre los extremos de la columna se presenta generalmente en miembros que forman
parte de Pérticos carentes de arriostramiento, es decir, en aquellos Pérticos que no tienen elementos que impidan el
desplazamiento en su plano.

En la fig. 7.6. a se muestra un Pértico de este tipo. La columna del eje A tiene un diagrama de momentos de primer orden
como se indica en la fig. 7.6.b y tomando en cuenta las deformaciones de la fig. 7.6.c se presentan en la columna los
momentos flexionantes de segundo orden indicados en la fig. 7.6.d.

Como se puede observar en la fig. 7.4.b, los momentos flexionantes en los extremos de la columna le producen a ésta una
deformacién con curvatura doble, pero por efecto del desplazamiento lateral de los extremos, los momentos maximos de
primero y segundo orden se presentan en la misma seccién a diferencia del caso tratado en la fig. 7.4, por lo que se puede
asegurar que el efecto de esbeltez de una columna es mds critico cuando existen desplazamientos laterales relativos entre
sus extremos que cuando éstos Ultimos estan restringidos contra tal desplazamiento.

7.3.1 COLUMNAS QUE FORMAN PARTE DE ESTRUCTURAS REGULARES E IRREGULARES

Para los fines de este articulo, las estructuras de las que forman parte los miembros flexocomprimidos se clasifican en
“regulares” e “irregulares”. Una estructura “regular” se caracteriza porque estd formada por un conjunto de Pérticos planos,
que son parte de dos familias, frecuentemente perpendiculares entre si, provistos o no de arriostramiento vertical, con o
sin muros de rigidez, paralelos o casi paralelos, ligados entre si, en todos los niveles, por sistemas de piso de resistencia y
rigidez suficientes para obligar a que todos los Pérticos y muros trabajen en conjunto para soportar las fuerzas laterales,
producidas por viento o sismo, y para proporcionar a la estructura la rigidez lateral necesaria para evitar problemas de
pandeo de conjunto bajo cargas verticales y de inestabilidad bajo acciones verticales y horizontales combinadas.

Ademads, todos los Pérticos planos deben tener caracteristicas geométricas semejantes y todas las columnas de cada
entrepiso deben ser de la misma altura, aunque ésta varie de un entrepiso a otro.

Una estructura se considera “irregular” cuando los elementos que la componen no constituyen Pérticos planos, cuando
éstos no pueden considerarse paralelos entre si, cuando los sistemas de piso no tienen resistencia o rigidez adecuada,
cuando zonas importantes de los entrepisos carecen de diafragmas horizontales, cuando la geometria de los Pérticos planos
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Figura 7.6: Momento de segundo orden en una columna de Pértico por efecto del desplazamiento lateral relativo en sus
extremos.

difiere substancialmente de unos a otros, cuando las alturas de las columnas que forman parte de un mismo entrepiso son
apreciablemente diferentes, o cuando se presentan simultineamente dos o mas de estas condiciones.

Una construccién puede ser regular en una direccién e irregular en la otra, y algunos entrepisos pueden ser regulares y
otros no. La mayor parte de los edificios urbanos, de departamentos y oficinas, tienen estructuras regulares. Son irregulares
las estructuras de muchos salones de espectdculos (cines, teatros, auditorios) y de buena parte de las construcciones
industriales.
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Flevacion Estructura
regular

Planta Estructura Elevacion Estructura
irregular irreqular

Figura 7.7: Estructuras regulares e irregulares.

7.3.2 USO DE MIEMBROS FLEXOCOMPRIMIDOS

Contravento \

Columna
\ Trabe \

711

Z 7
Figura 7.8: Pértico rigido arriostrado.

La flexion se origina por cargas excéntricas paralelas al eje del miembro, por momentos aplicados en el miembro, o
por fuerzas normales aplicadas al eje del miembro. En las columnas de edificios no suele haber cargas transversales
intermedias, por lo que la flexién se debe a los momentos flexionantes aplicados en las secciones extremas de la columna.

e Las columnas de eje recto constituyen la mayor parte de las estructuras de edificios.

e Debido a la continuidad entre los diversos miembros que forman la estructura, la compresion se presenta acompafiada
por flexién.
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Trabe \

71

RN

70 V4

Columna

Todos los miembros del Portico
trabajan como miembros

Todos los miembros del Pértico trabajan como miembros flexocomprimidos.

Figura 7.9: Pértico rigido sin contraventear.

W
171 DANEUHERNANDEZMQRIfLO] | |

La cuerda superior de la armadura
es un miembro flexocomprimido.

La cuerda superior de la armadura es un miembro flexocomprimido

Figura 7.10: Armadura con carga uniformemente repartida

e FEl elemento estd restringido contra desplazamiento lateral y giro alrededor de sus ejes centroidales y contra torsion
en las secciones extremas.

Como las columnas reales forman parte, casi siempre, de estructuras reticulares compuestas por un nimero mas o
menos grande de barras unidas entre si, su comportamiento no depende s6lo de sus caracteristicas, sino también de las
propiedades del resto de los elementos que forman la estructura. La figura 7.11. representa el caso general de un miembro
flexocomprimido cuando se toma en cuenta la estabilidad contra desplazamiento lateral de la estructura de la que forma
parte. El miembro estd sometido a momentos flexionantes alrededor de los ejes centroidales y principales de la seccién y
por cargas laterales entre sus apoyos, estd restringido contra desplazamiento lateral e impedido de girar.

7.4 SECCIONES TRANSVERSALES TIPICAS DE COLUMNAS

En la figura 7.12, se muestra una gran variedad de secciones que se emplean como columnas; no todas son convenientes,
especialmente para hacer las conexiones con las vigas que reciben por la forma de su seccidn, sin embargo, tienen otras
caracteristicas que las hacen adecuadas para este tipo de miembros estructurales.

Las secciones laminadas o fabricadas con placas soldadas, son muy eficientes porque tienen caracteristicas geométricas
similares alrededor de sus dos ejes principales y centroidales, las secciones H, de patines ancho semejante al peralte de la
seccidn, son las que mds se utilizan en las columnas de edificios de mediana altura.
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Figura 7.11: Caso general de un miembro flexocomprimido

7.5 COMPORTAMIENTO BASICO DE MIEMBROS FLEXOCOMPRIMIDOS

Modos de falla de columnas

a) Pandeo de conjunto de un entrepiso.
b) Pandeo individual de una columna, Falla individual de una columna, Pandeo local.
¢) Inestabilidad de conjunto.
Posibles modos de falla en miembros flexocomprimidos
a) Por fluencia o plastificacion: Se forman articulaciones plésticas en las secciones donde el momento flexionante es
maximo.
b) Por inestabilidad en el plano de los momentos: Puede presentarse en barras flexionadas alrededor de su eje de

menor momento de inercia y en el plano de mayor resistencia, pero el pandeo lateral estd impedido por las caracte-
risticas geométricas de las secciones transversales o por la presencia de elementos exteriores de arriostramiento.

¢) Por pandeo lateral por flexotorsion: Se presenta en miembros que carecen de soportes laterales. La falla se
caracteriza por deformacién lateral en un plano perpendicular al de aplicacién de la carga, acompafiada por torsion
alrededor de su eje longitudinal.

d) Por pandeo debido a compresion axial, alrededor de los ejes de menor momento de inercia: Ocurre cuando la
fuerza axial es mucho mds importante que la flexion.

e) Por pandeo local: Se manifiesta cuando los elementos planos que constituyen la seccién transversal del miembro
tienen relaciones ancho/grueso mayores que las admisibles estipuladas en las normas de disefio.

NOTA: Los modos de falla indican que el comportamiento de un elemento flexocomprimido o columna incluye el
comportamiento de vigas y columnas, de ahi que en la literatura se denominen también como "vigas-columnas."

7.6 DISENO POR ESTABILIDAD

Este numeral presenta los requisitos para el disefio de estructuras por estabilidad, segin AISC - 2010. El enfoque que aqui
se presenta es el del método de andlisis directo.
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Figura 7.12: Secciones transversales tipicas de miembros flexocomprimidos.
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Figura 7.13: Modos de falla de miembros flexocomprimidos.

7.6.1 REQUISITOS PARA EL DISENO POR ESTABILIDAD
Se debe asegurar la estabilidad para la estructura como un todo y para cada uno de sus elementos. El andlisis debera
considerar los efectos que sobre la estabilidad de la estructura y sus elementos tiene cada uno de los siguientes factores:
(1) las deformaciones por flexion, cortante y carga axial en los miembros, y cualesquier otras deformaciones que
contribuyan a los desplazamientos de la estructura;
(2) los efectos de segundo orden (incluyendo los efectos P —Ay P— 6 );
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Figura 7.14: Modos de falla de Pérticos rigidos.
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Figura 7.15: Pandeo lateral de los entrepisos de un Portico rigido sin arriostramiento.

Figura 7.16: Pandeo de un Pértico rigido con arriostramiento.
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(3) las imperfecciones geométricas;
(4) lareduccion de la rigidez de los miembros por efectos de comportamiento ineldstico; y

(5) las incertidumbres en la rigidez y la resistencia. Todos los efectos dependientes de las cargas deberan ser calculados
para las combinaciones de cargas mayoradas.

Se permite cualquier método racional de disefio por estabilidad que considere todos los factores enumerados arriba;
incluyendo los métodos que se describen en los numerales 7.6.1.1. y 7.6.1.2.

7.6.1.1 Método de Andlisis Directo

El método de disefio por andlisis directo, que consiste en el cdlculo de las resistencias requeridas de acuerdo con el
numeral 7.6.2. y el calculo de las resistencias de disefio de acuerdo con el numeral 7.6.3, se considera valido para todo
tipo de estructuras.

El método de la longitud efectiva fue usado durante muchos afios, pero a partir del 2005, la tendencia de los codigos
actuales es la de utilizar el método directo. Ventajas del método directo:

> Su aplicacién no tiene ningtin tipo de limitaciones.
> Determina las fuerzas internas de la estructura de manera mds precisa.

> El factor de longitud efectiva no debe ser calculado (K = 1.0). El célculo de este factor es tedioso y confuso en
estructuras complejas.

> Las imperfecciones geométricas (desplome) son tenidas en cuenta directamente durante el anélisis mediante la
utilizacién de una carga ficticia, Ni (también se usa en MLE).

> Los efectos por esfuerzos residuales, el comportamiento ineldstico y la incertidumbre en la rigidez y resistencia, se
tienen en cuenta directamente mediante la reduccion de la rigidez de los miembros.

7.6.1.2 Métodos Alternos

El método de la longitud efectiva y el método de andlisis de primer orden, son métodos alternos, son vélidos como
métodos alternos en lugar del método de analisis directo para estructuras que satisfagan las limitaciones que en dicho
numeral se establecen.

. N L s 111
Respuesta eNze. wy S Respuesta
eldstica /de 2do 1 1 QPy L1 Q eldstica de
rden Método de 2do orden
la longitud Meétodo del
Pn(KLi Lo efectiva andlisis
RN \\\ directo
sziz. < _ o~ Respuesta Ny Respuesta
N actual N\ actual
o N
N \
\
\
\
\
(a) Mma’z. Mni M (b) Mma’x. Mni M

Figura 7.17: (a) Método de la longitud Efectiva, (b) Método anélisis Directo.

7.6.2 CALCULO DE LAS RESISTENCIAS REQUERIDAS

Para el método de disefio por andlisis directo, las resistencias requeridas de los componentes de la estructura se determina-
ran a partir de un andlisis realizado de acuerdo con el numeral 7.6.2.1. Este andlisis debera incluir la consideracién de
imperfecciones iniciales de acuerdo con el numeral 7.6.2.2, y ajustes de la rigidez de acuerdo con el numeral 7.6.2.3.
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7.6.2.1 Requisitos Generales del Andilisis
El andlisis de la estructura debera ajustarse a los siguientes requerimientos:

(1) El anélisis tendrd en cuenta deformaciones por flexion, cortante y carga axial en los miembros, y cualesquier otras
deformaciones en los componentes y conexiones que puedan contribuir a los desplazamientos de la estructura. El
andlisis incorporard las reducciones aplicables en todas las rigideces que se considere contribuyan a la estabilidad
de la estructura, segtin se especifica en el numeral 7.6.2.3.

(2) Se ejecutard un anélisis de segundo orden que considere tanto los efectos P-8 como los efectos P-y, excepto que se
permite despreciar los efectos P-y en la respuesta de la estructura cuando se satisfacen las siguientes condiciones:
(a) La estructura soporta las cargas de gravedad principalmente a través de columnas, muros y porticos verticales;
(b) la relacion entre la méxima deriva del andlisis de segundo orden y la méxima deriva del anélisis de primer orden
(ambas obtenidas usando cargas mayoradas, con las rigideces ajustadas segin se especifica en el numeral 8.2, es
menor o igual que 1.7 para todos los pisos; y (¢) no mas de un tercio del total de las cargas de gravedad sobre
la estructura esta soportado por columnas que forman parte de porticos resistentes a momento en la direccién de
desplazamiento en consideracion. Es necesario considerar en todos los casos los efectos P — & para la evaluacién de
los miembros individuales bajo solicitaciones de compresion y flexion.

Se permite un andlisis de segundo orden con efectos P-A tinicamente (o sea despreciando los efectos P-0 en la
respuesta de la estructura) bajo las condiciones enumeradas. El requerimiento de considerar los efectos P-§ al
evaluar los miembros individuales puede ser satisfecho mediante la aplicacion del factor B; definido en el numeral
7.7.1.

Se permite el uso del método aproximado de andlisis de segundo orden que se presenta en el numeral 7.7.1, como
método alterno en lugar de un analisis riguroso de segundo orden.

(3) El andlisis considerard todas las cargas de gravedad y otras cargas aplicadas que tengan influencia en la estabilidad
de la estructura.

Es importante incluir en el andlisis todas las cargas de gravedad, incluyendo las cargas que actian sobre columnas
dependientes y sobre otros elementos que no forman parte del sistema de resistencia a cargas laterales.

(4) El andlisis de segundo orden se ejecutard para las combinaciones de cargas mayoradas.

7.6.2.2 Consideracion de las Imperfecciones Iniciales

El efecto de las imperfecciones iniciales en la estructura se tendrd en cuenta ya sea introduciendo directamente dichas
imperfecciones en el modelo para el andlisis segtn se especifica en el numeral 7.6.2.2.1, o aplicando cargas ficticias segtin
se especifica en la seccién 7.6.2.2.2.

Las imperfecciones que se consideran en este numeral son aquellas relativas a los puntos de interseccién de miembros.
En estructuras de edificios tipicas, la imperfeccién mas importante de este tipo es el desplome de las columnas. En
este numeral no se trata la desviacion de la rectitud inicial de los miembros individuales; ella se tiene en cuenta en las
provisiones de disefio para miembros a compresion del numeral 3.5, y no necesita ser considerada explicitamente en
el andlisis siempre y cuando esté dentro de los limites definidos en el Cédigo de Practicas Estdndar para Estructuras
Metalicas ICONTEC).

7.6.2.2.1 Modelado Directo de las Imperfecciones

En todos los casos, es permisible incorporar el efecto de las imperfecciones iniciales a través de la inclusion directa de
dichas imperfecciones en el andlisis. La estructura se analizara con los puntos de interseccién de los miembros desplazados
de sus posiciones nominales. La magnitud de los desplazamientos iniciales serd la mdxima considerada en el disefio; el
patrén de los desplazamientos iniciales serd tal que produzca el maximo efecto desestabilizador.

Al modelar las imperfecciones se deben considerar desplazamientos iniciales que correspondan a una silueta deformada
similar a la producida por las cargas aplicadas y a las siluetas asociadas a los modos de pandeo previstos. La magnitud de
dichos desplazamientos iniciales se debe basar en las tolerancias de construccion, segin se especifica en el Cédigo de
Practicas Estandar para Estructuras Metélicas (ICONTEC), o en las magnitudes reales de las imperfecciones cuando sean
conocidas.
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En el andlisis de estructuras que soportan las cargas de gravedad principalmente a través de columnas, muros y porticos
verticales, donde la relacion entre la maxima deriva del andlisis de segundo orden y la médxima deriva del anélisis de
primer orden (ambas obtenidas usando cargas mayoradas, con las rigideces ajustadas segin se especifica en el numeral
7.6.2.3) es igual o menor que 1.7 para todos los pisos, se permite incluir las imperfecciones iniciales inicamente en
el andlisis de las combinaciones que incluyen exclusivamente cargas de gravedad y no incluirlas en el andlisis de las
combinaciones que incluyen cargas laterales aplicadas.

7.6.2.2.2 Uso de Cargas Ficticias para Representar las Imperfecciones

Para estructuras que soportan las cargas de gravedad principalmente a través de columnas, muros y porticos verticales, se
permite usar cargas ficticias para representar los efectos de las imperfecciones iniciales, de acuerdo con los requisitos de
esta seccion. Las cargas ficticias se aplicardn a un modelo basado en la geometria nominal de la estructura.

El concepto de carga ficticia es aplicable a todo tipo de estructuras, pero los requisitos especificos de los numerales
7.6.2.2.2(1) a 7.6.2.2.2(4) son aplicables tinicamente a estructuras de las caracteristicas particulares descritas arriba.

(1) Las cargas ficticias se aplicardn como cargas laterales en todos los niveles, en adicion a otras cargas laterales cuando
las haya. Estas cargas se aplicardn en todas las condiciones de carga, excepto como se indica en el punto (4) abajo.
La magnitud de la carga ficticia sera:

N; = 0.002Y; (7.1)

Donde:
N; = carga lateral ficticia aplicada en el nivel i, N.

Y; = carga gravitacional aplicada en el nivel i para el caso de carga en consideracién, N.

Las cargas ficticias pueden generar cortantes ficticios adicionales en la base de la estructura, usualmente de
magnitud pequefia. Los valores correctos de las reacciones horizontales en las fundaciones pueden obtenerse
aplicando en la base de la estructura una fuerza horizontal adicional, de igual magnitud y sentido contrario
a la suma de todas las cargas ficticias aplicadas, y distribuida entre los elementos que resisten las cargas
verticales en proporcién a las cargas de gravedad soportadas por dichos elementos. Las cargas ficticias pueden
igualmente generar efectos de volcamiento adicionales, que en este caso no son ficticios.

(2) En cualquier nivel, la carga virtual Ni, se distribuird de la misma manera que las cargas de gravedad en dicho
nivel. Las cargas ficticias se aplicardn en la direccién en que produzcan el maximo efecto desestabilizador. Para la
mayoria de las estructuras de edificios, el requisito relativo a la direccion de aplicacién de las cargas ficticias se
puede satisfacer como sigue:

> para las combinaciones de cargas que no incluyan cargas laterales, considerar dos direcciones ortogonales
alternativas, y para cada una de estas direcciones considerar la accién de las cargas ficticias en uno y otro
sentido, tomando simultdneamente la misma direccién y sentido en todos los niveles;

> para combinaciones de carga que incluyan cargas laterales, aplicar todas las cargas ficticias en la direccién

(3) El coeficiente usado en la expresién de la carga virtual, Ec. 7.1, igual a 0.002, se basa en la suposicién de que existe
un desplome inicial de 1/500 en cada nivel. Cuando de manera justificada se pueda suponer un desplome méas
pequeiio, el coeficiente de carga ficticia se puede ajustar proporcionalmente.

El valor de 1/500 corresponde al mdximo desplome de una columna permitido por el Cédigo de Practicas Estdndar
para Estructuras Metdlicas, ICONTEC. En algunos casos pueden controlar otras tolerancias especificadas, como las
relativas a la posicidn de las columnas en planta, y pueden requerirse tolerancias més estrechas en la verticalidad de
las columnas.

(4) En estructuras donde la relacién entre la maxima deriva del anélisis de segundo orden y la mdxima deriva del
andlisis de primer orden (ambas obtenidas usando cargas mayoradas, con las rigideces ajustadas segtin se especifica
en el numeral 8.2.) es igual o menor que 1.7 para todos los pisos, se permite aplicar las cargas ficticias N;, para las
combinaciones de cargas gravitacionales tinicamente, y no aplicarlas en combinacion con otras cargas laterales.
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7.6.2.2 Reduccioén de la Rigidez
En el andlisis de la estructura para obtener las resistencias requeridas de los componentes se usardn rigideces reducidas,
como sigue:

(1)

2

3)

“4)

Se aplicard un factor de 0,8 a los valores de todos los pardmetros de rigidez que se considere contribuyan a la
estabilidad de la estructura. Es aceptable extender la aplicacion de este factor de reduccion a todos los pardmetros
de rigidez de la estructura.

El aplicar la reduccién de la rigidez a unos miembros y no aplicarla a otros puede, en algunos casos, resultar en una
distorsion artificial de la estructura bajo carga y llevar a una redistribucién no deseada de las fuerzas. Esto puede
evitarse mediante la aplicacion de la reduccién a todos los miembros, incluyendo aquéllos que no contribuyen a la
estabilidad de la estructura.

Un factor adicional 7, , se aplicard a la rigidez flexional de todos los miembros cuyas rigideces flexionales se
considere contribuyan a la estabilidad de la estructura.

1.) Cuando P,/P, <0.5

7= 1.0 (7.2)

P, P,
=4 |—|1—— 7.3
noalz (1)) &
Donde:

P.r = resistencia requerida a compresion axial, N.
P, = AF,, resistencia a la fluencia del miembro, N.

11.) Cuando P,/P, > 0.5

Tomadas conjuntamente, las condiciones (1) y (2) requieren usar en el andlisis 0.87b veces la rigidez flexional
eldstica nominal, y 0.8 veces las otras rigideces eldsticas nominales, para los miembros estructurales de acero.

En estructuras en las cuales sea aplicable el numeral 7.6.2.2.2, en lugar de usar 7, < 1.0, donde se tenga P, /Py > 0.5,
se permite usar 7, = 1.0, para todos los miembros 7, < 1.0, cuando P, /P, > 0.5 siempre y cuando se aplique
en todos los niveles una carga ficticia igual a 0.001Y; , con ¥; como se define en el numeral 7.6.2.2.2(1), y con la
direccion especificada en la seccién 7.6.2.2.2(2), en todas las combinaciones de cargas. Estas cargas ficticias se
aplicaran en adicién a aquéllas usadas para tener en cuenta las imperfecciones iniciales y no estaran sujetas a lo
estipulado en el numeral 7.6.2.2.2(4).

Donde se considere que algunos componentes en materiales distintos de acero estructural contribuyen a la estabilidad
de la estructura y las respectivas secciones de este Reglamento requieran una mayor reduccién en la rigidez para
dichos materiales, deberdn aplicarse tales reducciones de rigidez a esos componentes.

7.6.3 CALCULO DE LAS RESISTENCIAS DE DISENO

Para el método de disefio por andlisis directo, las resistencias de disefio de los miembros y conexiones se calculardn
de acuerdo con las provisiones de los numerales 2.5, 3.5, 4.8, 5.4, 7.8, 6.3 y 8.2, segtin sean aplicables, sin otras
consideraciones por estabilidad global de la estructura, El factor de longitud efectiva, K, se tomard igual a 1.0 para todos
los miembros, excepto cuando a través de un andlisis racional se pueda justificar un valor menor.

Cuando se tienen elementos disefiados para funcionar como riostras que determinan la longitud no arriostrada de vigas y
columnas, el sistema de arriostramiento que ellos conforman debe tener rigidez y resistencia suficientes para controlar el
desplazamiento del miembro en los puntos de arriostramiento.

7.7

EFECTOS DE SEGUNDO ORDEN

Los métodos comunes de andlisis estructural suponen que las deformaciones que experimentan las estructuras son
pequefios, por lo tanto las ecuaciones de equilibrio son formuladas para la configuracién no deformada (Anélisis de
primer orden).
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e Un andlisis de segundo orden es necesario para tener en cuenta la influencia de las deformaciones que sufre la

estructura.
e Un andlisis de segundo orden geométrico tiene en cuenta las deformaciones de la estructura, modificando estas

deformaciones y las fuerzas internas de la estructura.
e Un anélisis de segundo orden del material tiene en cuenta que algunos de los miembros de la estructura pueden

sobrepasar el limite eldstico y por lo tanto ocurrird una redistribucién de esfuerzos en la estructura (comportamiento

inelastico).
e Una metodologia comiin y préctica, consiste en el uso de factores de amplificacion que se aplican a los resultados

obtenidos de un andlisis de primer orden.

