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CAPITULO UNOD

INTRODUCCION A LA CONSTRUCCION COWPUESTA



Cuando se da ia wutitlizaclén de dos materiaies de
construccidn diferentes en fa formacidn de olamentos
estructurales, se estd hablando de la construccion mixta o
compuesta. De esta manera se pueden tener combinaciones tales
como madera-acero, madera-concreto, o acero-concreto, entre otras
combinaciones y materiales

El dato mads antiguo sobre este tipo de construccidn en la
Ypoca moderna data dol! aflo 1840, cuando obtuvd William Howe la
patente sobre una armadura para puente construlda de madera vy
hierro fundido, fue tambibn por ests &poca cuando on Gran Bretafia
1) empexb a wutitizar e! concreto como recubrimiento de
proteccibn contra eo! fuogo de las vigas de hierro, dando paso as!
a los verdaderos elementos mixtos o compuestos.

A partir de lo anterior la construccidn mixta fub
desarrollandose cada vez mas ¥y fub siendo motivo de estudios
serios hasta llegar a ser incluida en diversos roglamentos de
construccidn, que avalan y norman su diseflo, esto ocurrié cuando
fa American Association of State Higway Offictlals CAASHO) ia
incluyd en sus ospecificaciones en el afo de 1944 y
posteriormente hizd 1o ®miazc on 19%2 el American Institute of
Steel Construccion <(AISCY, En Heéxico, @l Reglamento de
Construcciones para ol Distrito Federal (RCDF) lo hace en 1976,

La construccitn mixta presenta dos problemas significativos,
@stas son: en primer lugar ia diferencia entre los mbdulos de
glasticidad de los materiales que da como resultado distintas
deformaciones al ser sometido @ una misma carga, ocasionando con

esto la separacidn antre ambos materiales:t en segundo término 9



como consecuencia de lo anterior y por no ser suficiente la
adherencia natural que s8& proporcionan los materiales , excepto
en vigas de acero ahogadas en concreto, se presenta el problema
de como mantener unidos los materiales para que trabajen como una
scla unidad estructural, para dar solucidn a este problema se
sueidan a los patines do las vigas da acaro olomentos del mismo
material denominados conectores de cortante, estos conectores son
uno de los tres @lementos que constituyen a una viga mixta, 1a
cual puede ser apreciada en la figura 1.1 junto con los demis
elementos,

Se tiwno as! que las partes que constituyen a wuna viga
mixta de acero y concreto son; los conectores de cortante, la
losa ds concreto y la viga o perfil de acero.

Otra particularidad de las vigas mixtas es la localizacidén

de! @eje neutro, en algunas ocasiones &s3te queda en la zona de

conectores de cortante

FIG 1.1 COMPONENTES DE UMA UIGA H1XTa.



concreto lo cual no es que no sea admisible , pero no es deseable
puesto que lo anterior implica que parte de! concreto estars
sometido a esfuarzos de tensibn, y como se sabe los esfuerzos de
tensibtn en el concroto no s¢ consideran para fings de cdlculo, Y
por lo tanto nc contribuyen a la resistencia de la seccidn,

Existen varias formas do obligar al eje neutro a descender a
la viga de acoro, entre ellas estdn 8l soldar al patin inferior
en su parte de absjo una cubreplaca de acero, otra es utitizar
una viga de acwro mayor, pero cuaslquiera que sea la eleccidn &e
debers de tomar en cuenta sl factor economlia,

Otro tipo de viga eos la mostrada en la figura 1.2 la cual se

le conoce como viga mixta ahogada en concreto, en elia hay que

FIG. 1.2 wlin HIZTA alloGapa FN CONCRETO.

notar 1a ausencia de los conectores de cortante, cuya funcldon s
suplida por la adherencia natural que existe entre el pertil de
acerc y &l caoncreto.

Por otro lado y al lgual que la columna compuesta de la

figura 1.3, la viga mixta ahogada en concreloc tiene gque estar



envuelta en una malla de acero para evitar el posible desconche
del concreto que le rodea. Estos dos Oitimos tipos de estructuras
mixtas, tienen la gran ventaja de que ®) mismo concreto que les
rodea les sirve como proteccién contra el fuego, y do hecho con
esto se aumenta la seguridad de la estructura contra este

elemento,

FIG. 1.3 COLUMNA HIXTa,

Por 1o que se refiere ai campo de apiicacibn de las
estructuras mixtias, Bste se oxtiende a vigas, columnas vy
sistemas de plso, pudibndose construir lo mismo un puente que un
edifictio. Se puede cuestionar lcuales son las ventajas de la
construccibn mixta sobre las del) tipo cissice formados pnr
concreto armado?; se tienen dos variables muy ciaras gua son el
peraite de vigas y ©! peso total de {a estructura, con rolacidn
2 la primera o sabe que las vigas mixtas requieren de menor
peralte que las de concreto armado para soporlar una misma cargs

resuitando que la altura de la estructura disminuya, al suceder



esto se obtiene ahorro en materialaes tales como recubrimientos

pintura, ductos, etc. y por lo consiguiente se da una reducci&n
de costos. Por Io que concierne al peso total de la estructura,
las mixtas son mas ligeras que las de concreto armado, de donde
58 desprende que se podran utilizar columnas de menores
dimensiones y que 18 cimentacidn tambidn se verd afectada
favorablemente. Es f&ci! notar que lo anterior conduce a otro
importante ahorro.

Pero no todo es sdlo mayor economia on 1a3as estructuras
mixtas, ya que 58 conllevan gastos adicionales como lo son la
adgquisicitn y colocacitn de los conectorss de cortante, asl como
la utilizacidn de maquinaria especial como lo son las grdas on
caso de que asl 5@ requiora para la colocacidn y fijacibn de los
perfiles de acero.

Cualquiera que soa el caso, la eleccidn de uno u otro tipo
do estructura a utilizar, mixta o de concreto armado clasico,
dependerd de previo andlisis econbmico y de }las necesidades del

usuario.



CAPITULO DOS

PROCEDIMIENTOS DE ANALISIS



Las estructuras se analizan y diseflan vtilizando alguno de
los tres mélodos siguientes:

a) Método elistico.

Este método tambibén I1lamado de esfuerzos de trabajo o
permisibles, consiste en obtener, por medio de un anilisis
elastico, las acciones internas que producen las solicitaciones
de servicio o de trabajo en los diversos elementos astructurales
y en comparar 1os esfuerzos ocasionados por esas acciones,
determinados tambi®n por mbétodos elssticos, con lop parmisibles
o de trabajo, obtenidos dividiendo ciertos esfuerzos
caracteristicos (de fluencia, de falla por inestabilidad etc,)
por un coeficiente de seguridad.

Este método es Util para predecir o] comportamiento de las
estructuras en condiciones de trabajo, pero en muchos casos no
permite estudiarlas en las cercanlas del colapso, que s@ presenta
frecuentemente fuera de! intervsio eladstice, cuando la ley de
Hooke ya no rige las relocicnes entre esfuerzos y detormaciones.
En esos casos no permite determinar el coeficiente de weguridad

real de 13 estructurs con respecto a 13 de falla.

b) Diseno basado eon la resistencia ditima,

Este mbtodo consiste wu 4T »inar las acciones internas por
medio de wun andllsis eideticy y en dimersionsr desputs o3

glementos estructurales de manera que su rasistencia de diseflo

583 igual 3 @s3s acciones multiplicadas por un factor de carga

c) Mbtodon pldstico,

S2 le concce también como de disefo al limite, Cuando las



solicitaciones que acttan on una seccién transversal producen 12
plastificacion Integra del material de que astd compussta se
forma en sella wuna articulacidn plastica capaz de admitir
rotaciones importantes bajo momento constante. La talla se
presenta cuando aparece un numero de articulaciones plisticas
suficiente para que la estructura en conjunto, o parte de etlia,
68 convierta en un mecanismo de falla,

Al diseflar una estructura plastica s0 dimensionan los
elementos que la componen de manera gue falle cuando obran sobre
olla 1as solicitaciones de trabajo multiplicadas por un ntmero
mayor que la unidad, al que se le da el nombre de factor de
carga. El metodc pormito determinar ol cosficisnts ds cseguridad
real contra el colapso, pero no proporciona informacidn sobre el

comportamiento ds la estructura en condiciones de trabajo

El presents trabajo tratard solamente de los dos primeros
métodos de dimensionamiento, y puesto que ambos procedimientos
estadn basados en el comportamiento del acero estructural, se hace
referencia a este material definiendo dos de sus caracteristicas

principales.

Son propiedades mecanicas del acerc su elasticidad ¥ su
ductilidad, 13 primers hacs alusitn s la capacidad de! materia!l
para s@r capaz de recuperar su forma original despuds de haber
sufrido una daformaci®n ocasionada por la aplicacién de un cicleo
de carga y descarga, la segunda propiedad se puede definir como
la capacidad de deformarse sin sufrir fractura en &l rango

inelastico.



Para mejor explicacien ta figura 2.1 muestrs la grafica
idealizads gsfuerzo-deformacidn unitaris de una pruebs de tensidn
para un espbcimen estdndar de acere sstructural, en weila s8
observa o} rango de sndurecimiento occasionado por 1a deformaclon,
y so defing sl intervalo eldstico en donde rige !a& lvy de Hooke
cuya representacién matemadtica express la rslacidn linwmat que
existe entre sl esfuerzo y la deformacion por medio dol mddulo de
glasticidad “E" de! acerg, =] otro intervalo gue s¢ observa es
8l ineldstico, para e} cual la deformacidn dejs de s
proporcional al osfuerzo y s¢ da e} fénomano de la plastificacidn
de! acero, flsicamente significa que ta deformacidn del materiatl

continfia sin gque exista su correspondiante aumento de ssfuerzo.

Esfuerzo

A

’ i

3 A 4. 4. o

»

b " N Def. upitaria

t + + {
Iatervalo Intervato Intervalo de
elastico inelastico endurecinicato

FIG. 2.1 GRAVICA ESFULRZ0 DCFORMACION UNITARIA.



Supbngase por un momento que la grafica de la figura 2,1
solo consta de las dos lineas rectas hasta el inicio del
andurecimiento por deformacitn denominados como ya se dijo rangos
eldstico y plastico. En oste caso, el esfuerzo maxime producido
por la flexidn en una viga deo acero no sumentard por encims dsl
gsfuerzo de fluencia F,. La figura 2.2a muestra la distribucién
de esfuerzos por flexidn., Si se incremanta el momento flexionante
por encima de! valor que produce un esfuerzo igual a F., hasta el
esfuerzo fgual a F,, el disgrama de esfuerzos contipuaré
teniendo la distribucidn lineal eldsiica de la figura 2.2 v ol
morento flexionante habrad llegado a M,, momento des fluencia., La
distribucibn de esfuerzos por encima del momento de fluencis serad
como la mostrada en la figura 2.2b, para aproximarse finalmente
en @i limite a 13 forma rectangular que so muestra en la figura
2.2¢, que corresponde al momento plastico M,, el méximo

alcanzable si no se presontara el endurecimiento por deformacidn.

fLLFDbEFyY

Ca)

FIG. 2.2 DISTRIBUCIOHES DE EGFUERZOS.
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Se mencionan a continuacion las hipdtesis que se -consideran
basicas para sl anAlisis y diseifo de una viga compuesta.

1.- La losz de concreto ests conectada a 1a viga en forma
continua a todo lo lfarge

2.- Exliste wuna distribucien linsal de las deformaciones
unitarias a traves del peralte de 13 seccion,

3.- La loga vy la viga no gutren separacitn vertical en
ningun punto.

4.- El concreto que queda debalo dei eje neutro se considera
inafective.

Las anteriores hipbtesls &1 bien ne se cumplen @n  un  cien
por ciento, ayudan simplificando de manera consliderable los
calcules.

El  an&lisis mixto tratado invelucra materiales diferentes,
acero y concreta, cuyas caractertisticas mecinicas lbgicamante son
digtintas, esto representa un obsté-uio para su andlisic., Para
saivar lo anterior se puede reocurrir 5l artific:o do la  seccidn
trasformada, utitizado para obtener las caracteripticas
equivalentes de un material a otro, logrando de ests manera una
homopeneidad artificiai en |a seccidn sgtudiada

Para tjegost o, witi{ifi? menciepada =6 analiza el punto A"

mostradce en la rigura

1sznlizatde ineto entry el contacto de
ios maturisies.
Considerese ahora unsg deformacibn l, 8 lo largn do una fiora

longitudinai de «ueeio, ontontes y apavandoss gn {3 hipdtwsis de

que no exists camiento alguno entre al acvero v @l conereto,

s puede afirmar con un despreciable margen de error  4que  una



FIG., 2.3 LOCALIZACION DEL PUNTO A",

fibra de concreto adyacente sufrird una deformacién £, tal como
se puede apreciaz en la figura 2,4,
De !la iguaidad de deformac{ones:
& = &,
De la ley de Hooke:
[R5
Combinando ambas waxpresiones anter{ores se ohtlene 1a
primera relscidn importante.
VerEe = T/BEe Lotttz
Por otro lado y para lograr i« oquivatencia total, tas

cargas soportadas por una fibra cuaiquiera de acere y su

squivalente en concreto daberdn do sdr lguales, esto es;

Py = P



.
§~—— concreto equivalente -—}-—}
acero --!v-—)

—
1
Ry

w?o

m.a

"
f
n
~.
.

FIG. 2.4 PUNTO Q' AUMEKRTADO.

De la formula del ssfuerzo axial:

T= P/A
Relaclonande &stas dog vitimas iguatdades resulta la segunda
relacibn de interds.
ACeo¥e = AsVe e enaeera (2,20

Para finalizar y haciendo uso de las ecuacliones 2.1 y 2.2 se
llega 2 1a exprosibtn que permita utilizar el artificio de la

seccidn transformada.

Acuq = As(Ey/E()



El cociente (E,/E.) se le conoce comoc la relacion modular de
los materiales en estudio, normalmente se le designa con la latra
"n", considerando esto la ecuacitn antsrior se puede @scribir 8n

funcidn de "n" como:

ACuy = Agfl trerenvnrannensa(2.3)

Este resultado final indica que &1 Area dal acero
transformada 3 concreto equivalente es igual a n veces el Area
del acero., En forma similar, el 3rea de concraetc transformada a
acero aquivalente 85 Ase, = Ac/nN.

La forma vy dimensionss tdol Ares equivelenta 3 uno u otro
material, quedan completamente determinadas por la condicién de
que las fibras equivalentes tienen gque estar a la misma distancia
del eje neutro, para que 58 verifique la condicidn de igual
deformacitn expresada en la ecuacibn 2.1,

Resumionde, la cecciétn trapnsformada de concreto & &c&8ro  es
1/n veces de ancha y sblo eso, pues 8l espesor de concreto no se

ve modificado.

El artificio do ls seccidn tronsformads es fti! solamente para

el criterio de disedo eldstico, pues on el de resistencia Ultima
no lo es.
Una vez visto o anterior, se ve lo qus son en 5! los

criterios de disefo eldstico y de resistencia 4ltima,

CRITER!ID DE DISERD ELASTICO.
El cadiculo do la resisteuncia de la seccidn mixta s cuestibn
puramente tebrics y nads tiene que ver ningln reglamento de

construccihn, pero lo que s1 se encusnt:a reglamentado son los

17



esfuerzos permisibies que se apiican a los materiales empleados,
tal como se expone snseguida.

El diseflo elaéstico implics que las deformaciones 11}
proporcionales a Jlos esfuerzos, el Ilmite de la seccibn estad
restringido por los esfuerzos permisibles de los materiales, esto
es, e! limite se alcanza cuando el esfuerzo en la fibra inferior
de 1a viga alcanza el esfusrzo permisible F, del acero, o0 cuando
0! esfuerzo en !a tibra supsrior del concreto aicanza su valor
permisible F..

De manera general la pocUsnCisc o en ¢l criterio ds

diseflo elsstico @5 la siguiente; se determina la posicidn del vje
neutro tomando momentos estaticos da las Areas con respacto a  la
base de la seccitn :ransformada, 59 cdlcula 2] mamento de inercia
de |a misma secci&n y por Oltimo utilizando {a f&rmula de la
flexibn sa doterminan 105 estfuerzns an los maturiales, los cuales

se comparan ccn los permisibles.

Caso unn,
Este primer caso represantado en la figura 2.5 corresponde a

la s&ccibn compuests won 0! gle neutroc en el aceio, ademas por

mayor simplicidad se considera una viga de acero de patines
iguales, wes decir una viga simdtrica. Para el cdlculo del
centroide en donde se oncuentra alojado el eje neutro se toman
momentos respecto a la base del patin inferior, en la figura 2.%
se observa el ancho efectivo de la losa b, dividido entre 1la
relacidn modular "n", de tal menera que 1a seccidbn mostrada es 123

seccidn transformada.



————— e

EJE MEUTRO g

C——

FIG. 2.5 EJE NEUTRO EN EL ACERO.

Stigulendo la secuencia menclonada anteriormente se llega &
tos resultados sigulientes:
Distancia ¥ centroidal! a partir de la base del patin

inferfor, utillizando la exprestitn:

¥ = (ZAy/sSA)

Yo ({teba /1) (0.5t +d) ¢ (0. 5dA )/ (itab, /NItA ). .., (2,8)

Caicuio Jei momants do inercis 4e |a saccidn transformada
tay respecto al eje noutrc utitizando el teorema do los ejes

paralsios.

1, =I(i+ad,?)

Ty = Ly +Agt¥-0.5d12 +(b, Ly 7 /12n) ¢ (ba by /) (d-F+0. 5807 ..,12,5)

En la oexpresibn anterior le, A 60N Tespectivamente el

momento de inercia del perfil de acero y el Area del mismo.



Calculo de los esfuerzos maximos en las fibras oxtremas de
ia seccibdn, utilizando fa fdrmula de la escuadrla y
restringiendo ostos esfuerzos a los permisibles por las

especificaciones, aqul se consignan las del AlSC

Esf. m3x, en vl acoro = My/ly € 0BBF, ...virrenneeeess(2.8)
Esf. mdx. en @l concreto = M(d-Y+ty)/1yn € 0.45f" ., .. . (2.T)
Hay que hacer notar que en la f&rmula 2.7 e! momento de

inercia transformado !, se& encuentra mulliplicade por la relacion
modular n, 10 que hace que el esfuerzo calculado con alla s@
transforme 3 las propiedades da! concreto.