- Q0

Figura 7.18: Deflexién por carga axial e incremento por momentos (amplificacién de M) causados por J, en una viga

(efectos de P-A)

Figura 7.19: Desplazamientos por carga axial e incremento por momentos (amplificacién de M) causados por A, en un

pértico no arriostrado. (efectos de P — 6)
PROCEDIMIENTO APROXIMADO DE ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN (AISC - LRFD)

Este numeral presenta, como alternativa a un andlisis riguroso de segundo orden, un procedimiento que tiene en cuenta
los efectos de segundo orden a través de la amplificacion de las resistencias requeridas que se obtienen de un andlisis de

primer orden.

7.7.1.1 Limitaciones
El uso de este procedimiento se limita a estructuras que soportan cargas gravitacionales principalmente a través de
columnas, vigas o pérticos nominalmente verticales, excepto que se permite su aplicacién para la determinacion de los

efectos P — ¥ para cualquier miembro individual a compresion.
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7.7.1.2 Procedimiento de cdlculo

La resistencia requerida a flexién de segundo orden M, y la resistencia requerida a carga axial de segundo orden M,,, se
determinardn como sigue:

Mu = Bant +BZMlt (74)

B,=PBy +B2Plt (75)

Donde:

B, es un coeficiente amplificador que tiene en cuenta los efectos de segundo orden debidos a desplazamientos
intermedios entre nudos (P — ¥), calculado para cada miembro sujeto a compresién y flexién, para cada direccién
de la flexion, de acuerdo con el numeral 7.7.1.2.1. B; se tomard igual a 1.0 para miembros no sujetos a compresion.
B, es un coeficiente amplificador que tiene en cuenta los efectos de segundo orden debidos a desplazamientos de
los nudos (P — §), calculado para cada piso de la estructura y en cada direccién de desplazamiento lateral del piso
de acuerdo con el numeral 7.7.1.2.2.

M, = resistencia requerida a flexion por el andlisis de segundo orden para la combinacién de cargas mayoradas en
consideracion, N - mm.

M, t = momento obtenido de un andlisis de primer orden para la combinacién de cargas mayoradas en consideracion,
suponiendo que no existe traslacion lateral de la estructura, N - mm.

M;t = momento asociado con el desplazamiento lateral del pdrtico solamente, obtenido de un andlisis de primer
orden para la combinacién de cargas mayoradas en consideracion, N - mm.

P, = resistencia requerida a carga axial por el andlisis de segundo orden para la combinacién de cargas mayoradas
en consideracién, N.

B,t =fuerza axial obtenida de un andlisis de primer orden, para la combinacién de cargas mayoradas en consideracién
y suponiendo que no existe traslacion lateral de la estructura, N.

Pt = fuerza axial asociada al desplazamiento lateral del pdrtico tinicamente, obtenida de un analisis de primer orden
para la combinacién de cargas mayoradas en consideracion, N.

Las Ec. 7.4 y 7.5, son aplicables a todos los miembros en cualquier tipo de estructura. Sin embargo, debe notarse que
los valores de By, distintos de 1.0 se aplican solamente a los momentos en viga-columnas; mientras que el coeficiente
B, se aplica a los momentos y fuerzas axiales en los componentes del sistema resistente a cargas laterales (incluyendo
columnas, vigas, riostras y muros de cortante).

Figura 7.20: Amplificacién de momentos donde: § deformacién del elemento estructural y A deformacién del sistema
estructural. (efectos de P —A)

Efectos P-A, es un andlisis no lineal que toma en cuenta la deformacién inicial de una estructura al someterla a las
cargas consideradas. Al sufrir deformaciones, las fuerzas originales actuando sobre la estructura deformada generan
excentricidades y por lo tanto momentos y torsiones adicionales.

El andlisis se considera hasta que la estructura converja a una deformacion.
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7.7.1.2.1 Coeficiente amplificador B, para efectos (P — o)
El coeficiente amplificador B; se obtendrd para cada miembro sujeto a compresion y para cada direccién de la flexion

como sigue:

Donde:

(7.6)

C,, = coeficiente asociado a una condicidn sin traslacién lateral del pértico, cuyo valor debe tomarse como sigue:

(a)

(b)

Para viga-columnas sin carga transversal entre puntos de soporte en el plano de flexion,

M
Cpn = 0.60 —0.40 (MD (1.7)

Donde M; y M, obtenidos de un anélisis de primer orden, son respectivamente los momentos de menor
y mayor magnitud en los extremos de la porcién del miembro no arriostrada en el plano de flexién bajo

consideracién. M| /M,, es positivo cuando la flexién produce doble curvatura en el miembro, y negativo
cuando la curvatura es simple.

Para viga-columnas con carga transversal entre los puntos de soporte, el valor de Cm podra ser determi-
nado mediante andlisis o tomarse conservadoramente como 1.0 para todos los casos.

P, 1= Carga critica de pandeo elastico del miembro en el plano de flexion, calculada suponiendo que no
hay desplazamiento lateral, N.

TEl*

P =
el (K]L)z

(7.8)

Donde:

ETI* =rigidez flexional que se debe usar en el analisis (=0.87,E1 para uso con el método de analisis
segun se define en el numeral F.2.22; = EI para uso con los métodos de la longitud efectiva y de andlisis
de primer orden).

E = médulo de elasticidad del acero (200.000 M Pa).

I = momento de inercia en el plano de flexién (mm®)

L = altura del piso, (mm).

K = factor de longitud efectiva en el plano de flexién, calculado suponiendo que no existe traslacién
lateral de los extremos de los miembros, a tomarse como 1.0 a menos que un andlisis indique que se
puede usar un menor valor.

Se permite usar el estimativo de primer orden de P, (ésto es, P, = P, + P;) en la Ec. 7.6.

7.7.1.2.2 Coeficiente amplificador B, para efectos P — A
El coeficiente amplificador B; se obtendra para cada piso y para cada direccién de desplazamiento lateral como sigue:

Donde:

1
1— Z:Ppim
Z:Pefpiso

By = (7.9

Pyiso = carga vertical total soportada por el piso (cargas mayoradas), incluyendo las cargas que actdan en las
columnas que no forman parte del sistema de resistencia a cargas laterales, N.
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Figura 7.21: (a) Amplificacién de momento de una columna arriostrada contra ladeo, por momento de segundo orden F,7y.
(b) Amplificacién de momentos de una columna no arriostrada, por momento de segundo orden P, 6.

P._piso = carga critica de pandeo eldstico para el piso en la direccién de desplazamiento en consideracion, determi-
nada por un andlisis de pandeo con desplazamiento lateral, o calculada como sigue, N:

HL
Pe—piso :RMT (7.10)
H
donde:
P
Ry = 1= 0115(=" (7.11)
Ppiso

L = altura del piso, (mm).

P,y = carga vertical total en las columnas del piso que forman parte de pdrticos resistentes a momento en la
direccién de desplazamiento considerada, cuando existen (=0 para sistemas de pdrticos arriostrados), N.

AH = deriva de piso en la direccion de desplazamiento que se considera, producida por las cargas laterales y
obtenida de un analisis de primer orden (mm) usando las rigideces aplicables (rigideces reducidas segtn el numeral
7.6.2.3, cuando se usa el método directo de andlisis). Cuando AH varie sobre la planta de la estructura, se tomara
como AH la deriva promedio ponderada en proporcion a la carga vertical o, alternativamente, la maxima deriva.

H = cortante de piso resultante de las cargas laterales usadas para calcular AH, N.

En la Ec. 7.10, H y AH pueden basarse en cualquier condicién de cargas laterales que proporcione un valor
representativo de la rigidez lateral de piso H/AH.
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Figura 7.22: Amplificacién de momentos en un portico no arriostrado.

7.8 DISENO DE MIEMBROS

7.8.1 DISENO DE MIEMBROS SOLICITADOS POR FUERZAS COMBINADAS Y POR TOR-
SION (AISC - 2010)

Los elementos mecdnicos de disefio de una columna pueden obtenerse con un andlisis de primer orden, basado en
la geometria inicial de la estructura, o con uno de segundo orden en el que se toman en cuenta, como minimo, los
incrementos de las fuerzas internas producidos por las cargas verticales al actuar sobre la estructura deformada y, cuando
sean significativos, la influencia de la fuerza axial en las rigideces y factores de transporte de las columnas y en los
momentos de empotramiento, asi como los efectos de la plastificacion parcial de la estructura.

7.8.2 DISENO DE COLUMNAS FLEXOCOMPRIMIDAS CONFORME A LAS ESPECIFICA-
CIONES AISC-2010

Miembros bajo la combinacién de flexién y compresion axial (miembros flexocomprimidos o columnas). Se cuenta con
dos métodos practicos para disefiar columnas flexocomprimidas de Pértico rigidos; uno se basa en el empleo de longitudes
efectivas; en el otro, se utilizan las fuerzas y momentos flexionantes obtenidos con un andlisis eldstico de segundo orden.

En el método mas comin para ese andlisis se usan factores de amplificacién, con los que se definen los casos en que los
efectos de segundo orden pueden despreciarse con poca pérdida de precision; se determina, asi, cuando una estructura se
considera adecuadamente contraventaeda.

Debido a que en el disefio de las columnas intervienen muchas variables en las ecuaciones de interaccion, el problema es

de revisién: se selecciona un perfil y se revisa si cumple con las ecuaciones de interaccidn correspondientes del Capitulo
H de las Especificaciones AISC-2010.

(a) Estados limite
En el disefio de miembros flexocomprimidos deben investigarse los estados limite de falla los siguientes:
e Flexién
1) Formacién de un mecanismo con articulaciones plasticas.

2) Agotamiento de la resistencia a la flexion en la seccién critica, en miembros que no admiten redistribucién
de momentos.
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Figura 7.23: Efectos de primer y segundo orden en el andlisis de pérticos rigidos.
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3) Iniciacién del flujo pldstico en la seccidn critica.

4) Pandeo lateral por flexotorsion.

5) Pandeo local del patin comprimido.

6) Pandeo local del alma, producido por flexion.

7) Plastificacion del alma por cortante.

8) Pandeo local del alma por cortante.

9) Tensidn diagonal en el alma.
10) Flexién y fuerza cortante combinadas.
11) Otras formas de pandeo del alma, producidas por fuerzas transversales.
12) Fatiga.

e Miembros en flexotension
En el disefio de miembros en flexotension deben investigarse los estados limite de falla los siguientes:
Son los correspondientes a miembros en tensién, a miembros en flexion o a la combinacién de las dos
solicitaciones.
e Tension
1) Estados limite de flujo pldstico en la seccion total

2) Fractura en el drea neta

7.8.3 MIEMBROS CON SIMETRIA DOBLE O SIMPLE SOLICITADOS POR FLEXION Y FUERZA
AXIAL

7.8.2.1 Miembros con simetria doble o simple solicitados por flexidon y compresion

La interaccién de la flexién y la compresion en miembros con simetria doble, y en miembros con simetria simple
que satisfagan la relacion 0.1 < (L,c/I,) < 0.9, restringidos de manera que la flexién se produzca alrededor de los ejes
geométricos (“X” 0 “y”), estard limitada por las Ec. 7.12 y 7.13, donde I} es el momento de inercia de la aleta a compresion

[T

con respecto al eje “y”, mm®*.

Se permite usar el numeral 7.8.3, en lugar de las provisiones de este numeral.

P,
(a) Para oP >0.20

n

Pu ( MM.X MMV )
42 +—2 1<1.0 (7.12)
¢Pn 9 (Pthx (thny
(b) ParaP,/(¢P,) <0.20
P, ( My M,y >
+ + - <1.0 (7.13)
205, oMy OpMpy

Donde:

P, =resistencia requerida a compresion, N.

OP, = ¢.P,= resistencia de disefio a compresion, determinada de acuerdo con el numeral F.2.5, N.
M, = resistencia requerida a flexién, N - mm.

¢pM,, = resistencia de disefio a la flexién determinada de acuerdo con el numeral F.2.6, N - mm.

x = subindice relativo a flexién alrededor del eje mayor.

y = subindice relativo a flexién alrededor del eje menor.

¢, = coeficiente de reduccién de resistencia para compresién = 0.90.

@, = coeficiente de reduccidn de resistencia para flexion = 0.90.
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Figura 7.24: Interaccién de esfuerzos axiales y de flexion.

7.8.2.2 Miembros con simetria doble o simple solicitados por Flexion y Tension

La interaccidn de la flexién y la tensién en miembros con simetria doble o simple, restringidos de manera que la flexién se
produzca alrededor de los ejes geométricos (“x” o “y”), estard limitada por las Ec. 7.12 y 7.13, tomando:

P, = resistencia requerida a tension, N.

o P, = ¢,P,= resistencia de disefio a tension, determinada de acuerdo con el numeral 2.5, N.
M, = resistencia requerida a flexion, N - mm.

oM, = resistencia de disefio a la flexién, determinada de acuerdo con el numeral 4.8, N - mm.
¢, = coeficiente de reduccion de resistencia para tension (véase el numeral 2.5.2).

¢, = coeficiente de reduccidn de resistencia para flexion = 0.90

. . . . P, .
Para miembros con simetria doble, el coeficiente C, del numeral 4.8 puede multiplicarse por , /(1 + —=, cuando se tiene
ey
una fuerza de tensidn axial actuando concurrentemente con la flexion,

Donde:

m*EI,
ey — Li

Se permite usar un andlisis mds detallado de la interaccion de la flexion y la tensién en lugar de las Ec. 7.12 y 7.13.
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7.8.2.2 Miembros en perfiles laminados de simetria doble y seccién compacta,
solicitados por compresion y por flexion alrededor de un eje

Para miembros en perfiles laminados de simetrfa doble y seccién compacta, con (KL;) < (KLy,), solicitados por flexién

y compresion, donde el momento flector actia basicamente sobre el eje mayor M,/ M, < 0.05 se pueden considerar

separadamente los dos estados limites independientes (inestabilidad en el plano y pandeo fuera del plano o pandeo

lateral-torsional), como se indica a continuacién, en lugar de usar el enfoque combinado presentado en el numeral 7.8.2.1:

(a) Para el estado limite de inestabilidad en el plano, se usaran las Ec. 7.12 'y 7.13, con ¢ P,, M,y ¢pM,,, calculados en
el plano de la flexion.

(b) Para el estado limite de pandeo fuera del plano y pandeo lateral-torsional:

P P, M,
u (1.5—0.5 u ) T (x) <1.0 (7.14)
¢any ¢L'Pny Cb (PanX
Donde:

¢. P,y = resistencia de disefio a compresion para pandeo fuera del plano de flexion, N. G, = coeficiente de
modificacion para el estado limite de pandeo lateral-torsional, calculado segin el numeral 4.8.1.

oM, = resistencia de disefio para el estado limite de pandeo lateral torsional, con flexion sobre el eje mayor,
determinada de acuerdo con el Numeral 4.8, y usando C, = 1.0, N - mm.

Para miembros con momentos significativos sobre ambos ejes (M., /9M,, < 0.05), deben aplicarse las
provisiones del numeral 7.8.2.1.

En la Ec. 7.14, C, ¢, M, puede ser mayor que ¢,M,,. La condicién de plastificacion de la seccion de la viga
columna estd controlada por las Ec. 7.12 'y 7.13.

7.8.4 MIEMBROS ASIMETRICOS Y OTROS MIEMBROS SOLICITADOS POR FLEXION Y
FUERZA AXIAL

Este numeral se refiere a la interaccion de esfuerzos axiales y de flexién para secciones no cubiertas en el numeral 7.8.2.

Se permite usar las provisiones de este numeral en lugar de las provisiones del numeral 7.8.2, para cualquier seccién
transversal.

Se debe satisfacer la siguiente relacion:

fra frbw frb7
R VAT + == <1.0 (7.15)
Fea Fepw Fchz

donde:

fra = resistencia requerida (esfuerzo axial debido a las cargas mayoradas aplicadas) en el punto en consideracion,
MPa. F., = ¢.F.,0 = ¢:F; = resistencia de disefio a carga axial en el punto en consideracion, expresada en términos

de esfuerzos, determinada de acuerdo con el numeral 3.5, para compresién y con el numeral 2.5.2, para tension,
MPa.

frows frb; = resistencia requerida (esfuerzos de flexion debidos a las cargas mayoradas aplicadas) en un punto
especifico de la seccion transversal, M Pa.

Fopw, Fop, = @M, /SS = resistencia de disefio a flexién en el punto en consideracion, expresada en términos de
esfuerzos, determinada de acuerdo con el numeral 4.8, MPa. Se debe usar el mdédulo de seccién correspondiente a
la ubicacion especifica en la seccidn transversal y considerar el signo del esfuerzo.

w = subindice relativo a flexién alrededor del eje mayor.

z = subindice relativo a flexion alrededor del eje menor.

¢. = coeficiente de reduccién de resistencia para compresion = 0.90

¢, = coeficiente de reduccidn de resistencia para tension (numeral 2.5.2)

¢p, = coeficiente de reduccién de resistencia para flexion =0.90
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La Ec. 7.15 debe ser evaluada usando los ejes principales de flexién y considerando el sentido de los esfuerzos de
flexion para los puntos criticos de la seccidn transversal. Los términos asociados a la flexién se suman o restan al
término asociado a la carga axial segtin corresponda. Cuando la fuerza axial es de compresion, se deben incluir los
efectos de segundo orden de acuerdo con las provisiones del Numeral 7.6.

Se permite usar un andlisis mas detallado de la interaccién de la flexion y la tensién en lugar de la ecuacién 7.15.
7.8.5 MIEMBROS SOLICITADOS POR TORSION O POR UNA COMBINACION DE TORSION,
FLEXION, CORTANTE O FUERZA AXIAL.

7.8.4.1 Resistencia ala Torsion de Peffiles Tubulares Estructurales (PTE) Rectangulares
y Circulares
La resistencia de disefo a la torsién ¢ 7, para PTE rectangulares y circulares, se determinard con base en:

or =0.90
y la resistencia nominal a la torsién calculada como:

T, =F.,C (7.16)
para los estados limites de fluencia por torsiéon y pandeo por torsion, donde:

C es la constante torsional para el PTE y el esfuerzo critico F, se determina como sigue:

(a) Paraun PTE circular, F, serd el mayor valor entre

1.23E
cor = W (7.17)
D\t
y
1.60E
Jl . (7.18)
cr D 3/2
t
pero no debe tomarse mayor que 0.6F,,
donde:
L = longitud del elemento, mm.
D = diametro exterior, mm.
(b) Para un PTE rectangular:
E
(1) Parah/t <245,/ —
\/ Fy
F.r =0.6F, (7.19)
E E
) Para245, | — <h/t <3.07, | =
(1) Para 1/Fy</_ ”Fy
|E
F., = 0.6F, (2.45 F> /(h/t) (7.20)
y
|E
(111) Para 3.07 2 < h/t <260
y
0.4587°E
- " (7.21)

= e
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donde:

h = ancho plano del lado mayor, segtn se define en el numeral 3.4.2.3, mm.
t = espesor de disefio de la pared, mm.

La constante de cortante torsional C, puede tomarse conservadoramente como sigue:
n(D—1t)*t

2
Para un PTE rectangular: C = 2(B —1)(H —t)t —4.5(4 — m)t3

Para un PTE circular: C =

7.8.4.2 Peffiles Tubulares Estructurales (PTE) solicitados por una combinacion de
torsion, cortante, flexion y fuerza axial

Cuando la resistencia requerida a torsién 7;,, sea menor o igual que el 20 % de la resistencia de disefio a torsién ¢r7,, la

interaccién de torsién, cortante, flexién o fuerza axial para un PTE se determinard segtin el numeral 7.8.2, y se despreciaran

los efectos torsionales. Cuando 7;, exceda el 20 % de ¢rT,, la interaccion de torsidn, cortante, flexion y fuerza axial, en el
punto en consideracién, estard limitada por:

P, My ) < Vi T, )
— 4+ + + <1.0 (7.22)
(‘PPH q)th ¢vVn ‘PTTn

donde:

P, =resistencia requerida a carga axial, N.

¢ P, = resistencia de disefio a tensién o a compresion, de acuerdo con los numerales 2.5y 3.5, N.
M,, = resistencia requerida a flexién, N - mm.

opM,, = resistencia de disefio a flexion de acuerdo con el numeral 4.8, N - mm.

V., = resistencia requerida a cortante, N.

¢,V,, = resistencia de disefio a cortante de acuerdo con el numeral 5.4, N.

T, = resistencia requerida a torsién, N - mm.

¢r T, = resistencia de disefio a torsién de acuerdo con el numeral 7.8.4.1, N - mm.

7.8.4.3 Resistencia de miembros distintos de Perfiles Tubulares Estructurales (PTE)
solicitados por Torsién y por Fuerzas Combinadas
La resistencia de disefio a la torsion @7 T}, para miembros distintos de los PTE serd el menor entre los valores obtenidos

para los estados limites de fluencia bajo esfuerzos normales, fluencia por cortante bajo esfuerzos cortantes, y pandeo,
usando:

or =0.90
y con base en los siguientes esfuerzos de disefio:
(a) Para el estado limite de fluencia bajo esfuerzos normales
F,=F (7.23)
(b) Para el estado limite de fluencia por cortante bajo esfuerzos cortantes
F, =0.6F, (7.24)
(c) Para el estado limite de pandeo
Fy=Fer (7.25)
donde:
F., = esfuerzo de pandeo para la seccion determinado mediante andlisis, MPa.

Se permite algin grado de fluencia local restringida en la vecindad de zonas que permanezcan eldsticas.
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7.8.6 ROTURA DE ALETAS CON PERFORACIONES BAJO ESFUERZOS DE TENSION

Donde se tengan perforaciones en una aleta bajo esfuerzos de tensién por la combinacién de carga axial y flexién sobre el
eje mayor, la resistencia a la rotura por tension en la aleta estard limitada por la Ec. 7.26. Cada aleta solicitada por tension
bajo carga axial y flexién deberd ser verificada separadamente.

P, Myx
<1.0 7.26
¢1Pn * ¢me a ( )

Donde:

P, = resistencia requerida a carga axial para el miembro en la seccién donde se encuentran las perforaciones,
positiva para tensién, negativa para compresion, N.

¢, P, = resistencia de disefio a carga axial para el estado limite de rotura a tension por el drea neta en la seccién
donde se encuentran las perforaciones, determinada de acuerdo con el numeral 2.5.2(b), N.

M, = resistencia requerida a la flexién en la seccién donde se encuentran las perforaciones, positiva para tensién en
la aleta bajo consideracidn, negativa para compresion, N - mm.

oM, = resistencia de disefio a flexién sobre el eje x para el estado limite de rotura por tension de la aleta,
determinada de acuerdo con el numeral 4.8.7.1. Cuando no sea aplicable el estado limite de rotura a tensién por
flexion, se debe tomar como resistencia nominal M, el momento pldstico M), calculado sin tener en cuenta las
perforaciones, N - mm.