A continuacidn se doduce una rolacibn que parmite conocer de
antemano cuando 6 estd ante un caso del tipo uno. Se estard ante
un caso tipo uno siempre y cuando se cumpla que la distancia y
centroidal sea menor que ol peralte total d del perfil, sesto es
s0 debe de cumplir que ¥ < d . Sustituyendo el valor de ¥ dado

por (2.4) en la desigualdad, operando y simplificando se liega a:
(te?b,/n) ¢ Asd

Que es 1a expresién yus pFarmito reconocer, cuando 69 empisa
o} criteric de diseno eidstico, si el ®j® neoutro se localiza en
el porfil de acero.

Caso_dos,

En vste cas0 ol gjo _nevtro se aloia en el concreto tal como

se representa en la figura 2.6, Procedliendo de manera similar al
caso uno, se llegan a obtensr las ecuaciones necesarias para el

andlisis.

20



EJE NEUTRO

FI1G. 2.6 EJE HEUTRO EN EL CONCRETO,

Localizacitn del eje neutro.

(dety~F) (b, /n) (det, -0.5(d+te-5))+0.5dA,

Ay t{d+ty=T) (be /n)
Efectuando opaeraciones:
T = dety+(An/b, ) - LAgn/be) VIT((D, (dv2ts ) /Aen), . (2.8)
Momento de inercle transfcramade.
To = ((ba/n){d4te =703 /71204 (b, /) (d4ty #7) (0. 5(d+te -¥y))?
+1g+As ($-0.5d)7
Efectuando operaciones:

Ty = (b /3m)td4te =TI 41y tAL(F-0.5d) s 0iuuviunrars s (2,9)

21



Esfuerzos mAximos.

Para encontrar los esfuerzos méximos en 13s fibras de acero
y del concreto, se hace uso de las ecuaciones 2.6 y 2,7,
respectivamente; las cuales son igualmente aplicables como en @l

C3a&0 uno.

CRITERIO DE DISENO POR RESISTENCIA ULTIMA.

Mientras que el criterio sléstico es mds conservador, el de
resistencia @ltima se aproxima mds al momento vaerdaderoc i &8
consideran las hipbtesis siguientes que son i36 que 6o establecen
en ! RCDF.

1.- E!l acero fluye por completo.

2.- El concreto alcanza un esfuerzo de igual magnitud en
toda su ssccidn de f°.,

Este criterio, a diferencia det eldstico, no wutiliza la
formuia de la escuadria, sino que hace uso de |la del esfuerzo
axial (Esf = P/A), por lo tanto no se hace necesario el calculo
de! momento de inercia, ni se requiere el artificio de la seccion
transformada, pero si es necesario localizar los centroldes por
donde deberan de pasar las fuerzas do tensidn o compraesibn, asi
mismo s8rd nocesario conocer la ubicacidn del eje neutro,

Dentro del criteric de disedo por resistencia Uultima s&e
puedon presentar tres distribucionss diferentes de wesfuerzos,
dependiendo de la localizacibn del eje neutro, se trata cada uno
de @ellos por separado empleando la notacidn que so indica en la
figura 2.7, que es la de una vigs mixta en 1a cual e) perfil da

acero es de patines simétricos.



FIG, 2.7 NOTACION EH EL ANALISIS PLASTICO.

Caso uno.

Aqu! se considera la situacidn de que gl _®je_neutro ss alojz

en la _secclidn de concreto, esto significa que el concreto no es

del todo eticliente, pues parte de &1 no contribuye a resistir el
momento flexionante. La situacidn se ilustra en la figura 2.8,
Las fuorzacs de compresidn "C" y de tensibén "T", se obtienen
multipiicando el &rea de trabajo de la seccidn por el esfuerzo
de} material en la misma. Por la condicibn ds equilibrio de las

fuerzas, @stas deberdn de ser iguales, asl:
FyAw = f7¢bea

De ssta relacidn, despejando el valor de "a", se obtiene la

localizacion del eje neutro y este mismo valor proporciona la

23



b,

P

T,
h R 1 7T
d ejea n“nutro

FI1G, 2.8 EJE NEUTRDO ENM EL CONCRETO.

profundidad de la zona de compresidn en e} conecreto, luego:
a2 F o/ cBaiuivesnanronensssat2,100

La magnitud del momento resistante nominal M,, se obtlene

tomando los mamentos de las fuerzas con respecto al punto "A",
Mo 7 D.50F, Ap+f a3ty -0.8a)00 0 vvravsayes 12110

Ahura, para que el aje neutro se encuentre en 8! concreto se

deberad de cumplir gque a ¢ t,, pustituyendo y operando 58 tiene
| A A IR & ¥4 |

Cazqg dos.

Se verd lo que zuceds cuando gl_eje neutro se aloja eu gl

patin superior de lo_viga dg acero, flgura 2.9,
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FIG. 2.9 EJE NEUTRO EN EL PATIN SUPERIOR

lguaiando las fuerzas de compresién y de tensidn , se tiens:

FyAa = f7cbyte+2F, bey,

De aqui{ ge puede encontrar la ublcacidn de! eje neutro
resolviendo para y,. Donde y, es la distancia que exlste desde la

parte superior de! patin suporior hasta el eje nsutro.

Yo = (F A= cbote)/(2F, by )uuireinnenss (2,13)

Tomando momentos con respecto al punto "A", se obtiene la

magnitud de! momento resistente nominal H..

Ho = £'cb,tely, +0,5t4) +2F, byy, 0.5y, +F, Ay (0.5d-y, ). ... (2.14)

La condicidn para que se de oste caso es que s cumpla la
desiguaidad O ¢y, ¢ t,, Sustituyendo el valor de y,, opsrando y

simplificando se tiene:
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£ ebete CF Ay € ibute t2F, Ditrenasiness (2,15)

Una aclaracibn que concierne a oste caso y al tercero gque se
verd enseguida, La fuerza de tensidn F,A, 59 ha considerado como
i toda el &rea de acero contribuyera a ella, hecho que no es
cierto, puesto que parte del acero se encuentra an compresion
encima del eje neutro. Para corregir este aparente error se ha
restado a |13 fuorza de tenmsibn F,A,, 13 parte en compresibdn en el
acero, lo anterior se hizo tomando doblemente a la fuerza de
compresibn en o! zcero F,bey,. Considoracidn similar se hard ean

el siguiante caso.

Caso _tres.

En esta Ultima situacidtn se tiens e! sje_neutrn en el sima

de)l perfil de acerp, lo que se ilustra on la figura 2.10.

Procediendo de maners andloga a los casos anteriores, so
llega a las expresiones para su anadlisis,

Del equilibrio de fuarzas:
FyAe = (' cb, ta #2F, by b, #24.F, (y, -t
ﬁespojando Y !
Yo = LettAgrLlal (Bt /- UET (bt /2F, 40 ). (2,18)
Tomando momentos con respecto al punto "A":
Mo = 7. betu(y, 40,5830+ (2F,bet, (y, ~0.5¢,)

AF, Y, L IR AL MDD E Y, DL, (200



ﬁ '_" €= fzbet:

[ ——¥c.=2bxF, .
I 2T L9 LF,

eje
neutro

¥ T=FA

FIG. 2.10 EJE NREUTRO EN EL ALMA.

Los valores para f°, se consideran de acuerdo al RCDF y se
encuentran definldos en las Normas Técnicas Complemantarias para

Disefio y Construcclon de Estructuras Metdlicas (NTCDCEM), como:

t°e = 0.85f, si f*. < 250 kg/cm?

the = (1,05-(fc /1,250, al f*. > 250 kg/cm?

Donde f*. = 0.8f"'.

Ejemplo 1.

Selaccionar una viga | de patines simdtricos, que unida a
una losa de concreto por medio de conectores de cortante, resista
un momento flexlonante de 230 ton-m. Emplear Jlos criterios
eladstico y por resistencia Ulitima, suponiendo una rolacidn

modular de n=9.



Datos: Espesor de losa (t,) = 15 ¢cm
Ancho efectivo de losa (b,) = 200 cm
Esfuerzo de fluaencia del acero (F,) = 2,530 kg/cm?

Resisteoncia especifica de! concreto (f'. ) = 210 kg/cm

Solucibn slastica.
Para tener una idea de! tamaflo de la vigs requerida, se
cadlcula e! mddulo de seccidbn requerido por la vigs como &8

trabajara sola.
5. = M/0.68F, = 230X10%/(0.66)(2,530) = 13,774 cm®

Recurriendo a las tablas de vigas editadas por e! Instituto
Méxicano de la Construccidn en Acero (IMCA)Y, se ve que 58
necesita una seccitn IR 914X342.4 kg/m con un S5, de 13,716 cm?
Se sabe gue el perfil en conjunto con !a losa mejora su capacidad
de carga , asl que s0 elige una viga de mencr tamafio que ia
nacesaria, siendo 06ta una IR 914X288.7 kg/m, cuyas

caracteristicas son:

d = 92.7 ¢cm
As = 367.8 cm?

ty = 503,638 o'

Si  la desigualdad A,d > t,’b,/n se cumple el eje nautro 6w

alojard on el acuro.
(367.8)(92.7) > (15)2(2001/9

34,080 > 5,000 SE CUMPLE
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Se cumple, por lo tanto el eje neutro se aloja en el acero,
a coptinuacién se calcula la distancia y centroidal al eje neutro

a partir de! patin inferior (Ec. 2.4).

(¢200)(15)/9)(92.7+4(0,5)(15))+(0,5)(82.7) (367.8)

{(2007(15)/91+367.8

B
n

Yy = 71.95 cm

Momento de inercia transformado (Ec. 2,5).

1+ = 503,638+(367.8)(71.95-(0.57(82,7))2+(200)(15)3/(12)(9)+

+{(200)(15)/91(82.7-71.95+(0.5)(151)* = 1,016,950,24 cm*

Esfuerzos on el acero y el concreto (ecs. 2.6 y 2,7).

(230X10*)(71.95)
fg T —-mecmmo—mcmomooe = 1,627.3 kg/cm?
1,016,950, 24

(230X10°)(92.7-71.95+15)

(1,018,950.24)(9)

= 89.8 kg/cm?

Esfuerzos permisibles en 8! acero y el concreto.

C.E6F, = 0D.,ARY(2,530) = 1.669.8 > 1,627.3 kg/cm?

0,457, = (Q.453(210) = 94.5 > B89.8 kg/cm?

Se observa que los estuerzos caiculados &n @&l acero Yy
concreto son menoras que los permisibles, pero cercanos a ellos y

por consecuencia la viga IR 914X2BB.7 es correcta para el disano
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Soluctidn por resistencia tiltima.

Primera aproximacioén del mbdulo de peccidn plastico
requerido, suponiendo que 1a viga trabaja scla. Para esta
aproximacién e! momento de diseflo s¢ multiplica por el factor de

carga que en el caso del RCDF es de 1.4,
2, = 1.aM/F, = (1.4)(230X10%)/72,530 = 12,727 cm?

Recurriendo a las tablas editadas por el IMCA, 1la viga que
cumple con el médulo de seccitdn pldstico requerido ¢6 una R 914
X288.7. Como primera prueba se utiliza una IR 914X201.3%, cuyas
caracterlsticas son: d = 90.30 cm

Ay = 25A.1 cm?
te = 1.52 cm

by = 30.4 cm

Si Ia desigusldad F,Ay £ f cb,ty 69 cumple vl eje neutro

estard en el concratn, como f’'¢ = 210 kg/em? @ntonces:

f*c = 0.BS5f*. = (0.85)(0.8)(210) = 142.8 kg/cm?

, luago:
(2,5300(258.1) € (142.8)(200€15)
667,93 ¢ 428,400 NQ SE CUMPLE
Ho se cumple, por 1o aus 2l 8js neutro esta en el acero,

ahora si la desigualdad 2,15 se cumple ol sje neutro sv alojard

en el patin superior.
(2,5300€256, 1) ¢ (142,83 (200) 04851+ ¢2)(2,530)(30,4)(2.01)

647,933 < 737,586 SE CUMPLE



S cumple, por 1o que ol E.N., esta an el patln superior del
perfil de acero, Empleando las acuaciones 2,13 y 2.14 se calcula

el momento resistente de diseilo de la seccidn,

"

Yo ((2,530)(256,1)-(142,8)(200)(15))/(21(2,530) (30.4)

Yy = 1.43 cm

Ma = (142.8)(200)(15)(1.43+(0,5)(15))+(2)(2,530)(30.4)(1,43)

(0.53{1.43)+(2,530)(256.1)((0.5)(90.3)~1,43)

M. = 323.1 ton-m

Aplicande el factor de reduccidn ge obtiens e! momento

resistonte de disefio.

Ma = (0.B5)(323.1) = 274.6 ton-m < (230)(1.4) = 322 ton-m

El momento resistente de la seccion compuesta -1
menor que el momento WGltimo que Fe requiere soportar, por lo que
el perfil de acero debe cambiarse.

Utilizando ahora una IR 914X238 cuyas caractoristicss s dan

& continuacibn y procediendo de manera semejante se llega a:

Caracterlsticas del parfil,.
As = 303.2 cm?
te = 1.43 cm
by = 30.5 cm
te = 2,39 cm

d = 91.5 cm
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(2,530)(303.2) < (142.8)(200)(15)

767,096 ¢ 428,400 NO SE CUMPLE, E.N. en el acero

767,086 £ (142.8)(200)(15)+(2)(2,530)(30.5)(2.39)

767,096 < 797,249 SE CUMPLE, E.N. an sl patin supsrior

Calculando el momento resistente de disefo.

Yy = ((2,5302(303.2)-¢142.8)(2001(15))/(2)(2,530)(30.5)

Y, = 2.19 cm.

Ma (142.8)1200) 115X (2. 19400, 53(151)+(2)(2,530)130.5)(2,19)

(0.5)(2,13)+(2,5302(303.2)t(0.5)(91.5)-2.19)

Ma = 37,935,989 kg-cm = 372,36 ton-m

Ma = (0.85)(379.36) = 322.45 ton-m > 322 ton-m

El nuevo nomento resistante de 1a seccidn compuesta resultd
prbcticsmonte igual 3l momento que 66 requiere soportar, por lo

que esta nueva viga si es correcta para el disefo.

Calcular tns momentos resictente Gltimo ¥y permisible
el&gtico de la seccién de la vigs compuesta mostrada en la figura
2.11, Supongase una relacidn wodiuilar n*% can F, = 2,530 kg/cm® y

coricrotec con f°'. = 210 kg/cm?,



206 cn

{
-

15 cn:[

Placa dae 20X2.5 cn NJ

FIG., 2.1%1 SECCION DEL EJEMPLO DOS.

Caracteristicas de! perfil IR 610X101.6

1, = 76,170.27 cm*

"

As 128.68 cm?
by = 22.77 cm

d = 60,30 ¢m

»

te 1.05 cm

te = 1.49 cm

Solucidn slistice.

Perfil IR 610X101.6

Localizaciétn del! ©je neutro a partir de la parte inferior de

la placa de acero.

(20)02,.5)¢(1,25)+(123.68)(30,15+2.5)¢(206/91(15)(2.5+60,30+7.5)

(207€2,51+0129.688)4(206/9:(15)

=
1

¥y = 54.36 cm.
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Como ¥ < d+2.5 entonces el E,N, se encuentra en el acero.

Calcuiando el momento de inercia transformado I..

[v = ((20)(2.5)3/12)+(203(2,5)(54.36-1.25)2+(76,170.27)
+(129.68)(54,36-2,5-30,15)7 +((208/9)(15)3/12)
+(206/9)(15)(2.5+60.30+7.5-54.36)* = 372,024,110 cm*

Homento resistido por el acero.

0.66F, Iy (0.66)¢2,530)(372,024.10)
My = =m-mmemm 5 mesccecameeeccmesemommeae

M. = 11,427,628 kg-em = 114.27 ton-m
Momento resistido por el cancreto.

0,45f' . 1yn (0.453:(2101(372,024.10)(3)

2.5+dvt, -y 2.5+60,30+15-53, 74
Me = 13,150,727 kg-ecm = 131.5 ton-m

Tomando el menor de los momentos, so tiene que el momento
maximo permisible resistido por la seccidn mixta es el

correspondiente al del acero, asl:

Masa = 114,27 ton-m
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Solucitn por resistencia tltima.

Si la desigualdad F,(Ay+A;) & f' bty 82 cumple el eje
neutro se sloja en el concreto, el términe A, corresponde al area
de la placa.

e = (0,.85)(0.80)(210) = 142.8 kg/cm?
€2,53020129.68+50) ¢ (142,8)(206) 115
454,590 4 441,2%2

La desigualdad no se cumple, entonces el E.N, estd en el
acero, y Si ¥, =(F, LA A, )-f " . bats )/ t2F, by} € t, se da que el E.N,

s¢ aloja en el patin superior de 13 viga.