¢, = coeficiente de reduccién de resistencia para rotura a tension = 0.75

¢, = coeficiente de reduccién de resistencia para flexion =0.90
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7.9 EJERCICIOS RESUELTOS

EJEMPLO RESUELTO 251 Una columna W10x45 es sometida a las siguientes solicitaciones de

carga
Pp:=25 k?lp Mp, =10 k:?lp-ft Mp, =8 kiz.)-ft
PD=25kip P;:=35 kip M;,:=10 kip-ft My, =15 kip - ft
PL= 35kip
Z 1. Propiedades del elemento
— 1.1 Propiedades geométricas -Perfil
A,:=13.3 in’ r,:=2.091 in
1.2 Propiedades del material
18 fi
F,:=50 ksi E:=29000 kst
2. Determinamos carga y momento ultimo
7/%7/ P,:=1.2 P,+1.6 P,=86 kip
M,,=1.2 My, +1.6-M;,=8.534 m-kip
M,,=1.2 Mp,+1.6-M,=10.241 m-kip
3. Determinamos cargas Nominales
‘Tabla 4-1. nara una w10x45
—— Table 4-1 (continued)
Available Strength in I
_ Axial Compression, kips v 7
ooy W Shape
r=0.62 in e s
"E:ﬁ Stape | wiox
Wik 4 | 4 &5 n | 0m
R0 | of, | RM | 4R | B, | of R, | R, | RML | oF,
PN a0 | heo | Aso | heo | aso | LD | AsD | LAFD | so | LaRD
) i 2 | 1g | g4 | 472 | 2me | w26 | 204 | 306 | 173 | 20 | e | w13
d=10.1 in tw=0.35 in i 17 |2 | 443 | 2o | eos | ey | zme | 1se | zas | 130 | tes
18 282 423 58 383 m 256 144 218 17 177
§ |m |2 |55 | 8| | v | 20| |7 | one | ies
E 218 | 3er | tee | 295 | 118 | 4 | o7 | w48 | 7es | 18 |
o 24 188 | eme | 189 | 254 | o7a | w6 | @5 | 22 | eaz | 995 |
1 s |2 8| 24 I. Wl | oae :2;: E ;Du-; | E'; g;?
}=—br=8.02 in—~] ] : | :: 1?3? :i -:g ;ﬁ 'agla | g2 | ma | aga | 637 |
iz ¢Pn =256 kip

De la tabla 3-4

Table 3-4 (continued)
Z W Shapes F, = 50 ksi
X Selection by Z,

T T r T ——T—
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i

My
kip-1

g
)

S
i

s
.56
L5 ]
LR

‘I
£
138
T3
oG
L]

W45
LEE]

Wiz2«45
WiehT
Wik

Wikl
Wil
W0

N
nar
a2

BEEs

186

180
189
8.5

¢Mny:=76.1 kip - ft

Determinamos ¢M,,, , de la tabla 3-2 si solo es plastico, sino cumple
cumple con la tabla 3-10

E
Lp:=1.76-ry-”?=7.386 ft L,=18 ft
y
L,>Lp Tabla 3-10
[ =N Table 3-10 (continued)
M EE S W Shapes
sipht | kgt
A0 | LD Available Moment vs. Unbra
120 | "I ’ :
18 ira
n: | wa
i [ T
nd 156 .
M, :=163.5 kip- ft

4. Disefio de miembro solicitado por fuerzas combinadas: Flexion y
compresion

Pu _ 336

Pn

0.336>0.20 ok!

M

uxr

OM,,

M,,

OM,,,,

Ok!

Pu 8(

oP +§- ) 0.924<1.0
n

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Mp,=10kip-ft
M, = 15kip-ft

Mp,=10kip- ft
M, = 15kip-ft

(d)
Rl s,

“>

18 ft

@
MDy=8 kip.-ft
MLy= 15 kip-ft
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PD=15kip
PL=25kip
7/

gs

Mp,=5 kip- ft
M, = 10 kip-ft

ap

10 ft

*é%
Mp,=5 kip-ft
My = 10 kip-ft

254

Verificar el perfil, estan solicitados por flexion y una fuerza axial, el
perfil es de acero A992, las fuerzas y los momentos son los
siguientes

PL::25 k’l:p MLY::S k’ip'ft
MDX:=5 kip'ft MLX:: 15 kip'ft

Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas  Perfil

- i 2 - G & - i 3
A =117 in S,=111in S,:=51.5in
1.2 Propiedades del material

F,:=50 kst E:=29000 ks
2. Determinamos cargas y momento ultimo

P,:=1.2 P,+1.6 P, =58 kip
Mua::: 1.2 MDX+ 1.6 MLX:30 k’l:p'_ft
M,,=1.2 Mpy+1.6 M, =17.6 kip- ft

3. Determinamos cargas nominales
Tabla 4-1, para una w10x45 y KLy:=10 ft

| Table 4-1 {continued) .
Available Strength in igur 720
Axial Compression, kips *=*"

r— W Shapas
E Thazr Wiz
win o o W 15 0
Desige Rl | e [RAL | &R | R | e | RAL )8R, | AL of
#50 | umrs | as2 | wen | asn | omF0 | ksD | LD | asD | LERR
a 11 wr 485 1] 4Ir [ 351 L1 : 151 1
& | v | as | e | W | oses | 3 | | 1 |
w 7 L) T 41 e | bl H =11 BN L
L] a3 -2 4 oE | MF -4l H I 4F
l wf | g | e | wp | a0 | mE | W | ame | g | ae
0 &2 B 6] =i e 48 ™ ME | Hr
a 11 Wy | B | | mem | dea | ap | M | am | ae | 3
l 12 & B a4 Hr E 41 a2 T 1M kL]
13 | @6 | 5 | e | s | me | 4 | B | am | a | im
i (L] xa 20 m = b= 384 ¥ O | Ford 4
B | odee | ser | s |oarr | s | s | owe | x| e | o
¢P,,:=397 kip

De la tabla 3-4

I
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Z Table 34 (continued)
W Shapes F, = 50 ksi
Y Selection by Z,
M,, =4 kip-ft
= T — - y— mn-
7, Mooy ] T IO o, 7 Pl oM, My, = 8 kipft
Shape " kip-f | kip-ft|  Shape kip-t | kip-#t|  Shape ¥ | kipett | kip-ft
, in? | ASD | LRFD in? | ASD | LRFD in? | ASD | LRFD v
Wik-60 | 350 | B7.3 | 13 WAl 185 | 482 | 694 wa-24 857 | M4 | 321
W80 | 347 | BBG | 130 | W21x55 | 184 | 458 | 600 | W26 | 817 | 204 | 306 'y
W21x83 | AT [ BEG | 130 | Widxd3 | 173 | 432 | 649 | Wiax35 | A06 | 200 | 302
WITxB4 | 332 | B28 | 128 Wid26 | 7.50 | 187 | 281
wibst | 28 a18 | 123 |yIDEY | N2 |48 |08 Jyne | 700 | 178 | 264
Wa=6T | 327 | 816 | 122 ; e ; o
W50 166 | 414 | 623 | Wio=22 | 10 | 162 | 229
Wik BE | WA |2 WES 1R3 [ 407 | A1 1
o . 10 ft
oM, :=63 kip - ft
Determinamos ¢M,,,, de la tabla 3-2 si solo es plastico, si no

cumple tabla 3-10 1t
E r,:=2.01 n @
LP::1.76'T o F:,?.]_ ft Lb::10 ft
Yy

y
MDy=4k.ip~ft
L,>L, M, =8 kip-ft
e Table 3-10 (continued)
.
1] o, W Shapes
a0 | o  Available Moment vS. E{ribra_gad;!_gvgm
144 PG ot _._} 4 : "‘!,!"- I A H -‘,: |
140 | 210 Figura 7.27
ith.SlSin
13 | 24
d=11.9in =0.295 in
12 | e
128 | 16  —b=8.01 in—-]
W12x40
124 | 186
120 | 180




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1
¢M,,,:=196.5 kip - ft

4. Disefio del miembro solicitado por fuerzas combinadas: flexion y

fuerza axial

F F F
ra + TW + rbz Sl
Fca, Fcbw Fcbz
Pu 5
F,,:==—=4.957 ksi
Ag
F Mys 6.99 ksi
w = =0. S?
rb Sz
Muy 3
Fop,= =19.2 kst
S

P
F,, = all =33.932 ksi
Ag
M,
Fopp= PMyy =68.727 ksi
Sy
®M,,,

cbz

= =68.727 ksi
Sy

F F F
+ rbw+ 'rbz:0-527

F, ca F, cbw F cbz

Seleccionar una ASTM A992, con una profundidad nominal 14, y EJEMPLO NEANSRO N oo

esta sometido a flexion y fuerza axial

Pp:=30 kip
P,:=90 kip

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades del material
F,:=65 ksi

F,:=50 ksi E:=29000 ksi

2. Determinamos carga y momento ultimo
P,=12 Pp+1.6-P;=180 kip

M,,=1.2 Mpy+1.6 M, =202 kip- ft
Muy:: 1.2 MDY+ 1-6 MLY: 74 kip'ft

Figura 7.28

PD = 30kip

PL = 90kip
/ gE

30 ft




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

3. Probemos con una W14x90
Propiedades geométricas

A,=25.5 in’ Z,:=157 in’ h,=13.3 in
S,:=143 in’ Z,:=75.6 in’ I,:=362 in"
S,:=49.9 in® r,i=3.7in rts:=4.11 in
J:=4.06 in’

t=0.71 in
4. Miembro solicitado a tension ﬁ:ﬁ

P,:=F,-A,=(1.275-10%) kip

d=14 in tw=0.44 in

5. Miembros solicitados por flexion

Plastificacion de la seccion

f—"br=14.5 in—=|

M,:=Z,-F,=(7.85-10%) kip-in M,,:=654 kip - ft Widx40
6. Pandeo lateral torsional

E

Ly=1.76-7, |- =13.069 ft
Yy
C:=1
2 . 2
L.:=1.9-7rts \/ J +\/( 7 +6.76(0’70 F”) =41.521 ft
F, \S,-h, S, h, E Rlgura3 k2§ ft

M, = 100 kip-ft

L,:=42.614 ft @
Lb = 30 _ft -

Lp<Lb<L'I' Cb:: 1.14
Lb _Lp 5
M,:=Cy+|M,—(M,—0.70-F,-S,) L.-L,))" 590.867 kip - ft 204
Table 3-1
Values for C,, for Simply Supported Beams —
e (st acieg ’
Mp,= 35 kip-ft

None

Cs
At midpoint F@

M= 100 kip-ft

T




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

M, =15 k.ip~ft
M, = 35 kip-ft

“

1
M, =15 k'ip-ft
MLy= 35 kip-ft

Al quarter
points

‘ l—} ALTIIN points (XY T T ]
|

At fifth points

Sin considerar los efectos de fuerza de tension, sin embargo por la
especificacion de AISC seccion H1.2 Cb puede ser modificado por
que la columna esta en flexion y fuerza axial

7B, _
oy = ————2=799.468 kip
2
Lb
f aCtormodificacion =41+ — = 1.107

cy
Cb &= CVb ¢ fa’Ctorﬂwdificacion =1.262

n p

L,~L, _
M, ::Cb-(M — (M, —0.70-F,-S,) (L . )):654.01 kip - ft
T p

M,,=654.01 kip - ft M, =M, =654.01 kip - ft

Resistencia a la flexion sobre el eje menor

M,,=F,-Z,=(3.78-10%) kip-in

6. Disefio del miembro solicitado por fuerzas cbmbm@adds: Flexion y
tension

$:=0.90

u

=0.157 0.157<0.20 ok!

n

Pu ( Muz Muy

ot ot
2'¢'Pn ¢'Mnm ¢'Mny

]=0.683

0.68<1.0 ok!




Seleccione una ASTM A992, w-con una profundidad nominal de 10 EJEMPLO RESUELTO 1.5.2.2

y también estan sometidos a momentos debido a las cargas
distribuidas, no incluir efectos de segundo orden, la longitud es de
L,:=10 ft y los extremos estan sujetos

P;:=15 kip Mp, =4 kip-ft PD = 15 kip
Mp, =10 kip - ft My, =8 kip- ft PL=30kip

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades del material

F,:=50 kst F,:=65 ksi E:=29000 ks

2. Determinamos carga y momento ultimo

P,:=1.2 Py+1.6 P, =42 kip

M,,:=1.2 M, +1.6 M,,=60 kip-ft 7

M, =12 Mp,+1.6 M;,=17.6 kip - ft gf:;g;ig
3. Probemos con una w10x100
Propiedades geométricas
A, :=29.4 in® Z,:=130 in’ r,=2.65 in
S,:=112 in® Z,:=61 in’ h,:=10 in
S,:=40 in’ J:=10.9 in’ I,:=207 in’ .
rts:=3.03 in Figura 7.31

4. Resistencia a la compresion

itf:l.lz in

Table 4-1 [continued)
T Available Strength in
= - P 2 2 oy - . .
¥ Axial Compression, kips d=11.1'in t=0.68 in
W Shapes W10
__ Saps | - LU N J
WLt 12 108 B | s | w Il
Design A A DA AT AL F—br=10.3 in—=
i AsD | LrfD | As0 | LAFD | asp | wRFD | Aso | uRFD | asD | LAFD | asp | LeFD Wwi0x100
0 | 9 (1430 ( g0 (1320 775 | vi70| 678 | 1020 | 504 [ aoo | sem | Pae
8 | | 1450 | &34 | 9250 734 | 0100 | Ga1 | %3 | 565 | 850 | am | 7SO
- T | @8 | 1380 &8 | 1230 790 | 1080 | 628 | #44 | 654 | 833 | 443 | 7ML
] 8 | B9 | 1350 | BOO | 1200 P03 | 1060 | 614 | =2 | 54 | @3 | &7 | T
9 | 578 | 1320 7E0 | 0i70| 685 | 1030 | sus | &we | 5a7 | 7oz | 484 | 608
] 0 | &2 |70 78 | veo| 86 | 1000 | 880 | &2 | 510 | e8| 450 | 67T
B 1| sa6 12| 734 | noo| Bes | oBo | 661 | B1a | egs | Ted | w36 | ese
E | 12 | e |120|m9 || sz | 0w | sk | ma | a7 | M7 | a2 | B0
E 12 | o | 1180 | a3 | 03 ﬁm| 907 | 521 | 783 | 459 | 690 | 404 | 608 |
] 14| 74D | 1110 €96 | 985 | 575 | BES | 500 | TS0 | w0 | G661 | 37 | S
R ma Poanoen &%a | nda 13 I (R T "o Py co A e




EJEMPLO RESUELTO 23.1 = B | rME O U | RER | S | PR@E | BEC | WRD | rPD | mad | DR | SR | ae |

®P,:=1140 kip

5. Miembros solicitados por flexion
Coeficiente amplificador B1 , para efectos (P—4)

Mp,= 10 kip-ft
MEX= 30 kip-ft B, ‘2@13 Cri=1 KL:=10 ft
1_ u
Pel
2
Iy C
el::—@=?kip Bi=— " =2
2
KL P,
)
2
. T 'E'Iy 3 o
M, :=M,,=60 kip - ft Pi=—— Y =(4.114.10°) ki
KL?
O
B=—"_=1.01 1.016>1
Mp,= 10 kip-ft 1——2
fo= 30 kip-ft P,

M,,=M,,=17.6 kip- ft

6. Resistencia a flexion sobre el eje mayor
a. Momento plastico
M,, =4 kip-ft Figura 7.32

My~ S ip'f M,:=F,Z,=541.667 kip- ft

b. Pandeo lateral torsional

|E
Ly=1.76+7,{|——=9.36 ft
Y

C:=1.0
2 0.70-F,\?
L.:=1.9-.rts- E J + J +6.76|———— ¥
0.7-F, \\ Sp+h, S,-h, E
L,:=57.634 ft
My, = 4 kip-ft L,:=10 ft
M= 8 kip-ft L,<L,<Lr Ok!




Ly—L EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
M, ::@LM —(M,—0.70-F,-S,) LL ”JJ:?

n p

r Lp
Table 3-1
Values for C,, for Simply Supported Beams
Lateral Bracing|
Nune '
At midpoint e
. R " " Cp=1.14
| -
1 L At third points TR
At quarter
points
At fifth points

L,—L, .
M, :=C,+|M,—(M,—0.70-F,-S,) (L I D=614-252 kip - ft
r p

M, =M,
7. Resistencia a la flexion sobre el eje menor

a. Momento plastico

Figura 7.33
Mny = Fy . Zy =254.167 kip - ft

8. Disefio del miembro solicitado por fuerzas combinadas: Flexion y
compresion

Pu
$:=0.90 =0.037
oP

Pu +( Muz Muy

+
2 ¢P,

=0.204
¢'an ¢'Mny




L R Determine la resitencia torsional disponible de una HSS6x0.5000

0.5 in

ASTM A36, que tiene una longitud L:=20 ft, E:=29000 ks

1. Propiedades del elemento

1.1 Propiedades geometricas
D:=6 in t:=0.465 in
?: 12.903 C:=20.8 in’

1.2 Propiedades del material
F,:=36 kst E:=29000 kst
F,:=58 kst

2. Resistencia a la torsion de perfiles tubulares estructurales

¢:=0.90 T,=[F)-C

Para una PTE Circular

1.23-FE
F.q ::%:230.622 kst
L (D\*
D t
Figura 7.34
0.60-F .
FCT'2 32—3:375-407 kS’L
D 2
(7)
F.; ::0.60-Fy=21.6 kst

F..:=min <F

crly

F

c

2 ’FC'I"3> :21.6 kS’i
T,:=F,-C=449.28 kip-in

¢:=0.90 ¢ T, =404.352 kip-in




263 7.9 EJERCICIOS RESUELTOS

Una w10x33 de acero A992, con una longitud de L:=12 ft, se usa EJEMBLO RESUELTO 15,2 2

como una viga columna en un marco no arriostrado con respecto ala
eje X-X, pero que esta arriostrado respecto a eje y-y, en un analissi de
primer orden usando los requisitos de la AISC, el miembro soporta
las siguientes cargas factorizadas P,,:=120 kip y una carga

P,;:=30 Kktp . El miembro también soporta momentos factorizados,
M,,,=40 kip-fty un momento de M;,:=20 kip-ft.
Considere usar los siguientes datos

P,

Cppi=0.85 sl H =335 kip _ (=043 in
Ppiso I :“E
. A
P,;s,:=1600 kip — =0.003
d=9.73 in tw=0.29 in
1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geometricas perfil
1 - |
o796

A:=9.71in>  h,=9.3 in z=171in'  r,=194in I
S,=35 in’ I,:=36.6" Z,=388in" J:=0.583in"
S,=9.21in°  A:=13.3in*  Z,=141n’ rts:=2.2 in
1.2 Propiedades del material

F,:=50 ksi F,:=65 ksi E:=29000 kst
2. Resistencia requerida a carga axial por anilisis de segundo orden Figura 7.35
3. Coeficiente amplificador B1 para efectos P—4§ — A " ¢

_> 7
B O ;
P, /
]_ - /l
P, /
"I
Carga critica de pandeo elastico en el plano de flexion x-x
w*-E-I, :
KL, =12 ft P, :=———==505.189 kip
KL,’

Cy,
Cm::().85 Bl ::7P: 1.209
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EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

g ——

Pel
Tomar 1 B1,:=1.0

4. Coeficiente amplificador B2 para efectos P— A

Rm:=1—0.15-()=? Pe_piso:@’H.L

piso A
1
Byym——="* By, :=1.172
piso
129
Pe_piso

5 Calculo de resistencia a flexion y compresion
P’u,::Pnt+B2.’1:.Plt: 155.16 k’ip
M, :=B1,+M,,,.+ By, + M, =63.44 kip - ft
M, =M,=63.44 ft-kip

6. Resistencia de disefio a compresion

e—— Table 4-1 (continued)
Available Strength in i
- n R = [
Axial Compression, kips
————
W10 W Shapes .
Figura 7.36
Shupe W=
| e M L. - . =
i o eh TR of [fn | ok (R [ af [R6] of
M50 | LAFD | a0 | 1AFD | ase | 1RFD | Asn | LAFD | asn | LAFD
T w [ | 7 | az | 6am | a7 | &7 | 343 | 516 | 281 | &
] wr | oGr | owow | B2 | 3 | B3 | a2 | dE8 | M3 | ms
w r o [ e S8 e 525 3 452 5] 1
¥ A 641 ] 535 ) % 2 | a4x L] 2
E | ] g Lo e e 1 3N @) m | 5 m JE
W w4 | 87 | sy | S5 | a6 | @0 | 3 | M | @ | 3w
T m Mo | oo | omss | s | me | o5 | pe | B | A |
! w s 55 M1 5i% Fi ] ahp ] 51 s 29
13 » fo ] el 53 258 3 al] M 18 e
Mo oae | w0 | me | e |z | mE | B | w5 | wm | 2
] b ] | e il 450 Frhl e il oH2 155 213
KL,:=14 It dPn:=292 kip
7. Miembro solicitado por flexion y compresion oP
n

8. Resistencia de disefio a flexion

[E
Lpi=1.76-7,+{|——=6.852 ft C:=1.0
Y

=34




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
J J
+
\/Sz.ho \/(Sz-ho

L,=21.217 ft Ly:=12 ft L,<L,<L, ok!

anz@-(Mp—(MP—O.’TO-Fy-Sx) (f;b:ip)):?
r— p

E
L.:=19-rts-
0

7.F,

Table 3-1
Values for C, for Simply Supported Beams

Lateral Braclngl

Load Along Span

MNone

Al midpoint

:E':{ At third points
|

At quarter
points

At fifth points

Cb :=1.14

ansz-(@—<Mp—0.70-FyoSm> (Z_L:)):?

M,,:=160.87 kip - ft M, =M, =160.87 kip - ft

Figura 7.37

9. Resistencia a flexion sobre el eje menor
a. Momento plastico

Mny = Fy . Zy =58.333 kip - ft
10. Verficacion

¢:=0.90
i+§ Mux + 0 -2
@ 9 ¢'Mnx ¢'Mny

0.921<1 la seccion cumnle




7.9.1

EJERCICIOS PROPUESTOS

266

=

ercicios

J

E

7.1 Una columna w12x40 es sometida a las siguientes so-
licitaciones de carga, PD=25kip, PL=35kip, MDx=10kip-
ft, MLx=10kip- ft, MDy=8kip- ft y MLy= 15kip- ft.

PD=25kip
@ PL= 35kip

i

Figura 7.38

7.3 Seleccionar un perfil ASTM A36, con una profun-
didad nominal 16, y esta sometido a flexion y fuerza
axial, PD=15kip, PL=15kip, MDx=5kip- ft, MLx=8kip-
ft, MDy=15kip- ft y MLy= 25kip- ft.

PD = 30kip
PL = 90kip

30 ft

7/

PD = 30kip
PI. = 90kin

Figura 7.40

7.2 Verificar el perfil dado que estan solicitados por fle-
xion y una carga axial, el perfil es de acero A36, las fuerza
y los momentos son los siguientes: PD=10kip, PL=15kip,
MDx=>5kip- ft, MLx=8kip- ft, MDy=12kip- ft y MLy=
25kip- ft.

PD=25kip
@ PL=35kip

A

Figura 7.39

7.4 Seleccione un ASTM A36, W- con una profundi-
dad nominal de 8 y tambien estan sometidos a moemtos
debidos a las cargas distribuidasa, no incluir efectos de
segundo orden, la longitud es de Lb=10ft y los extre-
mos estan sujetos: PD=5kip, PL=6kip, MDx=7kip- ft,
MLx=9kip- ft, MDy=11kip- ft y MLy= 18kip- ft.

PD = 15 kip

PL = 30 kip

/

PD = 15 kip
PI. =130 kin

Figura 7.41



7.5 Determine la resistencia torsional disponible de 7.6 Una W8x40 de acero A36, con una longitud de L=8ft,
una HSS6x0.5000 ASTM A992, que tiene una longitud  se usa como una viga columna en un marco no arriostrado
L=30ft, E=29000 ksi. con respecto al eje x-X, pero que esta arriostrado respecto

a eje y-y, en un analisis de primer orden usando los re-
- quisitos de la AISC, el miembro soporta las siguientes

cargas factorizadas
:’Etf=0.435 in

0.5in d=9.73 in tw=0.29 in

Figura 7.42 1
f—br=7.96 in —~|
W10x33

Figura 7.43
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[8. CONEXIONES SIMPLES EMPERNADAS

8.1 INTRODUCCION.

En la actualidad las conexiones en estructuras se llevan a cabo con pernos de alta resistencia, esto se debe a que la
velocidad de montaje es superior que si se realizaran soldadas. La inspeccion de estas conexiones es mds simple que las de
otro tipo, basta inicamente con que se desprenda la parte inferior del perno en el caso de los pernos de tensién controlada
y existen unos indicadores de tension directa que son muy simples de usar 6 en su defecto con la ayuda de torquimetros.
Las tablas de V,, y T;, muestran la resistencia nominal al cortante y a la tension respectivamente, ésto con el fin de facilitar
los cdlculos y poder determinar el nimero de pernos en cualquier tipo de conexién de manera mas sencilla.

La Parte 16.2 del Manual del AISC proporciona una copia de la "Specifi cation for Structural Joints Using ASTM A325 or
A490 Bolts"(Especifi caciones para juntas estructurales usando tornillos A325 o A490 de la ASTM), con fecha de 30 de
junio de 2004, y que fue publicado por el Research Council on Structural Connections (RCSC) (Consejo de investigacion
sobre conexiones estructurales). Ahi, se puede encontrar casi todo sobre de los pernos (6 tornillos) de acero. Se incluyen

tipos, tamafios, aceros, las preparaciones necesarias para el empernado, el uso de roldanas, los procedimientos de apretado,
la inspeccion, etc.