(454,590-441, 252 /(20 12,930)(22.77) £ 1.49

0.1197 < 1,43

Se cumple ta desiguaidad, as! qus al E.N. si astd en ol
patin supericr de la viga. Ahora 2! momento resistente nominal so

csdlcula tomando momentos de lus fuarzss de compresidn y tensidn,

respecto al punto "A" de ta figura 2.9,

Ba = 7, b, iy (y, +O. Bt 1H(F, Dyy, * I +F, Ag 8000 yu toF, &, 1d4(E, /2)~y, )

El término E, corresponde 3} ¢spesor de la placs de acern,

Mo = (la2.8) (206015 ¢C, L1ST+e 0,51 115)) 402,530 22.771(0, 11573

+02,530) 1129, 682010.51(62,30)1-0,1157)+t2,530)(50X

A16D,30¢(2.5/2)-0,1157) = 20,906,618 kg-cm = 209.86 ton-m
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De donde el momento resistente Gltimo es:

M, = FalMs = (0.85)(208.88) = 178.39 ton-m

Dividiendo el valor del momento resistente 4ltimo entre

factor de carga, que en el caso del RCDF es 1.4, se llega

monento maximo permisiblo buscado, asi:

Mess = 178.38/1.4 = 127.42 ton-m
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CAPITULD TRES

CRITERIUOS Y NORMAS DE DISERO
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La construcclbn compuesta en el Distrito Federal, México, se
encuantra regida por la seccidn 3.6 de las Normas Técnicas
Complamentarias para Disefilo y Construccibn de Estructuras
MetAlicas (NTCDCEM), publicadas en la Gaceta Oficial def
Departamento del Distrito Federal. E] texto aqul reproducido @s
¢! carrespondiente a! 3 de diciembre de 1987, E! dimensionamliento
se hace de acuerdo con los criterivs relatives a los estados
1imite de falla y servicio establecidos en el Titulo Sexte dal

Reglamento dao Construccionas para @) Distrito Federal (RCDF?.

3.6 Construccidn compuesta,

Esta seccibn so refiere al diseflo de miembros estructurales
formados por perfiles de acero gque trabajan en conjunte con
elementos de concreto reforzado, o con recubrimentos o rellenos
de este material, §e tratan en eila columnas compuestas, formadas
por porfifes de acero, laminados o hochos can secciones o placas
remachadas, atorniliadas o soldadas, o por ‘tubos de acero,
ahogados en concreto reforzado o rellenos de este wmateriail, vy
vigas © trabess de acero, ahogadas en concreto reforzado o que
soportan una leosa, interconectadas de manera que los dos
materiales trabajen en conjunlu para resisticr ias solicitaciones.

Se incluyen vigas compuestas [ibrements Bpoyadas o
continuas, ligadas con la losa de concreto por wmedio de

conactores de cortante, o ahogadas an concreto.

3.6.1 Miembros comprimidos.
Son columnas compuestas Jas que ostdn hechas con un perfil

de acera, taminado v formado por placas, ahogade en concreto, o
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con un tubo de acero relieno de concreto, 4que cumplen las

condiciones que se indican a continuacidn.

3.6.1.1 Limitacionses

Para que un miembro comprimido pueda considerarse una
columna compuesta ha de cumplir las condiciones siguientes:

a) E! area de la seccibn transversal del perfil o tubo de
acero es, cuandoc menos, 6! 4% del &rea de 1a seccidn transvercal
compuesta total.

b) El concreto que recubre lIa seccidn de acero esta
reforzado con estribos y barras longitudinales. Unos y otros
deben colocarse con separaciones no mayores de 2/3 de la
dimensidn menor de 1a eeccidn transversal de 1a columna compuesta
ni de 30 cm. El &rea de |3 seccisn transversal de cads una de las
barras que forman los refuerzaos, longitudinal y transversat, no
es menor do 0,09 cm? por cada 5 cm de soparacién entre barras., El
recubrimiento del refuerzo es, cuandoc menos, de 4 cm, medidos &l
borde exterior de las barras colocadas por fuera.

c) Si e} concreto es des peso volumbirico normal, &u
resistencia especificada en compresidn f',, no s menor de 200
kg/em* ni mayor de 500 kgicom®y =} es ligero tendrd wuna
resistencia nc menocr de 300 kg/cm?

d} El llmite de fluencis del acero, tanto estructural como
de refuerzo, no excede de 4,000 kg/cm?.

e) El grueso t do las paredes de las secciones tubulares da
acero estructural reilenas de concreto noc es menor qua b VF,/3E
para cada cara de ancho b, en s8Bcciones rectangulares o

cuadradas, ni que D VF,/BE en secciones circulares de dismetro
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exterior D, ni que 3 mm en cualquier caso. E es el mddulo de
elasticidad del acero y F, corresponde al acero del perfil

tubular,

3.6.1.2 Resistencia de disefio.

La resistencia de disefio Re de 1las columnas compuestas
comprimidas axiaimente se determina con las ecs. 3.2.1 a 3.2.5 de
1a seccion 3.2, en las que s hacen las modificaciones
siguiontes:

a) Ay = Area total de la seccibn transversal del elemento de
acero estructural.

Fa = 0.85

Q = 1.00

r = radio de giro del elemento de acero estructural; cuando
66 trate de una seccibn ahogada en concreto, no se tomard menor
qus 0.3 veces la dimensidbn total de la seccidn compuesta, en el
plano en que s8 estudie el pandeo.

b) F, y E se sustituyen por 1os valores modificados F., y

Fay = Fy4C F, (A 7R 4C T (A /A ) v e r. . (3.8.1)
Ea = E4C3Ec(Ac/A ) ereienannansorenenns  03.6.2)

En las expresiones anteriores:

A. = area de concreto.

A, = arga do las barras de refuerzo longitudinal.

E = mddulo de elasticidad del acero,

E. = mbdulo de elasticidad del concreto. Para concretos de

peso volumbtrico normal (mayor o igual 3 2 ton/m®) se supondra
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igua! a 10,000 ¢7TT en kg/cm?. Para concretos ligeros se
determinard de acuerdo con lo prescrito en las Narmas Técnicas
Complementarias para Diseflo y Construccidn de Estructuras de
Concreto (NTCOCEC).

F, = esfuerzo de fliuencia minimo sspecificado del acero del
perfil o seccibdn tubular.

f*c= resistencia nominal del concreto 0.8f'..

Fyr.= esfuerzo de fluancia minimo especificado de las barras
de refuerzo longitudinal,

¢, = 1.00, C;, = 0.85, C; =0.20, para secciones tubulares
rellenas de concreto.

C, = 0.70, C, = 0.60, C; = 0,20, para parfiles ahogados en
concreto,

Llas ecuaciones 3.2.1 y 3.2.5 se reproducen a continuacidn

con las modificaciones indicadas antes ya realizadas

3.2.2.1 Estado 11mite do pandeo por flexidn,

a) Miembros do seccidn transversal H, | 0 rectangular hueca.
Re = Foy AcFa/ZU14X37-0,158" )00 & Fo AvFa......(3.2.1)
En donde:

N = (KL/t) V(Fa, #03E, )

KL/r es la reiacion de esbeltsz efoctiva mdximse de 1a
columna.
n @5 un goeficiente adimensional que tisne algunc de fos

valores siguientes:

n = 1.4 para columnas de seccidn transversal H o 1,
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laminadas o hechas con tres placas soldadas obtenidas cortandolas
con oxigeno de placas mas anchas, y columnag de seccibn
transvaersal rectangular hueca, laminadas o hechas con cuatro
placas soldadas, que cumplen con los requisitos de las secciones
tipo 1, 2, 3 o 4 del inciso 2,3.1.

n = 1.0 para columnas de seccibn transversal H o | hechas
con tres placas laminadas soldadas entre s!, que cumplen con los
requisitos de las secciones tipo 1, 2, 3 o 4 del inciso 2.3.1.

Cuando el limite de fluencia del acero sea de 3,500 kg/cm? o
mas, pueden utilizarse valores de n mayores, si se efectla un
estudio que lo justifique.

b) Miembros cuya seccibn transversal tiene una forma
cualquiera, no incluida en a).

Si (KL/t) 2 (KL/p),
Re = 20,120,000A, Fa/AKL/T) T uunrnnsran. (3.2.2)
Si (KL/T) < (KL/r).

Re = AvFa,Fa (1=U(KL/PI2/2(KL/T)2)),...(3,2.3)

En ambas expresiones:

(KL/t). = 6,340 VF,.,

Las ecuacicnes 3.2.4 y 3.2,.5 se reducen a 1as d0s anteriores

despuds de reaiizar las modificaciones indicadas.

3.6.1.3 Columnas con varios perfiles de acero.
Si la ceccidn compussta estd formada por dos o mds perfiles

de acero, 6&stos debon unirse entre s! por medio de diasgonsles o



placas Interrumpidas, que satistagan los requisitos aplicables de

la seccibn 4.2.

3.6.1.4 Transmisibn de cargas.

La parte de la resistencia de diseito de columnas compuestas

cargadas axiailmente qua corresponde al cencreto dJdabe B&r
desarroilada por contacto directo en las conexiunes. Cusiuu o
concreto de soporte es mds oanche que Ja  Zona  que 1w.aeo
directamente 1a carga, en unc O mis ds sus 12405, y 54 e@Xpanzida
lateral esth restringida en los restantes, 13 rosistoncia maxima
de diseno del concieto se toma igual a 1.7F.t* A, donde F, =

0,70 es el factor de resistencis para &l aplastamiento en el

concreto ¥y As es el 8rea cargada.

3.6.2 Miembros en flexitn.

3.6.2.1 Hipbtesis de diseho.

Distribuciones de esfuerzos en zonas donde se alcanza la
resistencia Gltima de ta seccibn tseccicpes completamente
plastificadas).

a) Cuando la losa, que estd ligada a la viga do acero  por

¢ ccnoctores de cnrtante, forma parte del patin comprimido

ge supane que al esftuerzo de CCMEresion

en el concreto tiene un valor de:
0.85¢°, si fro o 250 kg/om?
(1.05-0f" /1,280 f° 51 f*e > 250 kg/cm?

El esfuerzo es uniforme en toda !a zona comprimida, vy se

desprecia su resistencia a la tensién. Se considera, ademis, que
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el perfil de acero campleto esti sometido a un esfuerzo uniforme,
iguval a F,, en tensibn o compresidn.

La fuorza do tansidn neta en la seccidn de acero debe ser
igua! a la fuerza de compresién en Ia losa de concreto, f°.,
resistencia nominal de! concreto en compresibtn, s {igual a
0.8f'. donde f’. s la resistencia en compresidn especificada.

b) Cuando la losa, quo estd ligada a la viga de acero por
medio de conectores de cortante, se encuentra junte al patin en
tensidn, se supone que las barras do rofuerzo paralelas a la viga
contenidas en ol ancho efectivo de ta tousa trabsjan a un esfuerzo
de tensibn igual & F,, siempre que so satisfagan Jos requisitos
de anclaje conteanidos en las NTCDCEC, y se desprecia la
resistencia a la tensidn dsl concreto. Se considera que todo el
perfil de acero estl sometido a un esfuerzo uniforme, igual a F,,
ya se3 en tension o compresidtn. La fuerzs neta de compresibn en
la secciétn de acero debe ser igual! a la fuerza total de tensidn
en ias barras de refuarzo.

Distribuciones de esfuarzos en 8! intervaio eldstico.

Faia detarminar la distribucidon de wesfuerzos on ol
intgrvalo ol8stico 6o sypone que las deformaciones unitaries on
@! acero y el concreto varlan linealmente con la distancia al @jo
neutro, Los esfuarzos se obtianen multiplicando las deformaciones
unitarias por el mbdulo de eiasticidad £ del material que s5 sstd
consideranda,

Los esfuerzos madximos en el acero, de tensidén o compresién,
Y ias compresiones en el concreta, correspondientes a

solicitaciones de disefo, no deben exceder d¢ F, y 0,85¢",
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respectivamente. Se desprecia la resistencia a la tensidn del
concreto.

Construccidn compuesta completa

Cuando los conectores de cortante se colocan en el numero Yy
con la resistencia suficientes para desarrollar 1a resistencia
maxima a la flexidn de |a seccidn compuests se dice que la viga
trabaja en construccibn compuesta completa. En este caso, al
calcular distribuciones de esfuerzos en el intervalo allstico se
supone que no hay deslizamiento entre la losa y 8l perfil de
acero.

Construcecitn compuesta parcial,

Si la resistencia de los conectores a fuerza cortante es
menor que la necesaria para la construccidn compuesta compieta,
son los conectores los que gobiernan la resistencia a la flexién
de la viga, que en e&sas condiciones trabaja en construcclén
compuesta parcial. En el cadleculo do deflexiones y vibraciones
bajo cargas de trabajo, en el Bstudio de fenbmenos de fatiga, y
en otros calculos que s5e hagan en régimen elastico, debe
incluirse el efecto del deslizamiento entre la losa y el perfil

de acero.

Vigas ahogadas en concreto.

Puede suponerse que las vigas ahogadas por compieto en
concreto coiado al mismé tiompo que 1a losa estdn interconectadas
con &l por adherencia naturat, de manera que trabajan en
construccién compuesta sin necesidad de conectores de cortantes
para que ©sta suposicibn sea corroecta han de cumplirse las

condiciones siguientes:
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1.- El recubrimiento de concreto en los lados y en la parte
inferior de la viga debe ser, como minimo, de 5 cm.

2.- El borde superior de la viga estd, cuando menos, 4 cm
debajo del borde superior y 5 cm encima del borde inferior de 1la
losa.

3.- El concreto que rodea la viga estd provisto de una malla
u otro acero de refuerzo adecuadc para evitar el desconche.

Al efectuar el andlisis de estructuras que contengan vigas
compuestas deben considerarse las propiedades efectivas de las
secciones en el instante en que se aplica cada incremento de
carga, las gue dependeran de que e! concreto haya o no fraguado
en ese instante. Este aspecto se tendrad en cuenta, eontre otros
casos, al determinar las rigideces relativas de miembros en
estructuras continuas.

Para realizar analisis elssticos de vigas compuestas
continuas no acarteladas os acaeptable suponer que la rigidez de
cada viga es constante en toda su tongitud, calculdndola con el
momento de inercia de la secciotn compuesta transformada
correspondiente a !a regidn de momento positivo.

Cuando se wutiliza analisis plastico, la resistencia de
miembros compuestos en flexidn se determina tomando como base ias
distribuciones de @sfuerzos en secciones completamente

plastificadas dadas en 3.6.2.1.

3.6.2.2 Ancho efectivo.
E!l ancho efectivo de la losa de concreto, medido a cada lado

del eje de la viga, no debe exceder de la menor de las distancias
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sigulentes:

a) Un octavo del claro de ia viga, medido entre centros de
los apoyos.

b) La mitad de la distancia al eje de la viga adyacente.

c) La distancia al borde de la losa.

d) Ocho veces el grueso de la losa.

3.6.2.3 Reststencia de disefo de vigas con conectores da
cortante.

Cuando la losa forma parte del patin comprimido de la
seccidn, 1la resistencia de diseflo en flexidn de 1a Eaccilin
compuesta, FaM., se determina como sigue:

a) Para h/t, < 5,366/ VF,

Fa = 0.85

M. = el momento resistente nominal de la seccibn
compuesta, se determina utilizando 13 distribucidn do esfuerzos
en secciones compuestas completamente plastificadas

b) Para h/t, > 5,366/ VF,

Fa = 0.90

M. = el momento resistente nemina i de la seccion
compugsta, se determina pcr superpesicitn de ssfuoerzos eldsticos,
teniendc on cusnta, on su caso, el efecto desl apuntalamiento
durante la construccidn,

En ambas desigualdades:

h = peralte de! alma ds! perfil de acero
t, = grosor del alma del perfil de acero.
Cuando la losa estd ligada al patin de la viga que trabaja

en tensidn, {a resistencia de disefio en flexidn e la de 1a
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seccidn de acero, determinada de acuerdo con los raquisitos de la
seccidn 3.3, Como una alternativa, esa resistencia puede tomarss
jgual a FyaM., donde Fa = 0.85 y M, se determina con la suposicibn
de que la seccidén compuesta ostd completamente plastificada. Para
que pueda aplicarse este segundo método deben cumplirse las
condiciones siguientes:

a) La seccitn de la viga de acero o5 tipo 1 (inciso 2.3.1)

b) En zona de momento negative la losa de concreto esta
iigada a la viga de acero por medio de conectores de cortante,

c) El acero de refuerzo paralelo a la viga, contenido en el
ancho efsctivo de la losa, satisface los roquisitos de anclale

contenidos en las NTCDCEC.

3.6.2.4 Resistencia de disefo de vigas ahogadas en concreto.

La resistencia de diseflo en flexitn, FuM.., se evaluarad
tomando en cuenta Fo = 0.90 y doterminando M, por superposicibdn
de esfuerzos eldsticos, teniendo en cuenta, en su caso, @l
efocto del apuntalamiento durante la construccién.

Como una alternativa, 13 resistencia en flexidn, FyM,., pusde
determinarse tomando Fa =0.980 y calculando M. con la suposicion
de que la seccién de scwru 6sts complotaments plastificada, sin
considerar ninguna resistencia adicicnal por sl recubrimiento dea

concreto.

3.6.2.5 Resistencia durante la construccitn.
Cuando no se emplea apuntalamiento provisional durante la
construccidn, 1a sBeccibn de acero dobe de tener la resistencia

necesaria para soportar, por s{ sola, todas las cargas aplicadas
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antes de que al concreto adquiera el 75% de su resistencia
especificada, f'..
La resistencia de disefio en flexién de la seccidn de acero

50 determinard de acuerdo con los requisitos de la sec. 3.3.

3.6.3 Resistencia do diseilo en cortante.

La rosistencia de disefio en cortante de 13s vigas compuestas
os 1a del alma do la viga de acero, determinada de acuerdo con
los requisitos de! inciso 3.3.3. Por consiguiente, el aima y las
conexiones de los extremos de la viga de acero deben disellarse

para soportar la reaccibn total.

3.6.4 Flexocompresidn

El diseflo de miembros compuustos flexocomprimidos se efectua
con las ecuaciones 3.4.4, 3.,4.9 y 3.4.11 a 3.4.15, las cuales se
muestran a continuacitn con las modificaciones indicadas en las

mismas NTCDCEW.

3.4.3.1 Revisibn de las seccionas exiremas.
En cada uno do los extremos de 13 columna debe satistacerse

la condiciadn:

(P /FaP, }+00.85M,,,/FalM,,2+(0.60M,,, /Fal,,) & 1.0......0.0,.13.4,4)

3.4.3.2 Revisidn de 13 columna compieta.

Debe de satisfacer la condicién:

(PU/ReIH M g A YoM L, /FaMy ) L L0 it iiiiiienn i er s $3,4,9)

En 13s expresiones anteriores:

P. = fuerza axia! de diselo que obra sobre la columna
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F, = cargs axial nominal que ocasiona ta plastificacién de
la columna, igual al producto del Area de su seccién por el
esfuerzo de fluencia del! material.