<—
up (a3umio))

(T in) ( )T
IIWW||H|H|H|H|H| s

I

Figura 8.1: Esfuerzos a los cuales estd sometida el perno (6 tornillo).

29un2100)) U\
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8.2 DISENO DE CONEXIONES

Los elementos de conexién deben disefiarse de acuerdo con los requisitos del AISC-2010. Las fuerzas y deformaciones
usadas en el disefio deben ser consistentes con el funcionamiento esperado de la conexién y con las suposiciones
formuladas en el andlisis estructural. Se admiten deformaciones auto-limitadas en las conexiones. En sus puntos de apoyo,
las vigas y armaduras deberdn estar restringidas contra la rotacién alrededor de su eje longitudinal, excepto cuando en el
andlisis se puede demostrar que dicha restriccién no es necesaria.

8.2.1 CONEXIONES SIMPLES

Una conexién se considera simple cuando el momento que se transmite a través de ella es despreciable. En el andlisis de
la estructura puede suponerse que las conexiones simples permiten la rotacién relativa sin restriccion entre los elementos
conectados. Una conexién simple debera tener suficiente capacidad de rotacidn para permitir el giro requerido segun el
andlisis estructural.

8.2.2 CONEXIONES A MOMENTO

Se permiten dos tipos de conexiones a momento, TR y PR, definidos a continuacién:

a) Conexiones a Momento Totalmente Restringidas (TR): Una conexién a momento Totalmente Restringida (TR)
es aquella que transfiere momento con una rotacién relativa despreciable entre los miembros conectados. En el
andlisis de la estructura, esta conexion se puede idealizar considerando que la rotacién relativa es nula. Una conexion
TR deber4 tener resistencia y rigidez suficientes para mantener el dngulo entre los miembros conectados cuando se
alcanzan los estados limites de resistencia.

b) Conexiones a momento parcialmente restringidas (PR): Las conexiones a momento Parcialmente Restringidas
(PR) transfieren momento, sin que se pueda despreciar la rotacién entre los elementos conectados. Al analizar la
estructura se deben introducir las caracteristicas de la respuesta fuerza-deformacion de este tipo de conexiones.
Las caracteristicas de esta respuesta deben estar documentadas en la literatura técnica o establecerse de forma
analitica o experimental. Los elementos que componen una conexién PR deben tener suficiente resistencia, rigidez
y capacidad de deformacién cuando se alcanzan los estados limites de resistencia.

Curva (a)
Conezxion a
Momento
Totalmente
restringido

Curva (b)
Conezion a
Momento
parcialmente
restringido

Momento, M

Curva (c)
Conexion

Simple _
Rotacion, ©

Figura 8.2: Resistencia de la conexién a momento segun su restriccion.

8.2.3 TIPO DE CONEXIONES EMPERNADAS

Dependiendo de la forma en que se transmite la carga entre los elementos conectados (y el nivel de apriete de los pernos),
por aplastamiento o por friccidn, las conexiones se clasifican como:



T
lo o

° ° o o
P — <2——g B——e — P FE————}O0-o{———— —> Z——1-O0——O0t1+——=
o o

(d) (e)

Figura 8.3: Tipos de conexiones.

-‘.-vi

w =
= =

Traslapo Conexién a momento (TR)-Empernada en sitio

Conexidn simple-angulo sencillo Conexién a momento (PR)-End Plate Conexién simple - Shear tab

Figura 8.4: Tipos de conexiones en campo.

1) Tipo Aplastamiento (apriete ajustado) Se permite instalar los pernos con apriete ajustado cuando se utilizan en:

(a) Conexiones tipo aplastamiento.
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(b) Conexiones bajo cargas de tension, o de cortante y tensién combinadas, para pernos del grupo A tnicamente,
cuando no se esperen condiciones de aflojamiento o fatiga debidos a vibraciones o a fluctuaciones de carga.
La condicién de apriete ajustado se define como el apriete requerido para que las partes conectadas queden en
contacto firme. Los pernos que hayan de ser llevados a un nivel de apriete distinto de la condicién de apriete
ajustado deberdn quedar claramente identificados en los planos de disefio y de montaje.

2) Tipo Deslizamiento Critico (Apretados con un torque especificado)

Todos los pernos de alta resistencia que se especifiquen en los planos para usarse en juntas pretensionadas o de
deslizamiento critico deberdn apretarse hasta obtener una tensién no menor que la indicada en las Tablas 9 y 10.
La instalacién debera realizarse por alguno de los siguientes métodos: método del giro de la tuerca, indicadores
directos de tensidn, llave calibrada, o pernos de disefio alterno.

No existen requisitos especificos para valores minimos o maximos de la tensidén en pernos a instalarse con ajuste
justo.

Pernos A307 Tienen un nivel de resistencia similar al ace- Pernos A325 Son los pernos mds utilizados en construccion.
ro A36. Tienen una resistencia nominal a Tension de 310 Tienen una resistencia nominal a tensién de 620 Mpa (90
Mpa (45 ksi). Son raramente utilizados actualmente para ksi).
conexiones. No se deben usar en conexiones resistentes a
momento. No se deben usar en conexiones disefiadas como
deslizamiento critico.

Pernos A490 Son utilizados cuando una resistencia mas
alta es requerida.

Pernos A490
Pernos A325
Pernos A307 Bolt

Tension

Deformacion

Figura 8.5: Resistencia de los pernos, esfuerzo deformacion.
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8.2.3.1 Tamano y condiciones de uso de las Perforaciones

Los tamafios maximos de las perforaciones para pernos se establecen en las tablas 1 y 2, excepto que en el detallado de las
bases de las columnas pueden utilizarse perforaciones mayores para acomodar las tolerancias inherentes a la localizacién
de los pernos de anclaje en las cimentaciones de concreto.

En las conexiones entre miembros deben usarse perforaciones estdndar o de ranura corta transversal a la direccién de la
carga, excepto cuando se apruebe el uso de perforaciones agrandadas, de ranura corta paralela a la carga o de ranura larga.
En conexiones de deslizamiento critico disefiadas con base en perforaciones estdndar podran utilizarse platinas de relleno
de ranuras abiertas, con un espesor hasta de 6.4 mm, sin que la resistencia nominal a cortante del conector deba reducirse
a la especificada para perforaciones de ranura.

Las perforaciones agrandadas pueden utilizarse en algunas o en todas las capas comprendidas por una conexién de
deslizamiento critico, pero en ningiin caso en conexiones tipo aplastamiento. Deberdn instalarse arandelas endurecidas
sobre las perforaciones agrandadas en las caras exteriores de los empalmes.

Las perforaciones de ranura corta pueden utilizarse en algunas o en todas las capas comprendidas por una conexién de
deslizamiento critico o tipo aplastamiento. En conexiones de deslizamiento critico se permite el uso de estas perforaciones
independientemente de la direccién de la carga, pero en conexiones tipo aplastamiento la dimensién mayor debe ser
perpendicular a la direccion de la carga. Se instalardn arandelas sobre las perforaciones de ranura corta en la cara exterior
de un empalme; cuando se utilicen pernos de alta resistencia tales arandelas deberan ser endurecidas, de conformidad con
la norma ASTM F436.

Cuando se usen pernos del grupo B con didmetros mayores que 25.4 mm en agujeros agrandados o de ranura localizados
en caras exteriores, se deberd utilizar una arandela de acero endurecido que cumpla la norma ASTM F436, excepto que su
espesor debe ser de 7.9 mm como minimo, en lugar de una arandela estandar.

Los requisitos para las arandelas se presentan en la Seccidn 6 de las especificaciones del Consejo de Investigacion de
Conexiones Estructurales (RCSC).

Las perforaciones de ranura larga pueden utilizarse solamente en una de las partes conectadas en cada superficie de
contacto, se trate de una conexion de deslizamiento critico o de una conexion por aplastamiento.

En conexiones de deslizamiento critico, se permiten las perforaciones de ranura larga sin importar la direccién de la
carga, pero en conexiones tipo aplastamiento la ranura debe ser perpendicular a la direccidn de la carga. Cuando se
utilicen perforaciones de ranura larga en una platina exterior, se proveeran arandelas de platina o platinas continuas con
perforaciones estdndar, con un tamafio suficiente para cubrir totalmente la ranura. En conexiones con pernos de alta
resistencia, tales arandelas o platinas continuas deberan tener un espesor no inferior a 7.9 mm y ser de un material de
grado estructural, pero no necesitan ser endurecidas. Donde se requieren arandelas endurecidas para usarse con pernos
de alta resistencia, dichas arandelas deberdn colocarse sobre la superficie exterior de dicha arandela de platina o platina
continua.

Tabla 8.1: Dimensiones Nominales de las Perforaciones Pernos con didmetro en pulgadas (TABLE J3.1 — AISC 2010)

Didmetro del Perno Dimensiones de las Perforaciones
Perforacion Perforacion Ranura corta (Ancho Ranura corta (Ancho x
mm (pulg.) p
estandar mm agrandada mm x largo) mm largo) mm
12.7 (172)" 14.3 15.9 143x17.5 143 x31.8
15.9 (5/8)" 17.5 20.6 17.5x22.2 17.5x39.7
19.1 (3/4)" 20.6 23.8 20.6 x 25.4 20.6 x 47.6
22.2 (7/8)" 23.8 27.0 23.8 x 28.6 23.8 x 55.6
254 ()" 27.0 31.8 27.0x33.3 27.0 x 63.5
>28.6(>11/8”) d+3.2 d+7.9 d+32)x(d+9.5) (d+32)x(2.5x4d)
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Tabla 8.2: Dimensiones Nominales de las Perforaciones Pernos con didmetro en mm (TABLE J3.1M — AISC 2010)

Didmetro del Dimensiones de las Perforaciones
Perforacion Perforacion Ranura corta (Ancho Ranura corta (Ancho x
Perno mm .
estandar mm agrandada mm x largo) mm largo) mm
16 18 20 18 x 22 18 x 40
20 22 24 22 x 26 22 x 50)
22 24 28 24 x 30 24 x 55
24 27 30 27x 32 27 x 60
27 30 35 30 x 37) 30x 67
30 33 38 30 x 40 33x75
>36 d+3 d+8 (d + 3) x (d+10) (d+3)x2.5d
} f /
5—2 in. % in.
| N
Zin. 1.0 in. 1% in.

Figura 8.6: Dimensiones nominales para un perno de 3/4”

8.2.3.2 Espaciamiento minimo
La distancia entre centros de perforaciones estandar, agrandadas o ranuradas no podra ser menor que 2 2/3 veces el
diametro nominal del conector d; se recomienda usar como minimo 3d.

'_I
ol L
o

T

s (min) = 2.67 d

Figura 8.7: —

8.2.3.3 Distancia minima al borde

La distancia del centro de una perforacion estandar a cualquier borde de la parte conectada, en cualquier direccién, no
serd inferior al valor aplicable de la tabla 8.3 o 8.4 ni al requerido en el numeral 8.3.2.1. La distancia del centro de una
perforacion agrandada o de ranura a un borde de la parte conectada no serd inferior a la requerida para una perforacién
estdndar mds el incremento aplicable C2 de la tabla 8.5 o0 8.6.

Las distancias al borde de las tablas 3 y 4, son distancias minimas basadas en practicas de fabricacion estdndar y en
tolerancias de fabricacién. Deben cumplirse ademds los requisitos aplicables de los numerales 8.3.2.1 y 8.3.3.1.

8.2.3.4 Maximos valores del espaciamiento y de la distancia al borde

La distancia mdxima del centro de cualquier perno o remache al borde mds préximo de las partes en contacto serd igual a
12 veces el espesor de la parte conectada en consideracidn, sin exceder de 150 mm. El espaciamiento longitudinal de
conectores entre dos elementos en contacto continuo, en el caso de una platina y un perfil o de dos platinas, sera:

(a) Para miembros pintados o miembros sin pintar que no estén sometidos a corrosion, el espaciamiento no serd mayor
que 24 veces el espesor de la platina més delgada ni de 300 mm.
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(b) Para miembros sin pintar de acero resistente a la corrosién atmosférica expuestos a la corrosion, el espaciamiento
no serd mayor que 14 veces el espesor de la platina mas delgada ni de 180 mm.

Tabla 8.3: Distancia Minima al Borde (a), del centro de una perforacién estandar (b) al borde de la parte conectada Pernos
con didmetro en pulgadas (TABLE J3.4 — AISC 2010)

Diametro del Perno mm Distancia minima al borde
(pulgadas) mm
12.7 (1/2") 19.1
15.9 (5/8") 22.2
19.1 (3/4™) 254
25.4(1") 31.8
28.6 (1 1/8") 38.1
38.1 (1 1/4") 41.3
mayor que 31.8 (1 1/4") 1.25xd

a) Se permiten distancias al borde menores que las dadas en esta tabla si se satisfacen las provisiones aplicables
de los numerales 8.3.2.1 y 8.3.3.1, sin embargo no se permiten distancias menores que (1) didmetro del perno
sin aprobacién del disefiador estructural.

b) Para perforaciones agrandadas o de ranura, véase la tabla 8.5.

Tabla 8.4: Distancia Minima al Borde (a), del centro de una perforacién estdndar (b) al borde de la parte conectada Pernos
con diametro en milimetros (TABLE J3.4M — AISC 2010)

Diametro del Perno mm Distancia minima al borde

(pulgadas) mm
16 22
20 26
22 28
24 30
27 34
30) 38
36) 46

mayor que 36 1.25xd

(a) Se permiten distancias al borde menores que las dadas en esta tabla si se satisfacen las provisiones aplicables
de los numerales 8.3.2.1 y 8.3.3.1, sin embargo no se permiten distancias menores que (1) didmetro del perno.

(b) Para perforaciones agrandadas o de ranura, véase la tabla 8.6.

Tabla 8.5: Valores del Incremento de la distancia al borde C2 Pernos con didmetro en pulgadas (TABLE J3.5 — AISC
2010)

Perforaciones de ranuras
Diametro Nominal del Perforaciones Ranura Perpendicular al Borde
Ranuras Paralela al
Conector mm (pulg) Agrandadas mm Ranuras Cortas mm Ranuras Largas (a) hecdo
<222(<7/87) 1.6 3.2 e
2.5(1" 32 32 0.75d 0
>28.6(>11/87) 32 4.8

(a) Cuando la longitud de la ranura es menor que el maximo permisible (véase la tabla 8.1), se permite reducir el
valor de C2 en la mitad de la diferencia entre las longitudes maxima y real de la ranura.
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Tabla 8.6: Valores del Incremento de la distancia al borde C2 Pernos con diametro en mm (TABLE J3.5M — AISC 2010)

Perforaciones de ranuras
Diametro Nominal del Perforaciones Ranura Perpendicular al Borde Ranuras Paralela al
Conector (mm) (pulg) Agrandadas (mm) Ranuras Cortas (mm) | Ranuras Largas (a) horda
<222 2 3 1 /00
24 3 3 0.75d 0
> 27 3 5

(a) Cuando la longitud de la ranura es menor que el mdximo permisible (véase la tabla 8.2), se permite reducir el
valor de C2 en la mitad de la diferencia entre las longitudes maxima y real de la ranura.

8.3 CONEXIONES TIPO APLASTAMIENTO

En este tipo de conexiones, la carga se transmite por medio del contacto entre los pernos y las caras de las perforaciones
de las partes conectadas (aplastamiento).

El uso del apriete ajustado de los pernos en este tipo de conexiones, permite que entre las superficies de contacto que
se conectan, se produzca un deslizamiento relativo. Este fendmeno produce aplastamiento y esfuerzos cortantes en los
pernos.

Los modos de falla en este tipo de conexiones son:

a) Resistencia de los pernos (Cortante, tension o combinacion).

b) Aplastamiento en las perforaciones de los elementos conectados.
¢) Falla de los elementos conectados.

TR TN

Corte en Perno

Corte en elemento

t
3 e\ 7
I
Aplastamiento
en Perno Aplastamiento en

elemento .
Traccién en

Perno
-—
—
-—
. |
Flexién en Perno Traccion en elemento

Figura 8.8: Posibles modos de falla en conexiones empernadas.

8.3.1 RESISTENCIA A TENSION Y CORTANTE DE PERNOS

8.3.1.1 Resistencia de diseno a tension y cortante de pernos y partes roscadas
La resistencia de disefio a tension o a cortante f, para pernos de alta resistencia o partes roscadas, con apriete ajustado o
pretensionados, se determinard de acuerdo con los estados limites de rotura por tensién y rotura por cortante, con base en

¢ =0.75

R, =F,A, (8.1)
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Donde:
F,, = resistencia nominal a tensién Fy;, o a cortante F;,, dada en la tabla 8.7, M Pa.

A, = drea nominal del perno o parte roscada antes de roscar, mm?.

La resistencia requerida a tension incluird cualquier tension que resulte del efecto de palanca producido por la deformacién
de las partes conectadas.

Tabla 8.7: Resistencia Nominal para Pernos y Piezas Roscadas, MPa (TABLE J3.2 — AISC 2010)

. . . Resistencia Nominal a cortante en
Lo Resistencia Nominal a . . .
Descripcion de los conectores i conexiones tipo aplastamiento F,,,
tension F,; MPa.
MPa(a).

Pernos A307 310(b) 188(b) (¢)
Pernos Grupo A (tipo A325), con roscas incluidas 620 372
en los planos de corte
Pernos Grupo A (tipo A325), cuando las roscas

P . 620 457
estdn excluidas de los planos de corte
Pernos Grupo B (tipo A490), con roscas incluidas 730 457
en los planos de corte
Pernos Grupo B (tipo A490), cuando las roscas

p . 780 579
estdn excluidas de los planos de corte
Piezas roscadas, con roscas incluidas en los planos 0.75F, 0.45F,
de corte
Piezas roscadas, cuando las roscas estan excluidas 0.75F, 0.563F,
de los planos de corte

a) Para conexiones de extremo que tengan un patrén de perforaciones con una longitud mayor que 965 mm,
F,,, se reducird a un 83.3 % de los valores tabulados. La longitud del patrén de perforaciones es la maxima
distancia paralela a la linea de la fuerza medida sobre la linea de centros de los pernos.

b) Para pernos A307, los valores tabulados se reducirdn en un 1 por ciento por cada 1.6 mm por encima de los 5
didmetros de longitud en el agarre.

¢) Se aceptan roscas en los planos de corte.

8.3.1.2 Esfuerzos combinados de cortante y tension en conexiones tipo aplasta-
miento

La resistencia de diseflo a tensién de un perno sometido a una combinacion de esfuerzos de tensién y cortante sera

determinada de acuerdo con los estados limites de rotura por tensién y por cortante, con base en:

¢ =0.75

R, = FJtA, (8.2)

Donde:
F,, = resistencia nominal a tensién por unidad de drea, modificada para incluir los efectos del esfuerzo
cortante, M Pa.

Fnt
¢an

F,; = resistencia nominal a tensién por unidad de 4rea de la tabla 8.7, MPa.

Fr:[ = 1~3E1t - fv < Fnt (83)

F,, = resistencia nominal a cortante por unidad de drea de la tabla 8.7, MPa.
f» = resistencia requerida a cortante por unidad de 4rea, M Pa.

La resistencia de disefio a cortante por unidad de drea de los conectores serd mayor o igual que la resistencia
requerida a cortante por unidad de area f,.
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Cuando la resistencia requerida por unidad de drea f, ya sea en cortante o en tension, sea menor o igual que el 30
por ciento de la resistencia de disefio por unidad de drea correspondiente, no se requerird verificar los efectos de
esfuerzos combinados. La Ec. 8.3 puede reescribirse para expresar la resistencia nominal a cortante por unidad de
drea F,, como una funcién de la resistencia requerida a tensién por unidad de édrea f;.

8.3.2 RESISTENCIA AL APLASTAMIENTO DE LOS ELEMENTOS CONECTADOS

8.3.2.1 Resistencia al aplastamiento en las perforaciones con pernos
La resistencia de disefio al aplastamiento en las perforaciones con pernos ¢ R, se determinard con base en:

¢ =0.75
y R, calculado como sigue:

(a) Para un perno en una perforacién estandar, agrandada o de ranura corta, independientemente de la direcciéon de

aplicacioén de la carga, o en una perforacién de ranura larga con la ranura paralela a la direccién de la fuerza de
aplastamiento:

1) Cuando la deformacion alrededor de la perforacion del perno, bajo cargas de servicio, es una consideracién de
disefio:

R, = 1.2L.tF, < 2.4dtF, (8.4)

1) Cuando la deformacion alrededor de la perforacion del perno, bajo cargas de servicio, no es una consideracién
de disefio:

R, = 1.5L.tF, <2.4dtF, (8.5)
(b) Para un perno en una perforacion de ranura larga con la ranura perpendicular a la direccién de la fuerza:

R, =1.0L.tF, <2.0dtF, (8.6)

— |leoe|—~ el

Figura 8.9: —

(c) Para conexiones donde los pernos atraviesan completamente un miembro en cajon sin rigidizar o un PTE, véase el
numeral 2.6.2. Donde:

d = didmetro nominal del perno, mm.
F,, = resistencia a tension minima especificada del material conectado, M Pa.

L. = distancia libre, en la direccién de la fuerza, entre el borde de la perforacién considerada y el borde de la
perforacion adyacente o el borde del material, mm.

t = espesor del material conectado, mm.

Para una conexion, la resistencia al aplastamiento se tomard como la suma de las resistencias al aplastamiento
de los pernos tomados individualmente.

La resistencia por aplastamiento se verificard tanto para conexiones por aplastamiento como para conexiones
de deslizamiento critico. El uso de perforaciones agrandadas y de ranura corta o larga paralela a la direccién
de la fuerza estd limitado a conexiones de deslizamiento critico por el numeral 8.2.4.1.
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8.3.3 FALLA DE LOS ELEMENTOS CONECTADOS

8.3.3.1 Elementos afectados de los miembros conectados y elementos de conexion

Este numeral se aplica a los elementos de los miembros en la zona de la conexién y a los elementos de conexion tales
como platinas, cartelas, dngulos y ménsulas.

a) Resistencia de elementos a Tension
La resistencia de disefio ¢ R,,, de los elementos afectados de los miembros y de los elementos de conexidn solicitados
por tensidn serd el menor entre los valores obtenidos para los estados 1imites de fluencia por tensién y rotura por
tension.

a) Para fluencia por tensién en elementos de conexién:

¢ =0.90
R, = FA, 8.7
b) Para rotura por tensién en elementos de conexidn:
¢ =0.75
R,=F,A, (8.8)

Donde:

A, = drea neta efectiva definida en el numeral F.2.4.3, mm?>. Para platinas de empalme pernadas,
A=A, <0.854,.
El 4rea efectiva de la platina de conexion puede estar limitada por la distribucién de esfuerzos; este efecto
se tiene en cuenta mediante la aplicacién de criterios como el de la seccién de Withmore.
b) Resistencia de elementos a cortante
La resistencia de disefio ¢ R),, de los elementos afectados de los miembros y de los elementos de conexién solicitados
por cortante serd el menor entre los valores obtenidos para los estados limites de fluencia por cortante y rotura por
cortante.

a) Para fluencia por cortante del elemento:

¢ =1.00
R, = 0.60F,Agv (8.9)
Donde:
Ay, = drea bruta sometida a cortante, mm?.
b) Para rotura por cortante del elemento:
¢ =1.00
R, =0.60F,A,v (8.10)

Donde:
A,, = 4rea neta sometida a cortante, mm?2.

¢) Resistencia al desgarramiento en bloque
La resistencia de disefio @R, para el estado limite de desgarramiento en bloque a lo largo de una o mas lineas de
falla a cortante y de una linea de falla a tensi6n en direccién perpendicular, se calculard tomando:

R, = 0.60F,A,, + UpsF,Ap < 0.60F,Ag, + UpsFA (8.11)
Donde:
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Ay, = drea bruta sometida a cortante, mm?.

A,y = 4rea neta sometida a tensién, mm?>.