Re = resistencia nominal bajo fuerza axial, calculada como
9 indica en 3.6.1.2.

Fa = factor de resistencia; en flexién &0 tomardn Jos

valores dados en 3.6.2.3; en compresidn Fa = 0.85.

A = parlmotro de esbeltez de la columna definido en sl

inciso 3.2.2.1, calculado teniendo en cuenta los incisos 3.6.1.1
y 3.6.1.2,

M, = resistencia nominal en flexidn determinada suponiendo
que la seccidn transversal compuasta esta completamente

plastificada, excepto cuando el primer término de ia ecuacidn
3.4.9, que corresponde a la fuerza axial, s menor que 0.3, la
resistencia nominal en flexién M, se determira por interpolacidn
lineat entre la que corresponde a la plastificacidtn completa do
la seccibn transversal compusesta, <con P,/FaRe = 0.3 y Ia
calcutada de acuerdo con el inciso 3.6.3 para P, = 0.

Mper HM,, son los momentos pladsticos resistentes nominales de
la seccidn, para flexién alrededor de los ejes X vy Y
respectivamente.

Miaer Minyr Mouewy Muoy, s0n 105 momentos de disefio en ol

extremo considerado, que so calculan comc:

Mew = Moo #Ballyy v eevnnneansiornonosrononnnnssad3,8.11)
M e = BiMuetBaMipgicriviororeninenaenenonsnens, (304,12)
En la ecuacibn 3.4,11, M« o5 el momento de diseflo en el
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extremo en consideracidbn de la columpa en estudio, y en la
ecuscidn 3.4.12 es5 uno de los momentos de diseilo que actuan en
los dos extremos, producidos, en ambos casos, por cargas que no
acasionan desplazamientos laterales apreciables en esos extramos.

En la ecuacitn 3.4.11, M,, vs ol momento de disefio en @&l
extremo considerado de la columna en estudio, y en 1a 3.4.12 es
uno de los momentos de diseflo gue actudn on los dos e@xiremos
producidos, en ambos Casos, por cargas que s! ocasionan
desplazamientos lateralos apreciables de esos extremos

E! segundo miembro de la ecuacidn 3.4.12 e calcula en los
dos extremcs, ¥y M'y. €5 al! maycr do !eos dos valcras,

En general, los momentos M,. son producidaos por cargas
verticales y los M,, por fuerzas horizontales, de viento o sismo,
aungque las cargas verticales pueden ocasionar momentos H,,
significativos en estructuras muy asimétricas en geometria o
cCargas.

En marcos que forman parte de @structuras regulares
provistas de contraventeo o murcs de cortante de rigidez adecuada
para que puedan despreciarse los efectos de esbeltez debidos a
desplazamientos taterales de antreptso tinciso 2.2.2b),
desaparece el término ByM,, do las scuaciones 32.4.1! y 3.4.12, ¥
los momentos M,, scn la suma de los producidos por las cargas
verticales y las horizontales.

By, y B; son factores de amptificacidn de los momentos; y 5@

calculan con las ecuacicnaos siguientes:

By = C/ZUL1-(Pu/FaPed) 2 1,00 it iinininnrnnineesat3.6.13)

By = 1/7(1~(3P,/Fa(EP¢))) 2 1.0, 0t innnnnraesaa(3.6,14)
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o, alternativamente,

By =

C es un coeficiente que depende de

momento flexionante;
l.- Miembros flexocomprimidos
o sin contraventeo,

sobre los que

aplicadas en puntos intermedios.

C = 0.64€0.4M, /My, para
curvatura simplo,
C = 0.6-(0.4M, /M;), para

curvatura doble.

1/¢1-(EP 2y /Fn (RHIL))

la ley de

6@ calcula como sigue:

que forman parte

no obran cargas

Ltramos que se

tramos que 5o

Mi y M: son, respectivamente, el menor y al
momentos en los extremos del tramo de barra en
(puede ser la columna completa o parte de ella,

soportados lateralagnte),
1, -

contraventeados

transversales aplicadas en puntos intermedics,

© sin contraventeo,

tomados en valor absoluto.

Miembros flexocomprimidos que forman parte

sobre los que

de que haya o no momentos &@n &us extremos.

variacion

2 L0l (3,415

del

de marces con

transversales

flexionan en
flexionan en
mayor de los

consideracién

entre puntos
de marcos
obran cargas

independientemente

C = 14X{(P,/Py), en donde X = (37 {LEI/M. L)~}

I8 es 13 deflexion méxims y Ma. o] momento entre apoyos.
debidos a las cargas transversales y a los momentos en los
extremos, cuando éstos son diferentes de cero.

En  lugar de calcular € como se acaba de describir, pueden
usarse los valores siguientes: 6i los extremos del miembro estan

restringidos angularmente,
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Pe es 1la carga critica nominal de pandso eldstico y B9
calcula como »*AE/(KL/m)?, en donde L es la longitud no
soportada lateralmente en el plano de la flexidn, r es el radio
de giro correspondiente, y K es el factor de longitud efectiva en
el plano de la flexidn.

En la ecuacidn 3.4.13 se calcula la carga P. con un
coeficiente K que corresponde a columnas cuyos extremos no @
desplazan lateralmente, mientras que en la ecuacidn 3.4.14 6e usa
un coeficiente K determinado teniendo sn cuenta que la columna
forma parte de un marco en el que los desplazamientos laterales
de entrepiso son significativos

IPy es la suma de cargas crlticas de pandeo aldstico wove
todas las columnas del entrepiso en constderacion, en la
direccidn que se esta analizandeo.

TP, es la suma de fuerzas axiales de disedo en todas Ias
columnas de! entrepiso en consideracion,

A« 9s @l desplazamiento horizontai relativo de los niveles
que limitan el entrepisoc, en consideracibn, en la direccidn que
se estd analizando, producidos por I2s fuerzas do® disefo,

¥H es 1a suma de tocdas las fuerzas horizontales de disefo
gque obran encima del onlispiso en consideracién, on la direccion
que se e8sta analizando.

L es la altura de! ontrepiso.

En el caso de requerirse los conectores de cortante &e

colocaran cuando P /FaR, 593 moncr gque 0.3

3.6.5 Conectores de cortante.
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Esta secclon se refiere al diseiio de conectores de cortante
consistentes en segmentos de canal o barras de acero con cabeza
("headed steel studs") soldados al patin de la viga de acero.

Para wutilizar conectores de otros tipos, ve#ase el {nciso
3.6.7.

1. Materialss.

Los conectores de cortante seran canales ds acero A36
laminadas en caliente, o barras de acero con cabeza, cuya
longitud, despuss de su colocacibn, no serd menor de cuatro
dismetros del vastago. Los conectores de cortante deberdn estar
ahogados en losas hechas con un concreto de peso volumétrico no
menor que 1,800 kg/cm?.

2. Fuerza cortante horizontal.

Excopto on o! caso de vigas ahogadas en concreto, gque se
trata en 3.6.2.1, toda la fuerza cortante horizontal que se
desarrolta en la superficie de contacto entre la viga de acsro vy
fa losa de concreto debs ser transmitida por conectores de
cortante. Cuando el concreto trabaja en compresién producida por
flexidn, la fuerza cortante horizontal que debe ser resistida
entre el punto de momento positivo madximo y al punto donde el
momento es nulo se tomard jgual al menor de los valorss
siguientes:

a) 0.85f° A,
b} AJF,
c) €Qa
El ultimo valor es aplicable 3 vigas que trabajen en

construccion compuesta parcial. En 1as expresiones antericres:
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f*. = resistencia nominal del concreto en compresidn,

"

Ae 4rea efectiva de la losa de concrato.

A. = 2rea de la seccién transversal del perfil de acaro

n

F, esfuerzo de fluencia especificado del acero del perfil.

¥Q.= suma de las resistencias nominales do los conectores de
cortante colocados entre los puntos de momento mAximo posjitivo y
de momento nulo.

En vigas continuas compuestas en las que el acero de
refuerzo longitudinal de las zonas de momento negativo trabaja
junto con el perfil de acero, la fuerza cortante horizontal que
debe ser resistida entre los puntos de momento negativo maximo vy
de momento nulo se tomard igual! al menor de los valores:

a) A.F, .
b) Q.

El segundo valor wes aplicable a vigas que trabajan en
construccién compuesta parcial., En las expresiones anterioroes:

A, = 3rea de las barras de refuerzo longitudinal, colocadas
en el ancho efectivo de la losa, que satisfagan los requisitos de
anclaje contenidos en las NTCDCEC,

F,. = esfuerzo de fluencia minima especificado de las barras
de refuerzo jongitudinal.

Q. = suma de las resistencias nominales de los conectores
de cortante colocados antre los puntos de momento maximo negativo
y momento nulo.

3. Resistencia de conectores de barra con cabeza,

La resistencia nominal de un conector de barra con cabeza,

ahogada en una losa maciza de concreto, conforme a 3.6.5 es:



Donde:

A,. = 3rea2 de I3 seccibn transversal del vistago de!l
conector.

f*. = resistencia nominal del concreto en compresidn.