A,, = drea neta sometida a cortante, mm?>.
Cuando el esfuerzo de tension sea uniforme, se tomara Uy, = 1.0; en caso contrario se tomara U =0.5.

d) Resistencia de elementos a compresion
La resistencia de disefio de elementos de conexidén a compresion @R, para los estados limites de fluencia y pandeo
se determinard como sigue:

a) Para KL/r <25
¢ =0.90

P, =FA, (8.12)
b) Para KL/r > 25 se aplican los requisitos del numeral 3.5.

e) Resistencia de elementos a flexion
La resistencia de disefio de elementos afectados de los miembros serd el menor entre los valores obtenidos para los
estados limites de fluencia por flexién, pandeo local, pandeo lateral-torsional a flexién y rotura por flexion.

8.4 CONEXIONES TIPO DESLIZAMIENTO CRITICO

En este tipo de conexiones la carga se transmite mediante la friccién que se produce gracias a la fuerza normal generada
por la minima tensién de instalacion requerida en los pernos.

Las conexiones de deslizamiento critico deben ser utilizadas cuando se tienen solicitaciones de fatiga o se esperan
vibraciones importantes. Adicionalmente, cuando se utilizan perforaciones agrandadas es necesario diseflar con este tipo
de conexiones.

En casos diferentes a los mencionados arriba, es recomendable utilizar conexiones de tipo aplastamiento dado que son
mads econdémicas pues ofrecen mayor resistencia.

Para este tipo de conexiones, ademds de los estados limites que se deben chequear para conexiones de tipo aplastamiento,
se debe disefiar también para el estado limite de deslizamiento.

8.4.1 PERNOS DE ALTA RESISTENCIA EN CONEXIONES DE DESLIZAMIENTO CRITICO

Las conexiones de deslizamiento critico deben disefiarse para prevenir el deslizamiento y también para los estados limites
aplicables a las conexiones tipo aplastamiento. En el caso de pernos que pasen a través de platinas de relleno, todas las
superficies que puedan deslizarse deben ser preparadas para lograr la resistencia de disefio al deslizamiento.

La resistencia de disefio para el estado limite de deslizamiento ¢R,,, se determinard con base en el coeficiente de reduccién
de resistencia ¢ y la resistencia nominal R, calculados como sigue. Para perforaciones estdndar o de ranura corta

perpendicular a la direccion de la carga:
¢0=1.0
Para perforaciones agrandadas o de ranura corta paralela a la direccién de la carga:
¢ =0.85
Para perforaciones de ranura larga:
¢ =0.70
La resistencia nominal serd igual a:
R, = uD,hsTyng
Donde:



281 8.4 CONEXIONES TIPO DESLIZAMIENTO CRITICO

U= coeficiente promedio de friccidn para superficies Clase A o B, segtin sea aplicable, tomado de los casos que
se presentan a continuacién u obtenido por ensayos:

= 0.30 para superficies Clase A (superficies de acero sin pintar libres de escamas de laminacion, superficies
tratadas con chorro y revestidas con un recubrimiento Clase A o superficies galvanizadas por inmersién
en caliente y procesadas para darles rugosidad)

= (.50 para superficies Clase B (superficies de acero tratadas con chorro sin pintar o superficies tratadas
con chorro y revestidas con un recubrimiento clase B)

D, = 1.13; un factor que refleja la relacion entre el valor promedio de la tensioén en los pernos instalados y la
pretension minima especificada para ellos, excepto cuando las especificaciones permitan otro valor.

T;, = tensién minima del perno dada en las tablas 8 y 9, kN.

hy = factor asociado al uso de platinas de relleno, como sigue:

a) Cuando se afiaden pernos para distribuir las cargas en la(s) platina(s) de relleno iy = 1.0.
b) Cuando no se afiaden pernos para distribuir las cargas en la(s) platina(s) de relleno.

e Para una platina de relleno entre las partes conectadas iy = 1.0

e Para dos o mds platinas de relleno entre las partes conectadas hy = 0.85

ng = nimero de planos sobre los cuales debe producirse el deslizamiento para que la conexién deslice.

8.4.2 ESFUERZOS COMBINADOS DE CORTANTE Y TENSION EN CONEXIONES DE DESLI-
ZAMIENTO CRITICO

Cuando sobre una conexién de deslizamiento critico actda una fuerza de tension que reduce la fuerza neta de apriete,
la resistencia de disefio al deslizamiento por perno, calculada segin el numeral 8.4.1, se multiplicara por el factor K,
calculado como sigue:

Ko =1 (8.13)

a D, Tbl’lb

Donde:

n, = nimero de pernos que soportan la tensién aplicada.
T, = minima tension de instalacién del perno dada en las tablas 8 0 9, kN.

T,= fuerza de tensién debida a combinaciones de cargas mayoradas, kN.
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8.5 EJERCICIOS RESUELTOS

EJEMPLO RESUELTO 2351 Determine la resistencia de disefo ¢Pn de la conexion tipo

(a)

3@2.5cm

aplastamiento mostrad en la figura con un acero A992, con tornillos
A307

1. Propiedades del elemento

1.1 Propiedades geométricas de la platina

¢:=11n Ayi= =0.785 in

1 - ¢’

t:=— in o
2 4

L:=10 in A, =5 in’

1.2 Propiedades del material

F,:=50 ksi F,:=65 ksi
2. Fluencia de la seccion total de la placa
¢:=0.90 P,:=A,-F, ¢ P, =225 kip
3. Resistencia a la ruptura de la placa
1. Area neta ¢:=11in

1
A,=A,—2 (¢+§ m) t=3.875 in’

2. Factor rezago U:=1.0
3. Area efectiva:

A,=U-A,=3.875 in’

¢:=0.75 P,=A,F,

¢+ P, =188.906 kip
4. Resistencia al aplastamiento de los tornillos
¢:=11n L.:=2.5 1

Lcl L= Lc -

1
¢+§ m) =1.375 in




1 .
+— 1
¢ 8

Ly=L,— ( ) =1.938 in

L.:=min (L , L) =1.375 in

n 6

'pernos ‘-

La deformacion alrededor de la perforacion es considerado en el
disefio

: 1.
R,:=1.2:L -t F, N0, =321.75 kip d::E n
24+deteFyNpepnos=234 kip
¢:=0.75 R, :=321.75 kip

$-R,=241.313 kip

5. Resistencia al cortante de los tornillos

TABLE J3.2
MNominal Stress of Fasteners and Threaded Parts,
ksi (MPa)
Mominal Shear Stress in
Haminal Tensile Baaring-Typs
Stress, Fy, Connections, F,,
Description of Fastenars ksl {(MPa) ksl (MIPa)
AT bofts 45 [ ) = | 2afiss) =ER
AZA or A326M boits, when G0 (G20) 19 44 (330 11
froads an not exohuced
fm shaar planes
AJES or A325M bolie, when 90 {20y B0 fdad) N
Fraads A excudad from
shear Dianes
F,, :=27 ksi
¢:=0.75 R, :=F o Ay Tpernos = 127.235 kip

Domina resistencia al corte de los anillos

$-R,=95.426 kip

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Figura 8.10




EJEMBLO RESUELTO 251 Para la junta traslapada mostrado en la figura, las cargas axiales de

servicio son Pp:=30 kip y P :=50 kip . Determine el numero de

tornillos de friccion A325 de para agujeros de tamafio estandar que
se necesitan para el estado limite de deslizamiento si la superficie de
contacto es de clase A. La distancia al borde es de , y la separacion
centro a centro de los tornillos es de 4 #n, con acero A9992. Con
tornillos A325, con roscas excluidas del plano de corte.

1. Propiedades del elemento

1.1 Propiedades geométricas de la platina

1, - :
ﬂ:p GRS U A== 4@ Leentro=4 in

chorde =2 1n d ::@

1.2 Propiedades del material
F,:=50 kst F,:=65 kst

2. Resistencia requerida
P,:=1.2 Pp+1.6 P,=116 kip

3. Resistencia al deslizamiento critico

TABLE J3.1 ,
Minimum Bolt Pretension, kibigura 8.11
Bolt Slze, in. AJ25 Bolts A4D0 Balts
W 2 18
B 8 =
Ty 78 35
ﬁ‘h- 43
13 Bl 2]
1%a - =)
11 7 102
13 I 121
12 103 148

R,=p-D,-hsTyn,

n:=0.3 Clase A

D,:=1.13 Factor de tension

hp:=1 Factor de relleno

T,:=39 kip Tension minima del perno
ng=1 Un plano de deslizamiento

R,:==p-D,hs-T)-n,=13.221 kip

Perforaciones estandar o de ranura corta perpendicular a la direccion
de la carga




¢:=1.00 ¢-R,=13.221 kip
Numero de tornillos requeridos

U
Nyornillos *= =8.774 Nornillos *= 9

mn

Resistencia al aplastamiento de los tornillos =1 1in
1. .
Lo =Lepiro— (qb +— zn) =2.875 in

1
LC2 = chorde — = 1-438 in

Le:=min (L, L) =1.438 in n

'pernos ‘-

9
La deformacion alrededor de la perforacion es considerado en el disefio
R,:=1.5-L.«t+F, +npepp0,=315.352 kip d:=11n
24+deteF Nperpos =351 kip
¢:=0.75 R, =315.352 kip
¢+R,=236.514 kip

5. Resistencia al cortante de los tornillos

TABLE J3.2
Nominal Stress of Fasteners and Threaded Parts, Figura 8.12
ksi (MPa)
Nominal Shear Stress in
Mominal Tensile Bearing-Type
, Stress, Fy, Connections, F..,
Description of Fasteners ksi (MPa) ksi (MPa)
_A307 bolks 45 [310) |} o4 155:|I=- I=_Z 1]
#3265 ar AIZEM bolts, when S0 (&20) 14 48 (3a30) 1N
threads are nol exciuded
lrom shaar planes
#4325 ar A325M bolts, when o0 (620) 19 [Eofara) N
threads are excludad from
shear planes
7. (752 2
F,=68ksi ¢:=1.251n A= . =1.227 in
$:=0.75 R, :=2F, Ay Nypmitios = (1.502+10° ) kip

é+R,=(1.127-10°) kip

Domina la resistencia a la ruptura
¢ * Rn

286

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2



F3in

3in

-

Determine la resistencia de disefio por tension, para el miembro
mostrado en la figura, suponiendo una conexion tipo aplastamiento,

. 7.
con agujeros de tamafio estandar, tornillos A325 clase A ¢::§ n,

con roscas excluidas del plano de corte.

1. Propiedades del elemento

1.1 Propiedades geométricas de la platina

1, -p° : :
t:=—1in A= ¢ =0.601 in’ L:=10 in
2 4
Leentro’=2 in Leporde:=1.5 in A,=6in’

1.2 Propiedades del material
F,:=50 kst F,:=65 kst

2. Fluencia de la seccion total de la placa

¢:=0.90 P,=A,F,=300 kip
¢-P, =270 kip

3. Resistencia a la ruptura de la placa
; 7.
1) Area neta &= Fl n

1. . Fi
A,i=A,—3 (¢+§ m) t=4.5 in¥igura8.13

2) Factor de rezago
U:=1.0
3) Area efectiva
A,=U+A,=4.5 in’
¢:=0.75 P,:=A,-F,=292.5 kip

$-P,=219.375 kip

4. Resistencia al anlastamiento de los tornillos
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Resistencia al aplastamiento de los tornillos o) ::g mn

1 . .
Lcl 8= Lcentro - (¢ +§ z'n,) =11n
1 .
+—1mn
2

Lc2 8= chorde - =1lin
L=min (L. ,Ly)=1in Mpernos =9

La deformacion alrededor de la perforacion es considerado en el disefio

Ry=1.2L,+t+F,*Npernos =351 kip d:=1in
2.4+ deteFy oMo, =702 kip
$:=0.75 R, =351 kip

é-R, =263.25 kip

5. Resistencia al cortante de los tornillos

TABLE J3.2
Nominal Stress of Fasteners and Threaded Parts,
ksi (MPa)
Mominal Shear Stress in
MNominal Tensile Bearing-Type
, Stress, Fy, Connections, Fu.,
Description of Fasteners ksi (MPa) ksi (MPa)
K307 olts 45 (310) 141 _24 [165) il
K325 ar AJ2EM bolts, when @0 (&20) 14 48 (330) N
threads arg not excluded .
from shear planes Figura 8.14
A325 ar A325M bolts, when @0 (E20) 191 LE0fara)
threads are excludad from
shear planas
F,, =68 ksi
¢:=0.75

R,:=2Fpy+ Ay Npernos = 736.016 kip
¢+ R, =552.012 kip

Domina la resistencia a la ruptura
¢:=0.75
P,=A,-F,=292.5 kip

¢+ P, =219.375 kip




289

EJEMBLO RESUELTO 251 En la conexiéon mostrada en la siguiente figura, IP,:=400 kip.

¢=5"

0.5in

E——=

0.5in
L——L4

3.5in

mn

1

3.5in

2/3P
2/3P

2/3P

. . 7. .
Determine el numero de tornillos A325 de ¢::§ in, requeridos

para una conexion tipo aplastamiento, usando Acero A325, y las
platinas son de acero A9992. Roscas excluidas del plano de corte

1. Propiedades del elemento

1.1 Propiedades geométricas de la plantina

1, %, :
t:=—1in A= ¢ -7 =0.601 in’
4 4
Lcentro =4 1n Lborde :=3.5 1n

1.2 Propiedades del material

F,:=50 kst F,:=65 kst
2. Resistencia al aplastamiento de los tornillos

1 . .
Lcl 5= Lcentro - (¢ +§ Zn) =31

1 .
o+ F m)
Lc2 5= Lborde - =3 1in

Lc =man (Lcl ’ Lc2> =31n nperg&gu_rg&ls

La deformacion alrededor de la perforacion es considerado en el disefl

R,:=1.2+L et FyNpernos= 117 kip d:=0.8 in
Ry:=2.4+d teFy Moo, =62.4 kip

R, :=68.25 kip

$:=0.75

¢+R,=51.188 kip

3. Resistencia al cortante de los tornillos

TABLE J3.2
Nominal Stress of Fasteners and Threaded Parts,
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ksi (MPa)
Nominal Shear Stress in
Mominal Tensile Bearing-Type
Stress, Fy, Connections, F,,

Description of Fasteners ksi (MPa) ksi (MPa)
A307 bolts 45 [310) Ikl 24 '165)
A325 ar AI25M bolts, when 90 (620 [& 4B (3307 10
threads ane not axcluded
from shear planes -
A325 or A325M bolts, when 20 (620) [0 [Eofaraym
threads ane excluded from
shear planas

F, . =68 ksi

¢:=0.75

R, :=2-F, <Ay Npernos = 163.559 kip
Domina resistencia por aplastamiento
P,=¢-R,=122.669 kip

4. Calculo de numero de tornillos

Nornillos *=

¢'Rn

. ___________________________________________________________________________________________________J
EJ EMPLO RESUELTO 2.3.1 Cuantos tornillos A490 de ¢:=1 in (roscas dii&hiid®d ¥el plano de

corte) en una conexion tipo aplastamiento se requieren para
desarrollar la resistencia a tension de disefio del miembro mostrado.
Suponga que se usa acero A9992 y que existente dos lineas de
tornillos en cada patin (3 en cada linea separados 4in centro a

1n " : i
PLE X7 centro). No considere bloque cortante, la seccion es una W18x50

P2

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas de la platina

~ 1
b= in A =14.7 in? t;:=0.57 in
P2 NS
byi=7.5 in d:=18 in A,,::”f =0.785 in
o=1 Leentro'=3 1 Lyygei=1.5 in L:=14 in

. 2
Agp::t-L:7 m
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1.2 Propiedades del material
F,:=50 ksi F,:=65 ksz
2. Fluencia de la seccion

_ (03T $:=0.90 P,:=A,-F,=735 kip
= $+P,=661.5 kip

\

3. Fluencia de la seccion total de la placa

d=18in tw=0.355 in
| ¢:=0.90 P,:=2.A,,-F,="700 kip
¢-P,=630 kip
 —b=75in—

wisxso 4. Resistencia a la ruptura de la placa
1. Area neta ¢:=11n

1. .
Ay=2.A,,—4 (¢+§ m) t=11.75 in’

2. Factor de rezago U:=1.0

3. Area efectiva
A,=U-A, A,=11.75 in° Figura8.17
¢:=0.75 P,:=A,-F,=763.75 kip
¢-P,=572.813 kip

5. Resistencia al aplastamiento para 1 Tornillo ¢:=11n

1. .
L. =L.cpiro— q,’>+§ n|=1.875

1 .
o+—in
LCZ ::Lborde_T:0'938 in

L.:=min (L, L) =0.024 m n

'pernos "

12

La deformacion alrededor de la perforacion es considerado en el disefl

R,=1.2 Lot Fy = Nperos =438.75 kip
R.:=24+d+t-F. en... . =(1.685-10*) kin d:=0.8 in
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R,:=68.25 kip $:=0.75
$-R,=51.188 kip

6. Resistencia al cortante de los tornillos

TABLE J3.2
Nominal Stress of Fasteners and Threaded Parts,
ksi (MPa)
Mominal Shear Stress in
MNominal Tensile Bearing-Type
Stress, Fy, Connections, F.,

Description of Fasteners ksi (MPa) k=i (MPa)
A307 balts 45 (310) ™H 24 (165) [HFIR
ASES or AS25M bolts, when 80 (620) 4a (3ao) It
{hraads am not exc|udad
{ram shaar planas
A3E5 or AZ25M bolts, whan 90 (520) = 6 (414) I
trreads are exciuded fram
shear planes
A4DD o A4SOM balls, when 113 (780) 1* B0 (414) I
ihreads ank not x| uded
{ram shear planes
A4DD or A4SOM bolts, when 113 (T80) 19 75 (520) I
1hreads are excluded from
shoar planas

F,, =84 ks

¢:=0.75 R, :=F e Ay Mppnos=791.681 kip

Domina resistencia por aplastamiento

P,:=¢+R,=593.761 kip
1 mm——

Figura 8.18

EJEMPLO IEIIBILIND 2571 Para el grupo de pernos mostrada en la figura esta sometida a tension

y cortante, asuma que la viga y la platina son adecuadas para
trasmitir cargas, determine si los pernos son adecuados. Los tornillos
son A325 con roscas excluidas del plano de corte

Pp=30 kip 7

P =50 kip 1. Propiedades del material b= B m

2
Ayi= m¢ =0.601 in’ Pp:=30 kip P;:=50 ku;

2. Resistencia requerida para cortante y tension

P,:=1.2:Pp+1.6 P,=116 kip

1 . 3 .
T, ::E.Pu:58 kip V., ::%oPu: 100.459 kip
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3. Resistencia a tension

TABLE J3.2
Nominal Stress of Fasteners and Threaded Parts,
ksi (MPa)
Mominal Shear Stress in
Mominal Tensile Bearing-Type
Stress, Fy, Connections, F..,
Description of Fasteners ksi (MPa) ksi (MPa)
A0Tholls 45 (310) 1alk] 24 {165) N
7325 or AJ2EM bolts, whan 20 (820) 1" 46 (330) 11
threads are nol axcluded
from shear planes
335 ar A325M bolts, when TEthezn) 1 E0 (414) 1
thraads aré excludad from
shaar olanas
F,,:=90 kst
¢:=0.90 R, :=A,-F,,=54.119 kip
. T’LL .
¢-R,=48.707 kip ?:7.25 kip ok
Table 7-2
Available Tensile
Strength of Bolts, kips
Mominal Bolt Diametes dy, in. Sy w» | % b |
Nomiral Bolt Area, in? 0,307 442 0601 0.785
A5TM Desig, T{:J: a | Al | e AR e, li:"%u @ o | i | o
ASD | LRFD = ASD | LRFD | ASD | LAFD = ASD | LAFD | ASD | LRFD
MIF5EFIBS? | 450 | 675 | 138 | 207 [ 199 | 208 | 270 | 408 | 353 | 530
g 565 | BA& | 173 | 260 | 250 | 374 | M0 [ 510 [ 444 | 666
h3o7 225 | 338 | 690 | 104 | 994 | 149 | 135 | 203 | 177 | 265

4. Resistencia al deslizamiento critico

TABLE J3.1
Minimum Bolt Pretension, kips*
Bolt Size, in. A325 Bolts A490 Bolts

1z 12 &
5fa 19 ;‘1
3, 28 35
@ 49

1e B4
1Va 55 B0

Va Il 102
1¥n BS 121
12 103 148

R.:=l-D.h:T.n.




Gy u s
n:=0.3 Clase A

D,:=1.13 Factor de tension

hp:=1 Factor de relleno

T,:=39 kip Tension minima del perno
ngi=1 Un plano de deslizamiento

R,:==p-D,-h;T}-n,=13.221 kip

Perforaciones estandar o de ranura corta perpendicular a la direccion

de la carga

$:=1.0 é+R,=13.221 kip

Table 7-3
A325 Slip-Critical Connections

Available Shear Strength, kips, when
Slip is a Serviceability Limit-State
(Class A Faying Surface, p = 0.35)

] ASTM A325 | F1852 Balts
Nominal Balt Diameter d, in.

B | owm | m | 1

Trpe % o] ] 51
oy | o | iy, | o | sy | e | iy | en
1D H] am T4 ] 1.4 103 154 13.4 20.2
1] 10.0 15.0 14.8 21 Furl] 3.8 26.9 40.3
ava/es 5 426 6.30 6.28 941 B4 13.1 1.4 1"l
L] .52 128 126 188 175 - Ha 22.8 3.3
™ 5 im 526 517 .7 20 10.8 a4 141
1] T 10.5 10.3 155 144 26 18.8 28.2

5. Esfuerzos combinados de cortante y tension en conexiones de

deslizamiento critico

TU

B Du.Tb * Ty,
K, =0.835

K

sc

::1

¢-R, K, -n,=88.368 kip

¢+R, K, -n,>V,=0

nb::8

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Figura 8.20
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EJERCICIOS PROPUESTOS

Ejercicios g

8.1 Determine la resistencia de disefio ¢Pn de la co-
nexion tipo aplastamiento mostrada en la figura con un
acero A992, con tornillos A307

P o=1" 0.5in P

ﬂ:

Figura 8.21

8.3 Determine la resistencia de disefio por tensién, para
el miembro mostrado en la figura, suponiendo una cone-
Xidn tipo aplastamiento, con agujeros de tamafio estandar,
tornillos A325 clase A ¢ = 7/8in con roscas excluidas
del plano de corte.

3in
3in
3in

3in

Figura 8.23

8.2 Para la junta traslapada mostrado en la figura, las
cargas axiales de servicio son PD=30 kip y P=50kip .
Determine el numero de tornillos de fricciéon A325 de
para agujeros de tamafio estindar que se necesitan para el
estado limite de deslizamiento si la superficie de contacto
es de clase A. La distancia al borde es de , y la separacion
centro a centro de los tornillos es de 4 in, con acero A9992.
Con tornillos A325, con roscas excluidas del plano de
corte..

Figura 8.22

8.4 En la conexién mostrada en la siguiente figu-
ra,Pu=400 kip. Determine el numero de tornillos A325
de ¢ = lin , requeridos para una conexion tipo aplasta-
miento, usando Acero A325, y las platinas son de acero
A9992. Roscas excluidas del plano de corte.

=1 0.5in

P T T L, 2/3 P
P 2/3 P

= o 2/3P
0.5in
4in

3.5in 3.5in

Figura 8.24



8.5 Cuantos tornillos A490 de ¢ = lin (roscas excluidas
del plano de corte) en una conexién tipo aplastamiento
se requieren para desarrollar la resistencia a tensién de
disefio del miembro mostrado. Suponga que se usa acero
A9992 y que existente dos lineas de tornillos en cada
patin (3 en cada linea separados 4in centro a centro). No
considere bloque cortante, la secciéon es una W18x50

PL3"x 17"
P/2

P2

$p=1"
Figura 8.25

8.6 Para el grupo de pernos mostrada en la figura esta
sometida a tensién y cortante, asuma que la viga y la
platina son adecuadas para trasmitir cargas, determine si
los pernos son adecuados. Los tornillos son A325 con
roscas excluidas del plano de corte

Figura 8.26




W\ \ q ¢ » .'/// #
5 ,,,’,’f,’];@/(//,/v
iy
.qg/,;'

% ”%J




298



C9. CONEXIONES SIMPLES SOLDADAS

9.1 INTRODUCCION.

El proceso de soldadura se utiliza para conectar dos piezas metdlicas mediante la aplicacion de calor. El metal de aporte
consiste en una varilla especial (electrodo) que al ser sometida a un calor intenso, se funde y se deposita en el punto donde
se desea hacer la conexién. Igualmente, el metal base (los metales a ser unidos) se funden localmente, mezclandose con el
metal de aporte y al enfriarse se consolidan formando una unién rigida que no presenta grietas ni otros defectos. Esta
unioén trabaja satisfactoriamente bajo las cargas a las que se ve sometida la estructura.

Figura 9.1: Electrodos y proceso de soldado.

9.2 VENTAJAS DE CONEXIONES SOLDADAS VS CONEXIONES EMPERNADAS

v/ Menor peso: el detallado es mds simple, requiriendo menos platinas de conexién y por supuesto no tiene el peso de
los pernos.

/ Evita la reduccién de drea generada por las perforaciones lo cual afecta la resistencia de los miembros sometidos a
tension especialmente.
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y/ Disminuye costos por punzonamiento de perforaciones.

y/ Permite la realizacién de conexiones estancas.

/ Permite conexiones mds limpias.

/ Especialmente til en reforzamiento o reparacién de conexiones existentes.

v/ En conexiones no estdndar, es la mejor alternativa.

9.3

*

9.4

a)

b)

¢)

d)

9.4.1

DESVENTAJAS DE CONEXIONES SOLDADAS VS CONEXIONES EMPERNADAS

Requiere mano de obra calificada y controles de calidad mas estrictos. La reparacion de conexiones soldadas
defectuosas es complicada.

Las soldaduras realizadas en campo tienen problemas de calidad mas frecuentes que las soldaduras realizadas en el
taller de fabricacion.

Para soldaduras realizadas en campo se debe tener especial cuidado si la estructura esta localizada en zonas
susceptibles a incendios.

La soldadura durante el proceso de enfriamiento produce esfuerzos residuales.

PROCESOS DE SOLDADURA

Soldadura de arco con electrodo revestido (SMAW): Es el proceso mas utilizado. Se usa una varilla compuesta
por un nicleo metélico (material de aporte) y un revestimiento denominado fundente. Al generar el arco, el flujo de
corriente generado, funde el electrodo y el metal base adyacente a él. El revestimiento se gasifica por el efecto del
calor y crea una barrera que aisla el metal fundido de la atmosfera, evitando que se generen impurezas y poros que
afectan la resistencia de la conexion.

Soldadura de arco sumergido (SAW): En este caso el fundente que afsla el metal fundido de la atmosfera es un
material granular no combustible. Este material logra un mejor confinamiento del calor permitiendo una mejor
penetracion de la fusién. Es un proceso automatizado.

Soldadura de arco protegido con gas (GMAW): El metal fundido en este caso es aislado de la atmosfera por
medio de un gas inerte.

Soldadura de arco con alambre con niicleo fundente (FCAW): En este caso el fundente se encuentra en el
interior de un electrodo de forma tubular.

REQUISITOS PARA LA SELECCION DE LOS ELECTRODOS

La seleccién de los electrodos a usarse en soldaduras acanaladas de penetracién completa solicitadas por tension normal
al 4rea efectiva debe ajustarse a los requisitos para metales de aporte compatibles dados en el Cédigo de la Sociedad
Americana de Soldadura, AWS D1.1.

En la tabla 9.1, se presenta un extracto de la tabla 3.1 del c6digo de la AWS. Para una lista completa de metales base y
metales de aporte compatibles véase AWS D1.1. En todos los casos deberd verificarse si se aplican otras restricciones.

Tabla 9.1: Casos Basicos de Tabla 3.1 de AWS D1.1

\ Metal Base \ Metal de aporte compatible

A36t<19.1 mm Electrodos 60 y 70Ksi
A36t>19.1 mm
A572 (Gr.50y 55)

A913 (Gr.50) SMAW: E7015, E7016 E7018 E7028
A588*
A992 Otros procesos: Electrodos 70 Ksi
A1011
A1018

A913 (Gr. 60 y 65) Electrodos 80 Ksi




*Para situaciones donde se requiera resistencia a la corrosioén y color similar al metal base véase AWS D1.1, Seccién 3.7.3

Notas:
(a) Los electrodos deberan satisfacer los requerimientos de AWS AS5.1, A5.5, A5.17, A5.18, A5.20, A5.23, A5.28 y

A5.29.

(b) En juntas con metales base de diferentes resistencias usar ya sea un metal de aporte compatible con el metal base de
mayor resistencia o un metal de aporte compatible con el metal base de menor resistencia y que produzca un bajo
depésito de hidrogeno.

Figura 9.2: Tipos de electrodos.

FE7() = 480M Pa

o

Indicacion del tipo de electrodo

Resistencia 70 Ksi

Solda en la posicion
especificada (segin AISC)

— Designacion y descripcion
del tipo de soldado

Figura 9.3: Caracteristicas de codificacion del electrodo.

e E7015: Resistencia 70 ksi, 1 soldar en todas las posiciones, 5 fundente y corriente eléctrica

e E7028: Resistencia 70 ksi, 2 soldar solo en posicién plana, 8 fundente y corriente eléctrica

9.5 TIPOS DE SOLDADURA

En la construccién de estructuras de acero, los tipos de soldadura que se utilizan se pueden dividir en 4 grupos bdsicos:
> Soldaduras acanaladas (groove welds)
e Penetracién completa

e Penetracion parcial
> Soldaduras de filete (fillet welds).

> Soldaduras de tapon (plug welds).
> Soldaduras de ranura (slot welds).
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Figura 9.4: Tipos de soldadura.

Figura 9.5: Tipos de soldadura en campo.
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Figura 9.6: Tipos de soldadura segin si posicion.

9.6 RESISTENCIA DE SOLDADURAS DE FILETE
9.6.1 RESISTENCIA DE DISENO

La resistencia de disefio de una soldadura @R,,, serd el menor entre los valores obtenidos para la resistencia del material
base, determinada de acuerdo con los estados limites de rotura por tension y rotura por cortante, y para la resistencia del
metal de la soldadura, determinada para el estado limite de rotura, con R,, calculado como sigue:

Para el metal base:

Ry = FupuApm 9.1
Para el metal de la soldadura:
Ry = FuAve 9.2)
Donde:

F,py = resistencia nominal por unidad de drea para el metal base, M Pa.



F,,, = resistencia nominal por unidad de drea para el metal de la soldadura, MPa.

Apy = drea de la secci6n transversal del metal base, mm? A,,, = 4rea efectiva de la soldadura, mm?

En la tabla 9.2, se establecen los valores de F,,gy ¥ Fy,w, ¥ las limitaciones aplicables.
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9.6.2 SOLDADURAS DE FILETE
9.6.2.1 Area Efectiva
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El 4rea efectiva de una soldadura de filete serd la longitud efectiva multiplicada por la garganta efectiva. La garganta
efectiva de una soldadura de filete serd la distancia mds corta entre la raiz y la cara exterior esquematica del filete. Se
permite tomar un mayor valor para la garganta efectiva si, mediante ensayos que combinen las variables del proceso de
produccién y del procedimiento, se demuestra que de manera consistente se obtiene una penetracién mas alla de la raiz

esquemadtica del filete.

TR
o

Garganta = w x c0s45°

=wax 0.707

~—w
<

Plano
de falla

minimo

Figura 9.7: Area efectiva de la soldadura en la garganta. Zona critica de menor érea.

Alternativamente, la resistencia de disefio para soldaduras de filete 9 R,,, puede determinarse con base en:

¢ =0.75

y R, calculado como sigue:

(a) Para un grupo de soldaduras, todas en una linea o todas paralelas, cargado en su propio plano a través de su centro

de gravedad

R, =F nwAwe

Donde:

Fpy = 0.60Fgxx (1.0+0.5c0s'6)

Y

9.3)

9.4)

Frxx = nmimero de clasificacién del electrodo, correspondiente a la resistencia minima especificada, MPa.
0= angulo de aplicacion de la carga, medido desde el eje longitudinal de la soldadura.
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Fuerza perpendicular a
4 la linea de soldadura

i g - Fuerza paralela a
@ la linea de

soldadura

Fuerza

Deformacion

Figura 9.8: Resistencia de la soldadura segun la aplicacion de la carga.
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Figura 9.9: Resistencia de la soldadura segun la variacion angular de la aplicacién de la carga.

(b) Para grupos de soldaduras de filete cargados concéntricamente y consistentes en elementos con el mismo tamafio

de soldadura orientados tanto longitudinal como transversalmente en relacion con la direccién de aplicacion de la
carga, la resistencia combinada del grupo de soldaduras de filete , R, , se determinara como el mayor valor entre:

Ry = Ruw1 + Ry (95)

R, = 0.85R,,1 + 1.5R,;¢ 9.6)
Donde:

R,,,1 = resistencia nominal total de las soldaduras de filete cargadas longitudinalmente, determinada de acuerdo con
latabla 9.2, N.

R,,,; = resistencia nominal total de las soldaduras de filete cargadas transversalmente, determinada de acuerdo con
la tabla 9.2, sin aplicar la alternativa del numeral 9.6.1(a), N.
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Transversal

Figura 9.10: Seccién longitudinal y transversal de la soldadura.

9.6.2.2 Limitaciones

El tamafio de una soldadura de filete no deberd ser menor que el tamafio requerido para transmitir las fuerzas calculadas ni
menor que el minimo segun la tabla 9.3. Estos requisitos no se aplican a soldaduras de filete usadas como refuerzo de
soldaduras acanaladas de penetracion parcial o completa.

El tamafio maximo de las soldaduras de filete sera:

1. A'lo largo de los bordes de un material con espesor menor que 6 mm: el espesor del material.

2. Alo largo de los bordes de un material con espesor de 6 mm o mas: el espesor del material menos 1.6 mm; excepto
cuando la soldadura se haya detallado en los planos para obtener el espesor completo de la garganta. En la soldadura
ejecutada, se permite que la distancia entre el borde del metal base y el talén de la soldadura sea menor que 1.6 mm
siempre y cuando el tamafo de la soldadura sea claramente verificable.

Borde
aparente Borde real de
de la placa la placa antes
de soldar

~

(A) (B)

Figura 9.11: La limitacién de mdximo espesor permite garantizar que el espesor de soldadura sea visible.

La longitud de las soldaduras de filete disefiadas con base en su resistencia deberd ser como minimo igual a cuatro veces
su tamafio nominal o, en caso contrario, se considerard que el tamafio de la soldadura no sobrepasa 1/4 de su longitud
efectiva. Si se usan solamente soldaduras longitudinales de filete en las conexiones extremas de barras planas solicitadas a
tension, la longitud de cada filete no serd inferior a la distancia perpendicular entre ellos. Para considerar el efecto que la
longitud de las soldaduras longitudinales de filete usadas en conexiones extremas tiene sobre el drea efectiva del miembro
conectado, véase el numeral 2.5.3

Para soldaduras longitudinales de filete, paralelas a la direccién del esfuerzo, que transmitan la fuerza al extremo de un
miembro solicitado por carga axial, con una longitud de soldadura hasta de 100 veces el tamafio del filete, se permite
tomar la longitud efectiva igual a la longitud real. Cuando la longitud de dichas soldaduras exceda de 100 veces el tamafio
del filete, la longitud efectiva se determinard multiplicando la longitud real por el factor de reduccién 3, calculado como



307 9.6 RESISTENCIA DE SOLDADURAS DE FILETE

sigue:

B =1.2-0.002 <v1v) <1.0 9.7

Donde:

| = longitud real de la soldadura, mm.

w = tamaifo del filete, mm.

Cuando la longitud de la soldadura exceda de 300 veces el tamafio del filete w, la longitud efectiva se tomard igual a
180w.

Se pueden utilizar soldaduras de filete intermitentes para transferir los esfuerzos calculados a través de una junta o
entre superficies en contacto y para unir componentes de miembros armados. La longitud efectiva de cualquier

segmento de soldadura de filete intermitente no serd inferior a cuatro veces el tamafio de la soldadura, con un
minimo de 38 mm.

Figura 9.12: Para evitar rezago de cortante excesivo se exige L > w (caso 4 — capitulo 2.5)

En juntas traslapadas, la minima longitud del traslapo serd igual a cinco veces el espesor de la mas delgada entre las
partes que se conectan, pero no menor que 25 mm. En juntas traslapadas que unen platinas o barras solicitadas por fuerzas
axiales y en las que se utilizan tnicamente soldaduras transversales de filete, éstas deberan aplicarse a lo largo de los
extremos de ambas partes traslapadas, excepto donde la deflexion de las partes traslapadas esté suficientemente restringida
para impedir que la junta se abra bajo la accién de la carga méaxima.

En su terminaciodn, las soldaduras de filete pueden interrumpirse antes de los extremos o extenderse a los extremos o lados
de las partes que se conectan, excepto cuando aplican las siguientes limitaciones:

(a) Para juntas traslapadas en las cuales una de las partes conectadas se extienda mds all4 de un borde de otra parte
conectada que esté sujeta a esfuerzos de tension calculados, las soldaduras de filete se interrumpirdn a una distancia,
medida desde ese borde, no inferior al tamaiio del filete.

(b) Para conexiones donde se requiera flexibilidad de los elementos salientes y se usen remates en las esquinas, la
longitud de estos remates no debe exceder 4 veces el tamafio nominal de la soldadura ni la mitad del ancho del
elemento.

(c) Las soldaduras de filete que unen rigidizadores trasversales a almas de 19.1 mm o menos de espesor en vigas
armadas deberdn interrumpirse a una distancia entre cuatro y seis veces el espesor del alma, distancia medida desde
el borde de la soldadura alma aleta, excepto donde los extremos de los rigidizadores estén soldados a la aleta.

(d) Las soldaduras de filete localizadas en caras opuestas de un plano comiin deberdn interrumpirse en la esquina
comun a ambas soldaduras.

La terminacién de una soldadura de filete deberd estar localizada a una distancia aproximadamente igual al tamafio de
la soldadura desde el borde de la conexion para evitar la generacién de muescas en el material base. Sin embargo, la
ocurrencia de soldaduras de filete que terminen en el extremo de la junta no requiere de acciones correctivas, excepto en
el caso de conexiones de rigidizadores a almas de vigas.
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Se pueden utilizar soldaduras de filete en agujeros o ranuras para trasmitir cortante y resistir cargas perpendiculares
al plano de contacto en juntas traslapadas, para evitar el pandeo o separacion de elementos traslapados y para unir los
componentes de miembros armados. Tales filetes pueden traslaparse, sujetos a las estipulaciones del numeral 9.6.3. Las
soldaduras de filete en agujeros o ranuras no han de considerarse como soldaduras de tapén o de ranura.

9.6.3 RESISTENCIA DE SOLDADURAS ACANALADAS
9.6.3.1 Area Efectiva

Se tomara como drea efectiva de una soldadura acanalada el producto de la longitud de la soldadura por el espesor efectivo
de la garganta.

El espesor efectivo de la garganta de una soldadura acanalada de penetracion completa serd el menor entre los espesores
de las partes que se unen.

El espesor efectivo de la garganta de una soldadura acanalada de penetracién parcial serd el indicado en la tabla 9.4.

El espesor efectivo de la garganta para una soldadura acanalada de penetracion parcial depende del proceso usado y de
la posicién en que se ejecuta la soldadura. Los documentos contractuales deben indicar ya sea la garganta efectiva o la
resistencia requerida de la soldadura, y el fabricante debe detallar la junta considerando el proceso de soldadura y la
posicién en que se soldard la junta.

El espesor efectivo de la garganta para soldaduras en media-V convexa o en V convexa que se ajustan al contorno de
barras circulares, a dobleces a 90° en perfiles formados en frio o a esquinas redondeadas de perfiles tubulares estructurales
(PTE) de seccién rectangular, serd el indicado en la tabla 9.5, cuando se rellena a ras, a menos que por medio de ensayos
se demuestre la validez de otros valores. El espesor efectivo de garganta para soldaduras en media-V convexa o en V
convexa que no alcanzan el llenado a ras serd el dado en la tabla 9.5, menos la mayor distancia entre la superficie de
la soldadura y una linea a ras a la superficie del metal base, medida perpendicularmente a esta tltima. Se permite usar
valores de los espesores efectivos de garganta mayores que los especificados en la tabla 9.5, siempre que el fabricante
pueda demostrar, por medio de calificacién, que puede obtener consistentemente tales valores. La calificacién consiste en
tomar secciones de la soldadura, normales a su eje, en la mitad y en los extremos de su longitud. Tal seccionamiento debe
efectuarse sobre un nimero de combinaciones de tamafios de material que sea representativo del intervalo usado en la
fabricacion.

9.6.3.2 Limitaciones

El espesor efectivo de la garganta de una soldadura acanalada de penetracién parcial no deberd ser menor que el tamafio
requerido para trasmitir las fuerzas calculadas ni menor que el minimo segun la tabla 9.6. El tamafio minimo de la
soldadura estd determinado por la mds delgada de las dos partes que se unen.
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9.6.4 SOLDADURAS DE TAPON Y DE RANURA
9.6.4.1 Area Efectiva

En soldaduras de tap6n y de ranura se considera como area efectiva para resistir la fuerza cortante el drea nominal del
agujero o de la ranura en el plano de la superficie de contacto.

9.6.4.2 Limitaciones

Las soldaduras de tapén y de ranura se pueden usar para trasmitir cortante en juntas traslapadas, para impedir el pandeo o
la separacion de las partes traslapadas y para unir entre si los componentes de un miembro armado.

El didmetro del agujero para una soldadura de tapén no serd menor que el espesor de la parte que lo contiene mas 8 mm,
redondeado al milimetro par superior, ni mayor que ese didmetro minimo mas 3 mm o que 2.25 veces el espesor de la
soldadura.

La distancia minima entre centros de soldaduras de tapdn serd de cuatro veces el didmetro del agujero.

La longitud de la ranura no debera exceder de 10 veces el espesor de la soldadura. El ancho de la ranura no debe ser
menor que el espesor de la parte que la contiene mas 8 mm, redondeado al préximo mm par superior, ni mayor que 2.25
veces el espesor de la soldadura. Los extremos de la ranura serdn semicirculares o tendran las esquinas redondeadas, con
un radio no menor que el espesor de la parte que la contiene, excepto cuando tales extremos se extiendan hasta el borde
del elemento.

La distancia minima entre lineas de soldaduras de ranura, en sentido transversal a su longitud, serd de 4 veces el ancho de
la ranura. Sobre cualquier linea, el espaciamiento minimo en sentido longitudinal entre centros de soldaduras debera ser
de dos veces la longitud de la ranura. El espesor de las soldaduras de tap6n o de ranura en materiales de 16 mm o menos
de espesor serd igual al espesor del material. En materiales de espesor mayor que 16 mm, el espesor de la soldadura serd
como minimo igual a la mitad del espesor del material pero no inferior a 16 mm.

) T g
N Jan lj .
I 17 o I o R \
A? g N TAR % ? 3 g
U U dmin =t + 18 mm. CD CD Lmin =10 W.
dmar =1t + 11 mm. bmin =t + 8 mm.
5! =255 w S’ =255w
Smin  =44d Smin  =40b
, S'min =4 d | S'min = 2L
t '"im” | 1 w =tparat < 16 “ . —y . l w =tparat < 16
mm. mm.

Figura 9.13: —

9.7 ELECTRODOS DE SOLDADURA

La resistencia especificada del electrodo, o nimero de clasificacién Fgxyx, esta definida de acuerdo al listado siguiente:
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9.6 EJERCICIOS RESUELTOS

EJEMPLO RESUELTO 2.3.1 . . . . .
Determine la resistencia de la conexion mostrada en las figuras, si la

placa consiste de acero A36, y para la soldadura de filete se
utilizaron electrodo E060, con un proceso SMA2, las soldaduras de

filete de w ::i
16

1. Propiedades del material

1.1 Propiedades del electrodo Frxx:=60 kst
PLI"x 16" '*12 in“ 1.2 Propiedades del elemento conectado
F,:=36 kst F,:=58 kst
P P
2. Resistencia de soldaduras de filete
a. Para el metal de la soldadura
PLE"x 12"

50 $:=0.75 R, :=Fp): Aye

Longitud efectiva

1:=12 in L:38.4 mn L:=12 in
(@)
Area efectiva

wi=——1mn
16

garganta :=w . cos (45°) =0.221 in
A, =garganta-L+2=5.303 in’
Resistencia del metal de soldadura

an = 0.60 .FEXXZ 36 ks’i
$:=0.75 R,:=F,, Ay,

¢+ R, =143.189 kip

b. Para el metal base
Rotura por cortante del elemento
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1. EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

t:=— mn
4

FnBM:: 0.6 Fu= 34-8 kS’i

Apyi=2+t12 in=6 in’

R,n !ZFnBM'ABM: 208.8 k'l:p
®:=0.75 ¢-R,=156.6 kip

Resistencia a la fluencia a tension de la placa

" (a)
Agi=—1n-12in=3 in?

4
R,:=A,-F, =108 kip
¢:=0.90 ¢+-R,=97.2 kip

Resistencia a la fluencia a tension de la placa

(d)
Figura 9.14

w:=12 in l:=12 in
1.5 w>l>w

U:=0.75

A,:=A,=3in’

A,=U-A,=2.25in"

Rn::Ae'Fu

¢:=0.75 ¢+-R,=97.875 kip




EJEMBLO RESUEETO 251 Determine la resistencia de diseflo para una soldadura de filete de

1
w ::5 tn realizada con un poroceso SMAW, con electrodos E060

a. La carga se aplica paralela al eje longitudinal de las soldaduras

b. La carga se aplica a un angulo de 37°, con un eje longitudinal
como se muestra en la figura

1. Propiedades del material
1.1 Propiedades del electrodo

1.2 Propiedades del elemento conectado

F,:=36 kst F,:=58 ksi

2. Resistencia de soldaduras de filete con carga paralela al eje
longitudinal

a. Para el metal de la soldadura

$:=0.75 Ry :=F) Aye="?

Longitud efectiva
1:=12 in <100 Figug 2130 in
w
Area efectiva
1. . .
wi=— in garganta:=w-cos(45°)=0.354 in
2 A,.=garganta-L+-2=7.071 in’
P

Resistencia del metal de soldadura
Fn,w = 0-60 .FEXX: 36 ksi
¢:=0.75 R,:=F,,, Ay ¢+R,=190.919 kip

b. Para el metal base
Rotura por cortante del elemento
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1. EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

t::Z m FnBM:ZO‘G.Fu:34'8 ksi
Apyi=2+t-10 in=5 in’
Rn::FnBM'ABMz 174 kip

¢:=0.75 ¢+ R,=130.5 kip

3. Resistencia de soldaduras de filete con carga aplicada a 37° eje
longitudinal

a Para el metal de la soldadura

¢:=0.75 R, :=F,, A

longitud Efectiva

1:=12 in L<100 L:=10 in
w

Area efectiva

1. .
wi=— mn garganta:=w-.cos (45°) =0.354 in
A, =garganta-L-2="7.071 in’
Resistencia del metal de soldadura 0:=45°
1.5 Fi 16
F,,:=0.60«Fpyx- <1+0.50-sin(0) ) igura 9.

F,,,=46.703 kst

¢:=0.75 R, :=F,, A ¢+R,=247.679 kip
b. Para el metal base

Rotura por cortante del elemento

1. :
t:=—1in F,pn=0.6-F,=34.8 kst
4 Apyy=2+1-10 in=5 in>

Rn ::FTLBM.ABM: 174 kip

$:=0.75 ¢+R,=130.5 kip
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Determine la resistencia de disefio, de las soldaduras de filete E70,

7.
w :=1—6 in, que se muestra en la figura

1. Propiedades del material
1.1 Propiedades del electro

2. Resistencia de soldaduras de filete longitudinal a la carga aplicada
a. Para el metal de la soldadura

Rnwl =F nw * Awe

Longitud efectiva

1:=6 in L<100 L:=61in
w

Area efectiva

7.
wi=——1n
16

garganta:=w . cos (45°) =0.309 in
A,.:=garganta-L+2=3.712 in’

Figura 9.17
Resistencia del metal de soldadura
F,,,=0.60Fgxx F,,=42 kst
R, =F e Ape=155.917 kip
3. Resistencia de soldaduras de filete transversal a la carga aplicada

a Para el metal de la soldadura

R

i Awe
longitud Efectiva

i:==120n L<100 L:=8in




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Area efectiva
7. R .
wWi=—— N garganta:=w s Ccos (45 ) =0.309 =n
[ A, =garganta-L=2.475 in’
Resistencia del metal de soldadura
an = 0.6 'FEXX:42 kS’i
R, i =Fp 0 Ape=103.945 kip

4. Para la conexion de filete longitudinal y transversal, la resistencia
sera mayo de los dos

Ry = Ry + Ry = 259.862 kip
Ry2=0.85+R,,+ 1.5+ R, = 288.447 kip

R,y =max (R, , Ryy0) = 288.447 kip

EJEMPLO RESUELTO 2.3.1 -
Verifique la soldadura en filete E60, w ::1—6 o g,uzrigrsﬁ%s de un

proceso SMAW vy esta esta sometida a las siguientes cargas

1. Propiedades del material
1.1 Propiedades del electrodo

1.2 Propiedades del elemento conectado

F,:=36 ksi F,:=58 kst

2. Requisitos de resistencia

P,=1.2.P,+1.6-P, =200 kip

Pp=60kip
P,=80kip




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

3. Resistencia de soldaduras de filete
a. Para el metal de la soldadura

¢:=0.75 R, =F,,, Ay
Longitud efectiva
1:=24 in L< 100 L:=24 in
w

Area efectiva

wi=— 1n garganta:=w-cos(45°)=0.309 in
1 A,.=garganta-L+2=14.849 in’

Resistencia del metal de soldadura

Fn,w = O‘GO.FEXX: 36 ksi
$:=0.75 R, :=F, A, é-R,=400.93 kip

b. Para el metal base
Rotura por cortante del elemento

t==§ n F7LBM::O‘6.Fu=34'8 kS’I:
¢ Apyyi=2+t-24 in=18 in>
Rn :ZFHBM 'ABM: 626.4 kip
Figura 9.19
¢:=0.75 ¢-R,=469.8 kip
Resistencia a la fluencia a tension de la placa
g

A ::% in-24 in=9 in’

R,:=A, F,=324 kip
¢:=0.90 ¢+R,=291.6 kip

Resistencia a la fluencia a tension de la placa

W:=24 in l1:=24 in

I>W




U:=1

A,=A,=9 in’
A,=U-A,=9in”
R,:=A,-F,=522 kip
®:=0.75

¢-R,=391.5 kip

¢ Verificacion

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Todos los estados limites son mayores que la carga requerida por

lo tanto es adecuada

L]
EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

Pp=100 kip
P,=150 kip

Disefie las soldaduras de filete SMAW y una soldadura de muesca
para conectar las placas que se muestran en la figura, si esta esta
sometida a fuerzas de tension de Pp:=100 kip y P;:=150 kip, si

se usan electrodos E60, las placas solo pueden traslaparse 9in debido
a limitaciones de espacio

. ) Fi P
1. Propiedades del material igura 9.20

1.1 Propiedades del electrodo
Fpxx=60 ksi
1.2 Propiedades del elemento conectado
F,:=36 kst F,:=58 ksi
2. Requisitos de resistencia
P,=1.2 P,+1.6 P;=360 kip t:=—1in
Determinacion de tamafio maximo de soldadura

w::t—i 1 =0.688 in
16




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

3. Capacidad nominal de las soldaduras de filete L:=9 in
R, :=0.60+Fpxx+2+L=16.459 m kst
$:=0.75 ¢-R,=(8.511-107) k—f

4. Calculo minimo de ancho de la muesca

3. 5 . .
ancho,,;yimo :=Z m +1_6 in=1.063 in
ancho,, . imo =225 % in=1.688 in

19 .
anchomuesca::E m

5. Longitud de muesca

¢Rnsoldadura =P u= 360 kzp
¢Rn + ¢anuescas = ¢Rnsoldadums

¢R,,+0.75- <anchomuesca *L-0.6-Fpxx= ¢Rnsoldadums>

L:=3.859 in L:=4

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Se desea disefiar soldaduras de filete de w::l i SMA

5

necesarios para conectar el canal, hecha de acero A36, y esta estan
sujetos a cargas, una carga muerta de Pp:=150 kip y una carga

viva de P;:=170 kip, usando electrodos E60, y debido a las

limitaciones de espacio se requiere una soldadura en muesca
1. Propiedades del materiaal

1.1 Propiedades del electrodo
1.2 Propiedades del elemento conectado

F,:=36 ksi F,:=58 ksi

2. Requisitos de resistencia

Font

P,:=1.2 P+1.6 P, =452 kip
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3 EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

m

Determinacion de tamafio maximo de soldadura t:=
1 . .
w:=t——— M =0.688 n
16
3. Capacidad nominal de las soldaduras de filete
garganta :=w - cos (45°) =0.486 in L:=10 in
R,:=0.60-Fpxx+(2 L+ L)-garganta=525.027 kip
¢:=0.60 ¢R,=¢-R,=315.016 kip
341.267 <452 Use muesca
Calculo minimo de ancho de la muesca
3 . 5 . .
ancho,,;pimo:=— Mm+— 1 =1.063 in
4 16

ancho,,,zimo*

=2.25 % in=1.688 in
19

ancho,,,cecq’=—— N

4. Longitud de muesca
PR d0duras =P =452 kip Figura 9.22
PR, + PR yescas = PRNgoldaduras
¢R,+0.75 (anChOmuesca +L-:0.60-F EXX) = ORN 1 d0duras

L=3.454 in




9.8.1 EJERCICIOS PROPUESTOS

Ejercicios K

9.1 Determine la resistencia de la conexion mostrada en 9.2 Determine la resistencia de disefio para una soldadura
las figuras, si la placa consiste de acero A36, y para la  de filete de w=1 2in, realizada con un poroceso SMAW,
soldadura de filete se utilizaron electrodo E060, con un  con electrodos E060.
proceso SMAZ2, las soldaduras de filete de w=516
V]
12
PESTO
P P
PLL"x 12" Vi

P
Figura 9.24
Figura 9.23

9.3 Determine la resistencia de disefio, de las soldaduras 9.4 Verifique la soldadura en filete E60, w= 7 16in ,
de filete E70, w=7 16in , que se muestra en la figura. atreves de un proceso SMAW y esta esta sometida a las
siguientes cargas PD=60 kip y PL=80 kip

ln
T 16

6 in

P

Figura 9.25

Figura 9.26



9.5 Diseiie las soldaduras de filete SMAW y una solda-
dura de muesca para conectar las placas que se muestran
en la figura, si esta esta sometida a fuerzas de tensién de
PD=100 kip y PL= 150 kip , si se usan electrodos E60, las
placas solo pueden traslaparse 9in debido a limitaciones

de espacio

Figura 9.27

9.6 Se desea disefiar soldaduras de filete de w=7 16 in
SMAW, necesarios para conectar el canal, hecha de acero
A36, y esta estan sujetos a cargas, una carga muerta de
PD= 150 kip y una carga viva de PL= 170 kip , usando
electrodos E60, y debido a las limitaciones de espacio se
requiere una soldadura en muesca.

10 in

Font

Figura 9.28
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Tabla 9.2: Resistencia de Disefio de Juntas Soldadas, N

Tipo de Carga y Direccion
Relativa al Eje de la
Soldadura

Metal en Re51stel.1c1a Nort}lnal por Area Efectiva
consideracion ¢ unidad de drea (Apn0A,,,) mm2
(FusmoF,) Mpa bmOfwe

Nivel Requerido de
Resistencia del Metal de
aporte (a) (b)

SOLDADURAS ACANALADAS DE PENETRACION COMPLETA

Tensién Normal al eje de la
soldadura

La resistencia de la junta es controlada por el metal base

Se debe usar metal de aporte
compatible. Para juntas en T
y esquinas con respaldo que
no se remueve, se requiere
metal de aporte que cumpla
con tenacidad de ranura. Véa-
se el numeral 9.4.1

Compresion Normal al eje
de la soldadura

La resistencia de la junta es controlada por el metal base

Se permite el uso de metal
de aporte con un nivel de re-
sistencia igual, o inmediata-
mente inferior, al del metal
de porte compatible.

Tensién o Compresion
paralela al eje de la
soldadura

La tension o compresién que actda en las partes conectadas con direccion paralela a la
solucién no requiere ser considerada en el disefio de dicha soldadura

Se permite el uso de metal de
aporte con un nivel de resis-
tencia menor o igual que el
metal de aporte compatible.

Cortante

La resistencia de la junta es controlada por del metal base

Se debe usar metal de aporte
compatible. (c)

V CONVEXA

Tensién Normal al eje de la
soldadura

SOLDADURA ALCANALADAS DE PENETRACION PARCIAL INCLUYENDO SOLDADURAS EN MEDIA-V CONVEXA Y EN
Metal Base ‘ ¢ =0.75 ‘ F, ‘ Véase 9.6.1.
Soldadura | =080 | 0.60Fgxx | Véase9.63.1.1

Compresion: Columnas a
Placas de Base y empalmes
de columnas disefiados

No se requiere considerar el esfuerzo de compresion en el diseflo de las soldaduras que
unen las partes

Se permite el uso de metal
de aporte con un nivel de
resistencia menor o igual
que el del metal de aporte

Compresién: conexiones no Metal Base ¢ =0.90 F, Véase 8.3.3.1 compatible
disefniadas para transmitir
cargas por aplastamiento en
miembros distintos de Soldadura | ¢ =0.80 0.90Fixx Véase 9.63.1.1
columnas
Compresion: conexiones no Metal Base ¢ =0.90 £ Véase 8.3.3.1 Se permite el uso de metal
disefiadas para transmitir de aporte con un nivel de
cargas por aplastamiento . resistencia menor o igual
Soldadura ¢ =0.80 0.90Fgxx Véase 9.6.3.1.1 que el del metal de aporte
compatible

Tensién o Compresion
paralela al eje de la

La tension o compresién que actia en las partes conectadas con direccion paralela a la
soldadura que las une no requiere ser considerada en el disefio de dicha soldadura

Se permite el uso de metal
de aporte con un nivel de

soldadura
Cortante Metal Base ‘ Controlada por 8.3.3.1
Soldadura | =075 ] 0.60Fgyx [ Véase 9.63.1.1
SOLDADURA DE FILETE INCLUYENDO FILETES EN AGUJEROS Y RANURAS Y JUNTAS OBLICUAS EN T
Metal Base Controlada por 8.3.3.1
Cortante
Soldadura ¢ =0.75 0.60FExx Véase 9.6.3.1.1

Tensién o Compresion
paralelas al eje de la
soldadura

La tension o compresién que actia en las partes conectadas con direccion paralela a la
solucién que las une no requiere ser consideradas en el disefio de dicha soldadura

resistencia menor o igual
que el del metal de aporte
compatible

SOLDADURA DE TAPON Y DE RANURA

Cortante Paralela a la
superficie de contacto sobre
el drea efectiva

Metal Base Controlada por 8.3.3.1

Soldadura ¢ =0.75 0.60Fgxx Véase 9.6.3.1.1

Se permite el uso de metal
de aporte con un nivel de
resistencia menor o igual
que el del metal de aporte
compatible

(a) Para metal de aporte compatible véase AWS D1.1, Seccién 3.3.

(a) Se permite metal de aporte con el nivel de resistencia inmediatamente superior al de la soldadura compatible.

(a) Para soldaduras acanaladas que transfieran fuerzas de cortante entre el alma y las aletas de miembros armados, o en aplicaciones
donde una restriccion significativamente critica, puede usarse meta de aporte con un nivel de resistencia menor que el compatible.
En estas aplicaciones, el detallad y el disefio de la soldadura se hardn tomando el espesor del materia como garganta efectiva,
¢ =0.80y 0.60Fgxx como resistencia nominal.
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Tabla 9.3: Tamaiio Minimo de Soldaduras de Filete

Espesor de la parte mas delgada a

Tamafio Minimo de la Soldadura

unir, mm de Filete (a) mm
Hasta 6.4 inclusive 3
mayor que 6.4 a 12.7 5
mayor que 12.7 6
mayor que 19.1 8

Tabla 9.4: Espesor Efectivo de la Garganta para Soldaduras Acanaladas de Penetracion Parcial
. Tipo de canal .
Proceso de Soldadura Posicion de (AWS D1.1, Espesor Efectivo
Soldadura . de la Garganta
Figura 3.3)
Soldadura de Arco con Electrodo Revestido (SMAW) J
Soldadura de Arco con Gas (GMAW) Todas U
Soldadura de Arco con Fuente en el nicleo (FCAW) V a60°
J Profundidad del
. U canal
Soldadura de Arco Sumergido (SAW) Plana media-V a 60
Va60
Soldaduras de Arco con gas (GMAW) Plana . o
. . media-V a 45
Soldaduras de Arco con Fuente en el Nicleo(FCAW) Horizontal
Soldadura de Arco con Gas (GMAW) Verti'l;(;(liass()bre v st Profundidad del
Soldadura de Arco con fundente en el nicleo (FCAW) cabc;za canal menos 3mm

Tabla 9.5: Espesor efectivo de garganta para soldaduras en media-V convexa o V convexa

Soldadura en media-V Soldadura en V
Proceso de Soldadura
convexa (a) convexa
GMAW y FCAW-G 5/8 R 3/4R
SMAW y FCAW-S 5/16 R 5/8 R
SAW 5/16 R 1/2R

Tabla 9.6: Minimo espesor efectivo de garganta para soldaduras acanaladas de penetracion parcial

Espesor de la parte mas delgada a Minimo espesor efectivo de
unir, mm garganta (a) mm

Hasta 6.4 inclusive 3

mayor que 6.4 a 12.7 5

mayor que 12.7 a 19.1 6

mayor que 19.1 a 38.1 8

mayor que 38.1 a 57.2 10

mayor que 57.2 al 152.4 13

mayor que 152.4 16




Tabla 9.7: Resistencia especificada del electrodo

Electrodo Fexx Ksi ﬁ;ﬁ
E60 60 415
E70 70 480
E80 80 550
E90 90 620
E100 100 690
E110 110 760
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OO. CONEXIONES SIMPLES VIGA-COLUMNA

10.1 INTRODUCCION.

En la prictica existen una serie de conexiones simples (trabajando solamente a cortante) que son comunmente usadas para
conectar vigas a columnas, o vigas secundarias a vigas principales.

Los diferentes estados limite estudiados en las presentaciones anteriores se combinan, segin apliquen, para cada una de
las conexiones “estdndar” viga-columna, o, viga secundaria-viga primaria.

10.2 CONSIDERACIONES PARA CONEXIONES SIMPLES O CONEXIONES A CORTANTE

Es muy importante entender el comportamiento de cada uno de este tipo de conexiones para determinar cuéles estados
limite deben evaluarse y la forma en que se debe llevar a cabo dicha evaluacién.

e Las conexiones simples o conexiones a cortante, suponen un comportamiento en el cual la conexidn es flexible, es
decir, permite una rotacién considerable del nudo, por lo cual las resistencias a momento que se desarrollan son
bajas.

e FEl disefio y detallado de las conexiones debe hacerse de forma que se obtenga, de la manera mas aproximada
posible, el tipo de comportamiento que ha sido asumido durante el andlisis en el modelo matematico.

e Las conexiones que se estudian en estd presentacién han sido aceptadas en la practica profesional como conexiones
simples o conexiones a cortante. De hecho, el manual del AISC presenta una serie de tablas de ayuda para el disefio
de varias conexiones .®Standar"que son consideradas como conexiones simples.

10.3 CONEXIONES DE ANGULO DOBLE
10.3.1 PERNADA - PERNADA

< Es una conexion bastante simple de fabricar y facil de instalar. Permite acomodar variaciones en la longitud de las
vigas que estén dentro de tolerancias aceptables (+/— 1/4).

¢ Para lograr la maxima flexibilidad de este tipo de conexion, el espesor de los dngulos dobles se limita a un maximo
de 5/8” Estados limite a chequear (dngulo doble pernada-pernada)

I) Pernos
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> Resistencia a cortante

1) Viga
> Aplastamiento en las perforaciones del alma
> Fluencia a cortante del alma
> Desgarramiento en bloque del alma (si la viga esta cortada)
> Resistencia a flexion (si la viga es cortada)

I1T) Angulos
> Aplastamiento en las perforaciones de los dngulos
> Fractura a cortante
> Fluencia a cortante
> Desgarramiento en bloque

V) Miembro de soporte
> Aplastamiento en las perforaciones del miembro de soporte

il

Conezion reticular Conexion reticular o
- ) = =

e <

< <

= Placa de =i e
ll O e,
| Fﬂd i relleno s
Ll e 1l |

ion reti r - ] Conezxion de  Conexion de asiento con
C’on‘emon eticula Conexion de asiento : ; ‘
- asiento asiento angulos atiesadores

Figura 10.1: Tipos de conexiones Pernada — pernada.

SOLDADA - PERNADA

Es una conexién bastante simple de fabricar. Los dngulos son soldados en fibrica a la viga y se conecta por medio de
pernos en el terreno al miembro de soporte. En comparacién con la conexién pernada-pernada, esta presenta una tolerancia
menor durante la instalacion.

Estados limite a chequear (angulo doble soldada-pernada)

(i) Pernos
¢ Resistencia a cortante

(ii) Soldadura
¢ Fractura de la soldadura
(iii) Viga
¢ Fluencia a cortante del alma
¢ Desgarramiento en bloque del alma (si la viga esté cortada)
¢ Resistencia a flexion (si la viga es cortada)
¢ Resistencia del alma en la localizacién de la soldadura

@iv) Angulos
© Aplastamiento en las perforaciones de los dngulos
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¢ Fractura a cortante
¢ Fluencia a cortante
¢ Desgarramiento en bloque

(v) Miembro de soporte
© Aplastamiento en las perforaciones del miembro de soporte

V!

Soldadura

<

Soldadur

@00
@o0)

V!

Conexion reticular

Figura 10.2: Tipos de conexiones Soldada — pernada.

10.3.3 PERNADA - SOLDADA

Los dngulos son soldados en fébrica al miembro de soporte y se conecta por medio de pernos, en el terreno, a la viga. La
viga se corta en la parte inferior (“cope’) para permitir la colocacion de la viga entre los dngulos dobles que han sido
previamente soldados al miembro de soporte. Esta conexién se utiliza para uniones viga-columna, pero no puede ser
usada en conexiones viga secundaria a viga primaria por la interferencia con la aleta inferior de la viga primaria.

Estados limite a chequear (angulo doble pernada-soldada)

(i) Pernos
+ Resistencia a cortante

(ii) Soldadura
1 Fractura de la soldadura

(iii) Viga
1 Aplastamiento en las perforaciones del alma de la viga
t Fluencia a cortante del alma

T Desgarramiento en bloque del alma
T Resistencia a flexién

@iv) Angulos
1 Aplastamiento en las perforaciones de los dngulos
1 Fractura a cortante
1 Fluencia a cortante
1 Desgarramiento en bloque

(v) Miembro de soporte
t Resistencia de la aleta en la localizacion de la soldadura
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/ Soldada

- Pernada

V!

AN
]
oo\g\

V!

Conezxion reticulada

Figura 10.3: Conexién pernada soldada.

10.4 CONEXION DE ANGULO SENCILLO (AISC 2010)

Este tipo de conexion es muy usada en uniones de vigas secundarias a vigas principales. Puede ser utilizada como
pernada-pernada o pernada-soldada. El 4ngulo viene conectado previamente a la viga primaria y se conecta en obra a la
viga secundaria. Es eficiente desde el punto de vista que requiere menos partes al ser comparada con una conexion de
angulo doble. Obviamente estos componentes ahora deben ser de mayor tamaiio.

Por ser mas flexible que la conexién de angulo doble, el comportamiento real se asemeja mas al de una conexion simple,
lo cual fue la suposicién hecha en el modelo matemaético.

Los estados limites a chequear son basicamente los mismos que se usan para las conexiones con dngulos dobles.

Figura 10.4: Conexi6n dngulo sencillo

10.5 CONEXION DE PLATINA SENCILLA (SINGLE-PLATE, SHEAR TAB)

Consiste de una platina soldada en el taller de fabricacién al miembro de soporte y pernada en el sitio a la viga que esta
siendo soportada. Esta conexion es mds rigida que las conexiones de dngulo doble y sencillo. Alcanza su capacidad de
rotacion mediante la flexion de la platina y la deformacién por aplastamiento en las perforaciones del alma de la viga.

El AISC ha desarrollado dos métodos de diseiio para este tipo de conexion:

1) El de configuracion extendida, que requiere del chequeo de todos los estados limite que se pueden presentar para
este tipo de conexion.
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2) El de configuracién convencional, en el cual si se cumplen ciertos requisitos, se reduce sustancialmente la cantidad
de estados limite que se deben chequear. Los requisitos para cumplir con este tipo de conexién son bdsicamente
geométricos, asegurando que ciertos estados limite no controlan el disefio.

A\ Una sola fila de pernos, entre 2 y 9 pernos en total.

/\ La distancia entre la linea de soldadura y la linea de pernos debe ser menor de 3,5”.

/\ Solamente perforaciones estidndar o de ranura corta pueden ser usados.

/\ Las distancias al borde horizontal y vertical (Leh y Lev), deben cumplir con los minimos especificados en el
codigo.

A\ El espesor de la platina y el alma de la viga no pueden superar:

1 .
t < by para2 a5 pernos en perforaciones estndar.

2 16
dy 1 .
< > 16 para 6 a9 pernos en per foraciones estndar.

Estados limite a chequear (platina sencilla - configuracién extendida)

(i) Pernos
* Resistencia a cortante

(ii) Soldadura
+ Fractura de la soldadura con excentricidad
(iii) Platina
Aplastamiento en las perforaciones
Fluencia a cortante
Ruptura a cortante
Desgarramiento en bloque
Pandeo
Resistencia a flexién con interaccion de cortante

*

* ¥ X X %

(iv) Viga
* Aplastamiento en las perforaciones del alma
* Fluencia a cortante

Estados limite a chequear (platina sencilla - configuracion convencional)

(i) Pernos
> Resistencia a cortante

(ii) Platina
> Aplastamiento en las perforaciones
> Fluencia a cortante
> Ruptura a cortante
> Desgarramiento en bloque
(iii) Viga
> Aplastamiento en las perforaciones del alma
> Desgarramiento en bloque del alma

10.6  CONEXION ASENTADA SIN ATIESAR O ATIESADA (UNSTIFFENED - STIFFENED SEA-
TED)

Este tipo de conexion es usada tipicamente para conectar una viga al alma de una columna. Es una conexién bastante
simple y fécil de instalar. La reaccién de la viga es transferida totalmente mediante el aplastamiento en el dngulo o
platina inferior, y después de este al alma de la columna mediante los pernos o soldadura, dependiendo de cémo se haya
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conectado. El dngulo superior es usado simplemente para asegurar la estabilidad de la viga soportada, pero no se tiene en
cuenta para tomar parte de la reaccion.

Esta conexion se asemeja mds que las anteriores al comportamiento ideal de conexién simple, con una excelente capacidad
de rotacidn, sin trasmitir un momento significativo a la columna.

Estados limite a chequear (conexion asentada)

(i) Viga

a) Fluencia del alma (por carga concentrada)

b) Arrugamiento del alma (por carga concentrada)
(ii) Angulo inferior

a) Fluencia a flexion

b) Fluencia a cortante

¢) Desgarramiento en bloque

(iii) Conexion al alma de la columna
a) Resistencia de los pernos a cortante (si es pernada)
b) Fractura de la soldadura (si es soldada)

Si la conexién tiene atiesador, es necesario chequear también el estado limite de punzonamiento en el alma de la
columna.

10.7 PLATINA BASE DE COLUMNAS

En este tipo de conexion, la carga se transfiere mediante aplastamiento directo de un miembro al elemento de soporte.

Generalmente, la platina se solda a la base de la columna en el taller de fabricacién y se conecta a la zapata o pedestal
de concreto en la obra utilizando barras de anclaje. Entre la platina y el pedestal, se aplica un mortero para facilitar la
apropiada nivelacion de la columna.

Cuando la columna soporta solamente cargas axiales, los anclajes no se disefian para resistir una carga especifica, pero
se debe utilizar un minimo de 4 anclajes. Sin embargo, cuando la columna se ha modelado empotrada en su base, esta
resistird momentos flectores que pueden someter los anclajes a fuerzas netas de tension. En estos casos el disefio de los
anclajes debe cumplir con los requisitos AISC-210

H H h h

LN I
A) B)

Figura 10.5: Apoyo — Conexién de platina base columna.

El drea de la platina se determina inicialmente basado en la capacidad al aplastamiento del concreto de la zapata o pedestal.
10.7.1 BASES DE COLUMNAS Y APLASTAMIENTO SOBRE CONCRETO

Se deberd proveer la adecuada transmision de las cargas y momentos de las columnas a las bases y cimentaciones.

La resitencia de disefio al aplastamiento para el estado limite de aplastamiento del concreto ¢.P,, se podrd calcular con
base en:

¢ = 0.65

y P, , la resistencia nominal al aplastamiento, calculada como sigue:



(a) Sobre un apoyo en concreto cargado en toda su drea:
P, =0.85f/A; (10.1)

(b) Sobre un apoyo en concreto cargado sélo en parte de su rea:

Pp:O.SSfC’A”/% < 1.7f'A (10.2)
1

(EC.10.2)

Donde:
A = drea de acero que se apoya concéntricamente sobre una base de concreto, mm?.
A2 = area maxima de una zona de la superficie de apoyo geométricamente similar y concéntrica con el drea
cargada, mm?.
El espesor de la platina se determina con base en el estado limite de momento de plastificacion, considerando una franja

de la platina de un ancho unitario trabajando en voladizo.

1.0
M,=FZ=F |~ (10.3)
12
=
M, = M,
208 fa?
72 L
o5 4 %
Ju
3291497, | & (10.4)
! Fy

La luz del voladizo se determina como el mayor de los siguientes valores:

_N-095d (105)
2

_ b—080b; 106
2
/db

n :/le (10.7)

A = 1.0 (conservador)
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Figura 10.6: Dimensiones de apoyo — Conexidén de platina base columna.
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10.8 EJERCICIOS RESUELTOS

EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

23 in|

34

Determine el espesor requerido par auna platina base de acero A36,
con dimensiones que se muestra en la figura, que esta soporta una
columna de acero A992 W16x36. La columna soporta una carga
- ultima P,:=640 kip, verifique que el pedestal no presente falla por

aplastamiento de concreto f'c:=5 ksi

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geometricas
in

d:=15.9 in by:=6.99 in

1.2 Propiedades del material

I 17 in

(@)

d=15.9 in tw=0.295 in

iR
f— bt=6.99 in—~]

itf=0.43 in

W16x36

F,:=50 ksi F,:=65 ksi
F,,=50 kst F,,:=65 ksi

2. Requisitos de resistencia
P,:=640 kip
3. Aplastamiento del concreto

Areas [,:=23 in l,:=17 in

Ay :=1,+1,=391 in” L,:=34 in Ly:=1T7 in

A2 = Ll 'L2 = 578 in2

$:=0.65

A2 3 -
P i=¢+0.85- fe Ay +||—= = (1.313-10%) kip

1
¢:1.7-f'c- A, =(2.16-10°) kip

4. Espesor de la platina

Longitud de voladizo N:=23 in

m::w=3.948 n B:=17 in

_B—0.80-b;

n: =5.704 in




A:=1.0
\d-b; ,
)\n::)\- =2.636 1n
4
1:=4.704 in

f Pu 1.637 ksi
=—=1. S?
u Al

EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

Conservador

t,=1.49-1-

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

mayor valor

fu

yp

=1.268 in

Determine la resistencia de disefio de la conexion muestran en la
figura. La viga es W21x50 A992, y se conecta a la alacta de una
columna de wl14x90, A992, mediante una platina de

1/4"x41/22x12", se usan 4 pernos de gm A325 N con

perforaciones estandar

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas

1

? tw :=0.38 in d:=12 in tp::Z n

Y

¢

é 1.2 Propiedades del material

¢

¢

¢ .

g viga colummna Figura 10.7
F,:=50 ksi F,:=50 kst
F,:=65 kst F,:=65 ksi
Platina
F,:=36 ksi F,:=58 ksi

2. Limitaciones para la configuracién convencional
2.1 Se utiliza una sola fila vertical con 4 pernos entre 2 y 12 ok
2.2 La distancia entre la linea de soldadura y la linea de pernos es 3in

<31/2" ok

2.3 Se usan perforaciones estandar ok

2.4 Leh=1.5in>1in ok, Lev=1.5in>1in ok




EJEMPLO RESUELTO 2.3.1

2.5 tp=0.25iny tw=0.38in<%+% in

3. Resistencia de disefio a cortante de los pernos

¢Rn=¢'Fn°Ab

b? d:i=—in
Ay=m-L—=1.203 in’
=0.535 in 2
"E:ﬁ .
F,,:=372 MPa =>53.954 kst ¢:=0.75
=208 in =038 in PR, =0+ Fy, - A, =48.666 kip
4-¢pR,=194.662 kip
iR . : . :
b~ br=6.53 in—] 4. Aplastamiento en las perforaciones de la platina
W2ix50  Para el perno superior 7
L.,=151n ¢p::§ {
1 .
Pp+—1in
L.:=L,, —fz 1.031 in
L.<2-¢, ¢R, :=¢+1.2-L -1, -F,=13.458 kip
Para los demas pernos Figura 10.8
tr=0.71 in 1
THEE ] L :=3 in—|¢,+— in|=2.063 in
16
d=14in tw=0.44 in L.>2-¢, PR, 5:=¢p+2.4-L,-t,-F,=53.831 kip

Resistencia para todos los pernos

N .
— br=14.5 in—+ ¢Rn:=¢R,, +3 ¢R,,=174.952 kip
Wi14x90

5. Fluencia a cortante de la platina

¢R,:=¢+0.60-F,-A]




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
$:=1 Ayi=d-t,=3 in’ @R, :=¢+0.60-F,+A, =90 kip

6. Rotura a cortante de la platina

¢R,:=¢+0.60-F,-A,,]

A, = (d —4 (¢p+% m)) -t,=2.063 in®
¢:=0.75 ¢R,:=¢-0.60-F,-A,, =53.831 kip
7. Desgarramiento en bloque cortan de la platina

Leh = 1-5 in
A= (Leh—0.5

1 . . 9
¢p+§ m)) -t,=0.258 in
L.,,=151n c:=31n

Agy=(3 c+Ly,) t,=2.625 in”

1. . 2
A= ((3'C+Lev> —-3.5 (¢p+ﬁ m)) +t,=1.805 wn
R,:=0.60-F,-A,,=62.803 kip .
R,=0.60-F,A,,=78.75 kip Figura 10.9

Ubs::1

R,=0.60-F, Ay, +Upy,-F,-A,,=93.703 kip
¢:=0.75 dRn:=¢-78.75 kip =59.063 kip

1. Domina el estado limite de rotura a cortante de la platina ¢R,,
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1.

Usar 8"

3in
3in
3in

3in

3in

O O O 0O O o o o

3in

-— 1.25in
3in

340

Usando las tablas del manual del AISC, verifique la resistencia de

3 . ., :
todos los pernos ¢ := v tn, con una conexion de un angulo doble

entre una viga de ASTM A992 w36x210, y una columna ASTM
A992 W14x48, como se muestra en la figura, las reacciones en la
viga son Rp:=40 kip y R;:=110 kip, y para los angulos una

ASTM A36

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas

viga  t,:=0.38 in Columna t:=0.595 in
1 . .
Perforacion estandar d:=¢p+ 6 in=0.813 n
1.2 Propiedades del material
Viga Columna
F,:=50 kst F,:=50 kst
F,:=65 ks1 F,:=65 kst
Platina F,:=36 ksi F,:=58 ksi

2. Resistencia requerida

R,:=1.2 Rp+1.6 R; =224 kip
Figura 10.10

3. Seleccion de conexion

Probemos con 8 filas de pernos de 2L.5x3 1/2 x 3/8 3/8 in

E F, = 50 ksi Table 10-1 (continued) 3
K= -
f,=8ki  All-Bolted Double-Angle /4™
BIF =36 ksi Connections Sote
< £, = 58 ksi[— Bolt snd Angle Avalable Strength, kigs
" B KT Theead Hale el ]
Desig.| Gend Trpe T l!'u ] ]
| WAL 60, 30, 32, 30 ' ASD |LAFD| ASD | LRFD| ASD [LRFD | ABD |LRFD
H - 132 | 908 [ 185 | 247 | 100 | 254 | 170 | 25
L} — 1R2 | 198 | 188 | 247 | 198 | 207 | HE | 1A
- P 50 51D TI& | 977 | 118 | 177 [ 1B | 177 | & | 477
B H %] s V5 | @53 | 128 | 853 ) 126 | B53 ) 128 | 853 | 128
oy f P . ST L oo ] 51| 100 | 151 | 100 | 151 | oo | a51
fLI A | 8 ST0 | 132 | o | 985 | 247 [ 1em | 253 | vew | 283
L L |, e VS |1z | ey | vze | aes | 122 [ 1ea | 122 | w3
i eer g | oara | s | ane | dsan | ;e | oaim 1 oasn |
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™ - L e 1) 10 L= )

L} - 132 | 158

}l L 132 | 158

a |} | o S [ 132 | a4 |

d T o | 107 | 180

:Id—' | o] S BELT | 126 | 18 |

s | S0 |31

[ s | 131 | 1ar

| | Genut | g1 | am | v
¢Rn:=254 kip ¢Rn>Ru

itf:l 36in

4. Resistencia a cortante en perno

La resistencia a cortante para pernos de 3/4", para el grupo de pernos
A con roscas excluidas del plano de corte en condicion N y en doble

cortante es: 7 tw=0.83in
Table 71
Available Shear 1
Strength of Bolts, kips —br=12.2 in—+|
W36x210
Mesminal Boll Diameler o, in. S T T 1
Momingl Bait Area, in.? 1% 1) | wiﬂli m | I.?I
ASTM | Thisad E‘;‘ ﬁ Loads | WL | 00 | RN ( agn, | R | bR, | 50 | B
Desig. | Cond ing -
5 T |10 | 106 | 159 |44 | 216 | 168 | 283
ARS N 0 | 260 D 147 | 2 21.; NG | A9 | 433 | 37 | 565
FIRS2 g B30 § 138 | 128 | 1Es | TR0 | 270 | 26 | |3
|30 80y gae | ore | 265 | sas | et | s | an0 | 7
b 420 | 138 | 133 | 199 | 180 | 271 | 236 | W3
- N | 3001450 | o | g4 | 076 | 285 | ses | 38 | san [ ara [ ror
¥ w8 | 553 5 '!15 173 | 166 | 249 | 225 | 338 | 285 | 44.2
| % 0 230 | M5 | 330 | 487 | 451 | 676 | 589 | 64 F 10 1
X . 5 368 | 557 | 530 | 795 | 722 | 108 | 942 | 141 1gura .
st 120 (180 | 5 |73 | 110 | 106 | 150 | 144 | 216 | 188 | 283 .
tr=0.595 in
¢R, :=32.8 kip Por perno :’E
¢R, -8=262.4 kip 254 kip>Ru

. . . . . tw=0.34in
5. Resistencia al aplastamiento en las perforaciones, asumiendo

cargas de servicio con una consideracion del disefio en la viga

R,:=24.d-t,-F,=42.978 kip T br8.03 in—]
¢:=0.75 ¢R,,:=¢+R,=32.234 kip Wi4x48

®R,-8=257.868 kip 582 kip>Ru

6. Resistencia disponible en la columna
Desde el espesor del ala de la colunna 0.595in es mayor que el
espsor de los angulos 0.375in, por lo que domina la resistencia en
los pernos las columnas son adecuadas.




ELSIAIAILIOHBACIRILNGD) 2.2l ] Un ASTM A992 HSSS6x6x1/2 se usa como una columna tiene una

carga muerta de 40kips y una carga viva de 120kip la columna esta
apoyada en un concreto de la resistencia del concreto a compresion
es de 3ksi determine la base de la platina con un acero A36

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas

B:=6 in H:=6in
i— 80 in —i

1.2 Propiedades del material
columna platina
F,:=50 ks'lt , kaf F,:=50 ksz'

s0in F,:=65 kst fle:=210 5 F,:=65 kst
cm

2. Resistencia requerida Pp:=40 kip

P,:=1.2 P,+1.6 P;,=240 kip
HSS6x6x3" /

Determinacion del area para acero

A;:=12 in-12 in=144 in”
A,:=80 in-80 in=(6.4-10%) in

A2 3] B
P,i=0.85-fe Ay -||-= = (2.437-10°) kip
1

1.7-f'c+A;=731.194 kip

P,:=1.7-f'c+A,=731.194 kip Figura 10.12
$:=0.65 ¢+ P,=475.276 kip
[im 12 m—0.95-H=3.15 in

2
m:=1=3.15 in n:=0=3.15 in

3. Espesor de la platina

P offf
fpui=——=1.667 ksi M, ::f”“Tzs.zeg kip
1
2 fh -l
$:=0.90 b= fL:o.&w in
¢-F,




EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
Seleccione una conexion de doble angulo, para una soldadura si las . O RESU 013

reaccione en la columna son las siguientes Rp,:=40 kip y
R;:=110 kip, con una longitud de 22in

1. Propiedades del elemento
1.1 Propiedades geométricas

viga  t,:=0.76 in Columna ty:=0.51 in

1.2 Propiedades del material

Viga Columna

F,:=50 kst F,:=50 kst

F,:=65 kst F,:=65 ksi

Angulos  F,:=36 ksi F,:=58 ksi

2. Resistencia requerida
R,=12 Rp+1.6 R; =224 kip

3. Diseflo de la soldadura entre la viga y el angulo

Intentamos con una % ::li6 in , de la tabla 10-3

Table 10-3 Figura 10.13 4=1.26 in
All-Welded = '
Dauble-Angla Connections
‘l-- % )
. i i T A
e 1 0y
= d=36.5 in tw=0.76in
Bt
szt Mo
] Wekds A [T kal) Weics B (70 ki)
ki Rips Wit i
| — Ly | Thickness, in, | 5% In. f; m Thickness, la. £ -
= | e |2 | T [T I T 26 br=16.5 in
w | a4 | m o Be | 1M | 24 0238 W36x231
e | 10 il 0.286 % 137 208 LAk
20 L) FIE] nz e ] L 161 n 026
W 19 e 0381 Yo | 15 P s
| 148 prs 0388 i 121 181 2190
18 i ) T 0476 i 157 s [ES
R 182 m 03y e 130 156 [ ]
i} i1 pli] 0286 ' 104 157 (A1)
8 L] o an 0476 Hy 148 = (13 ]
| 186 2489 0381 i i 12 | s o=
o | oM 156 0756 i CLT 0.1

E ,
] warn | ' Baam
a-200 | s-om | |.i',-mu Fata
L L |
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¢R,, =241 kip L =0.285 in <ty ok
4. Espesor de angulo
. 1 . .
ti=—m+—m=0.25 mn
16 16

Intentamos con una 2L.4x3x1/4"

.1, . 9
Agyi=2-22in-—in=111in

4

R,:=0.6-A,,-36 ksi=237.6 kip

$:=1.00 é+ R, =237.6 kip

. . : ., EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
Verifique la resistencia de todos los pernos y las conexion para una

ASTM a992, con una viga w18x50 y esta sometida a las fuerzas de
cortante y axial V,:=80 kip y N,:=60 kip

1. Propiedades del elemento
1.1 propiedades geométricas

viga angulo

: : 5,
A,=17.6 in”>  t,:=0.145 in t:=—in
d=16.2in  t4:=0.695 in 8

1.2 Propiedades del material

viga Angulo
F,:=50 kst F,:=36 kst J p
F,:=65 kst F,:=58 ksi A325N

2. Resultante de las cargas aplicadas

R,:=\/N,> +V,? =100 kip Wi8xs0

intetaremos con 5 filas de pernos

3. Cortante en los pernos

Del manual del AIS de la tabla 7-1, la resistencia disponible para
cortante para pernos de 3/4, grupo A con roscas excluidas del plano
de corte con condicion N y doble cortante




Epey EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2
Table 7-1

Available Shear
Strength of Bolts, kips

[ — W N ™ 1

arniral Bt s, ! T [ asm nm

A o, e | |
A | T | |l | v | oy [AHE | ol | LI g
- W0 e | " a0 |Lwo | B0 |uwn | a0 | iwn | a | om
N IR A R E R E T
s " e Klr_; A RSN EERE T RE TR R T
Fiakl v | mp |apy | ¥ | %M [ 125 [ 33 | ina | ma o e |
AT A ERE TRE TN TN AR,

¢R,:=31.8 kip por perno

4. Resistencia al aplastamiento
Resistencia al aplastamiento en la viga

$:=0.75 in di=¢
R,:=2.4-d-t,-F,=15.138 kip
$:=0.75 ®R, :=34.416 kip

Resistencia al aplastamiento en los angulos
d:=¢ ¢:=0.75 in d:=0.

1
m

R,:=2.4-d-t-F,-2=0 — -« kip

5. resistencia al aplastamiento en las perforaciones de pernos
Figura 10.15

Vy
angulo:=atan|—|=53.13 deg
Nu
k:=1.5in
L :—*:2.5 n

“" cos (angulo)

[,C::Le—o.£’>-(gzs+l in):2.063 in
8 $:=0.75 in

1. ; g
Rn::Le—O.B-(¢+§ m):2.063 mn L,:=1.2m=0.03 m
R,=1.2-L,-t,-F,=20.815 kip

¢:=0.75 ¢-R,=15.611 kip
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Caso Arreglar

Vv
angulo:=atan (F) =53.13 deg

u

k
Ly=— 1 _=2083in ¢:=0.25 in
cos (angulo)

L,=L,—0.5- ¢+% in):1.896 in

R,:=1.2-L,-t,-F,=19.133 kip
$:=0.75 $+R,=14.35 kip

6. Resistencia de los pernos de conexion, controla el estado limite

7. Esfuerzos combinados de cortante y tension en conexiones tipo
aplastamiento

F
Rn::'Ab F,nt==1.3°—1'¢.;;t 'f’u:?

nv

Resistencia requerida a cortante por unidad de area
- ¢:=11n
V,:=V, =80 kip A,,::Z ¢> =0.785 in’

n:=10 = =10.186qks2 10.1

Tornillos grupo A tipo A325, con roscas no excluidas del plano de
corte

F,,;:=90 ksz ¢:=0.75 F,, =54 kst F,:=f,=

Fnt 0
Fnt:=1.3 F,;,—1- -F,=94.365 ksi

nv
R, :=F'nt-A,=74.114 kip

¢:=0.75 10-¢+R,=555.854 kip
8. Resistencia a cortante de los angulos

A..:=14.5 in g in=9.063 in’




gv - 8 - ”-7
R,:=0.6-F,-A,,+-2=391.5 kip
¢:=1.00

¢-R,=391.5 kip

9. Cortante sobre el area neta ¢:=11in
A, = (14.5 in—>5 (qb +% m)) «t=5.547 in”
R,:=0.6-F A2
¢:=0.75 ¢-R,=179.719 kip
10. Resistencia a la ruptura de los angulos
A =14.5 in -% in=9.063 in’
R,:=F,-A;-2=652.5 kip
¢:=0.90 ¢-R,=587.25 kip
11. Resistencia a la ruptura de los angulos
Appi=Apy, U:=1 A=Ay U

R,:=F,-A,-2=643.438 kip
$:=0.75 $-R,=482.578 kip

12. Resistencia a bloque cortante Caso 1:

L
186 ksi °

. d:=11in
A= (Lev—0.5 (qb+§ 'm)) +t=0.43 in”

Agy=(L—Lg) - t=8.281 in”

1. .
A=Ay, —4.5 (¢+§ 'm) -t=5.117 in’

Ubs :=1.0

U..-F..A_.=0.016 m’ -ksi

EJEMPLO RESUELTO 1.3.2.2

Figura 10.17

:=1.25 in L,,=1.25 in L:=14.5 in
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0.6-F,-A,,=178.078 kip
0.6+F,-A,,=178.875 kip

R, := O-G‘Fy'Agy+Ubs°Fu°Ant=203'797 kip

¢:=0.75 2 ¢R, =68.832 kip
Caso 2
L., :=1.251n L.,:=1.251in L:=14.5 in

1 ¢:=11n
A= (L—L,) -t—4.5-(¢+§ zn) t=>5.117 in”

Agyi=L,,-t=0.781 in”
Api=Ly,t—0.5 ¢+§ m) t=0.43 in’
Ups:=1.00 Ups+ Fp Ay =296.797 kip

0.6 F,+A,,=14.953 kip
0.6+F,+A,,=16.875 kip

Rn:: 0.6 'Fy'Agv+Ubs°Fu°Ant=313'672 k”'p

¢:=0.75 2.¢-R,=470.508 kip
Caso 3 Figura 10.18
L.:=1.251n L.,:=1.251in L:
¢:=11n

1, :
A= <L—Le'v) °t—4.5-(qf>+§ 'm) t="5.117 in’
Ay, =2+ L,,-t=1.563 in’

A,, = (Lw -t—0.5

1. .
gb+g 'm) t) 2=0.859 in”
Ups:=1.00 U+ F,+A,;=296.797 kip

6+F,-A,,=29.906 kip
6-F, A, =33.75 kip

R,:=0.6-F A, +U-F,A,;=330.547 kip
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¢:=0.75 2.¢- R, =495.82 kip

13. Bloque cortante de angulo en la conexion con la columna

L.,:=1.251in L.,:=1.25in L:=14.5 in
1 ®:=0.75 in
A= (Lep) -t—0.5-(¢+§ m) t=0.508 in’
Agy=(L—L,,) t=8.281 in®
1. .
A,,i=A,—4.5 (¢+§ 'm) t=>5.82 in’
U,s:=1.00 Uy F,+A,;=29.453 kip
0.6-F,-A,,=202.547 kip
0.6.-F,-A,,=178.875 kip
R,:=0.6-F, Ay, +Uy-F,-A,;=208.328 kip
¢:=0.75 2.+ R, =312.492 kip
14. Resistencia a cortante de la viga
d:=18.2 in R,:=0.6-F,-d-t,=57.002 kip
¢:=1.00 ¢+-R,=57.002 kip
Figura 10.19
15. Resistencia a la tension de la viga
.5 in
. 2 0
Ay=17.6 in R,:=F,-A;=633.6 kip

$-R,=633.6 kip

Es adecuada para las cargas dadas




10.8.1 EJERCICIOS PROPUESTOS

-
=

ercicios

J

E

10.1 Determine el espesor requerido par auna platina
base de acero A36, con dimensiones que se muestra en
la figura, que esta soporta una columna de acero A992
W16x36. La columna soporta una carga ultima Pu= 640
kip , verifique que el pedestal no presente falla por aplas-
tamiento de concreto f’c=5 ksi

23 in 34 in

! 17 in !
Figura 10.20

10.2 Determine la resistencia de disefio de la conexion
muestran en la figura. La viga es W21x50 A992, y se
conecta a la alaeta de una columna de w14x90 , A992,
mediante una platina de 1/4’x41/22x12’, se usan 4 pernos
de A325 N con 7 8 in perforaciones estandar

é
é
¢

4

3in

Figura 10.21
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10.3 Usando las tablas del manual del AISC, verifique
la resistencia de todos los pernos ¢=3 4 in , con una
conexién de un dngulo doble entre una viga de ASTM
A992 w36x210, y una columna ASTM A992 W14x48,
como se muestra en la figura, las reacciones en la viga
son RD=40 kip y RL= 110 kip , y para los angulos una
ASTM A36

O 0O 0O O 0O 0O O ©O

Figura 10.22

10.5 Seleccione una conexién de doble dngulo, para una
soldadura si las reaccione en la columna son las siguientes
RD=40 kip y RL=110 kip , con una longitud de 22in.

Figura 10.24

10.4 Un ASTM A992 HSSS6x6x1/2 se usa como una
columna tiene una carga muerta de 40kips y una carga
viva de 120kip la columna esta apoyada en un concreto
de la resistencia del concreto a compresion es de 3ksi
determine la base de la platina con un acero A36

i 80 in i

80 in

./

HSS6x6x}
Figura 10.23

10.6 Verifique la resistencia de todos los pernos y las
conexioén para una ASTM A992, con una viga w18x50 y
esta sometida a las fuerzas de cortante y axial Vu=80 kip
y Nu=60 kip.

W18x50
Figura 10.25
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