F, = esfuerzo minimo especificado de ruptura en tonsidén dol
acero del conector.

Ec = mbédulo de welasticidad de! «concreto, que puede
csloulerse como se indica en 3,6.1.2,

S5i A,. se toma en cm? y f'., F. y E. en kgscm?, Q. se
obtiene en kilogramos.

4. Resistencis de conectores de cortante on canal.

La resistencia nominal de una canai embebida en una losa

maciza de concreto, utilirada como conectcr de cortante, es:

Qn = 0,308, 40,58, L, Vi* Ec

Donde:
t, = grueso det patin de la cansl.
t, = grueso del alms de l& canal.
L. = tongitud de la canal.

Si las dimenciones de la canal! se toman encm y t*. y Ec an
kg/cm?, Q. se obtiene en kilugramos

La resistencis de s goldadura que une los conectores con el
patin de I3 vigs serd, cuandno mencs, igual a la resistencia del

conectar,



5. Numero de consctoras de cortants.

El nUmero de conectores de cortante que se colocardn entre
la seccidn de momento mdximo, positivo o negativo, y la seccidn
adyacente de momento nulo, sord igual a la fuasrza cortants
horizontal calculada de acuerdo con la subseccién 2 de esta
seccidn dividida entre la resistencia nominal de cada conector,
determinada como se8 indica en la subseccidn 3 o 4 de oasta
seccibn,

6. Colocacitn y espaciamiento do los conectores de cortante.

Los conectores de cortante que se necesitan a cada lado dal
punto de momentc floxionante mdximo, positivo o negativo, pueden
distribuirse wuniformemente entre ese punto y e! punto adyacente
de momento nulo, con la salvedad do que el numero de conectoros
requerido entre cualquior carga concentrada aplicada en esa zona
y el punto mds cercano de momento nulo no s56rd menor que ol
calculade con 1A expresion Mn/Me..., en la que M es el momento
flexionante on el punto ds aplicacidn de la carga concentrada vy
n os el numero de conectores de cortante necesarios entre la
seccidn de momento mixime y la de momento nulo.

Los conectores deben tener, como minimo, 2.5 c¢cm da
recubrimiento lateral de concrete. Excepto en los cascs an gue se
coloquen exactamente sobre el alma de la viga, el didmetro da!
vastago de los conectores de barra con cabeza no excederd de 2.5
veces el grueso del patin al que se suelden.

La separacibn minima centro a centro de lus conuctores da
barra serd ds G didmetros a lo largo del eje longitudinal de ia

viga de apoyo y de 4 dismetros en la direccidn perpendicular a
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ese eje. La separacldn mixima entre centro de conesctores

cortante no excederd de B8 veces el grueso total de la losa.

3.8.8 Casos especiales.
Si 1a construccitn compuesta no cumple alguno de
requisitos de los incisos 3.6.1 a 3.6.5, la resistencia de

conectores de cortante y los deatalles cons tructivos

de
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determinardn por medio de un adecuado programa de @nsayes

aprobado por el Departamento.
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CAPITULDO CUATRO

DIMENSIONARTENTO DE VIGAS
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E! dimensionamiento de los elementos estructurales forma
parte del proceso de disefo, en @ste 5@ determinan l3s
caracteristicas geomdtricas de la estructura, as! miswmo se revisa
que se cumplan los requisitos tanto de resistencla como de
deformaciones , necesarios y parmitidos respoctivamente.

Previo al dimensionamiento estan las etapas de la seleaccidn
de tos materiales a utilizar, as! como la modelacidn de la
estructura, sobre la cua! so realiza el anklisis do |3 misma.
esto es, ol modelo se somate a las cargas de disefioc y se obtiene
la respuesta de la estructura. Una vez obtonidas las resistencias
requeridas por la estructura, se buscar& que las dimensiones de
las secciones do los diforentes elementos de la estructura,
rebasen o por lc menos igualen las resistencias requeridas.

Para ejemplificar e! proceso de dimensionamientao se
disefaran dos vigas, una simplemente apoyada y 13 otra como una
viga continua. Las vigas a diseflar se muestran en la figura 4.1,
la que representa un marco doble do una e¢structura de un solo
nivel.

En el disefio se empleard la construccién compuests total con
consctores de cortante, as! como concreto de 200 kg/cm? de
resistencia especifica a la compresion con peso volumétrico de
2,400 kg/m*. El acero de!l perfil sersd de un osfuerzo de fluencia
minimo de 2,530 kg/ecm?. Por ¢ltimo 8l espesor de la losa de

concreto se propono de 10 cm.

DISERO DE LA VIGA SIMPLEMENTE APOYADA.

La viga simplemente apoyada que se va a diseflar se
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FIG6. 4.1 ESTRUCTURA DI NARCO DOBLE.

encuentra sefalada en ta figura 4.1 como la Vi,
El primer paso serd calcular =! Area tributaris de la

considerando sue la losa trabaja en un solo sentido.
Area tributaria (A,) = (83(3) = 24 m?

Cargas muertas:
1) Pesc propio de la losa.
Muitipiicando el espesor de la losa de concreto por el

volumétrico del mismo.

(0.1)(2,400) = 240 kg/m?
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2) Carga adicional.

El RCDF establece que hay que adicionar a la carga muerta de
la losa de concreto colada en e! lugar, una carga adicional de 20
kg/m? .,

3) Relleno para dar pendiente de dronaje a la azotea,

Por ser losa de techo se hace necesarioc dar una pendiente a
fa parte superior de la misma para el desalojo del agua, a!
espesor promedio de! relleno se considera de 5 cm y serd de un
mortero de cemento y arena, conh peso volumétrico de 2,100 kgsm'
Al peso del relleno resultante habrd que incrementdreele un valor

de 20 kg/m?! de acuerdo como ic establoce el RCDF.

€(0.05)(2,100)420 = 125 kg/m?

4) Impermeabilizante

Para gvitar las fittraciones a través de |a losa se colocars
una capa de impermeabilizante, cuyo peso por unidad de &rea s9
estima an 30 kg/m?

5) Plafones e instalaciones.

Para dar wuna apariencia agradable al techo se instalaran

+alaciones nacaAsarias, ol

piafones, quu & su Yo cu
pesv dei conjunto se estimd en A0 kgsmt.
Carga muerta total = 455 kg/m?
Carga viva en azotea;
La carga viva psra azotea segtn el RCDF, se dube de tomar

como de 100 kg/m?, que es la carga maxima correspondiente a3 wuna

pendiente de drenaje inferior a! S¥%,



Cargs deg disedo por unidad de longitud:

Esta carga de diseio se obtiene multipiicando el 4&rea
tributaria de la viga en cuestidn, por la sumatoria de (ss cargas
vivas y muertas, estes producto deberd ser dividido finalmante
entre la longitud do la viga. A la carga asl obtenida habrd que
agregar el psso propio por unidad de longitud correspondiente al

perfil de acoro a utilizar.

w = (455+100)124)/8 = 1,665 kg/m

En o] cdiculo antorior no 56 gdiriond el peso lineai propio
ds la viga de anero por d<esconocerse su tamans, para tegner una
idea de Ja viga que se necesita se hard ura 3aproximeciin con la
carga antertormente calcutads, muftipllicada por un factor de
carga de 1.4, considerandola odesm&s como uniformemente repartida
como lo indica el RCOF. Ast si moments mdimo para unz viga

simpiemente apoyada con carga uniformemente repartida es:

Moo = wi?/8 = (1.4)11,565)(8)2/8 = 18,543 kg-m

Moduio de secsibn requerido coneiderando a la viga de acero

trabajando sola.

S = Me../F, 3 118,648)01000/32,530 - 727 om?

Racurrisndo a{ manual! de! {MCA, se ve gque se requiers un
perft! designado comc IR 305X52.2 con médulc e seccidtn da 747
em®, para @l diseiic se 9liges otro perfil de menor tamatto puesto
qua @l periil en accidn compuesta con }a losa de concreto aumenta

su capacidad de carga, el perfil elegido es un IR 203X5Y.3 con un
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peso lineal de 59.3 kg/m.
Calculando nuevamente ¢l momento mdximo considerando ahora

tambisén el peso lineal propio de la viga de acaro

w = 1,665459.3 = 1,724.3 kg/nm

Maaw = €(1,4)04,724,3)(872/8 = 18,312 kg-m

E} momento calculado es el momento de disefio, ahora se
debera calcular el momento resistente de la seccidn compussta, Yy
ver si este Ultimo sobrepasa o por lo menos iguala al momento de

disefio.

Ancho efectivo de la seccitin (b,).
Aplicando la seccién 3.6.2.2 de las NTCDCEM, &e obtiens el
ancho efective de la seccibn compuesta
a) (1/e)(8) = 1,00 m
by (1/2)(3) = 1.50 m
c) (3) = 3.00 m
d) (8)(0.1) = 0,80 m
Rige la menor de las dimensiones anteriores, lusgo, e! ancho
afoctivo de la seccibn cuowpiugata oz de O0,A0 m a cada lado del eje
de! perfil de acoro, asl se tendrd un ancho efectivo b, de 1.60
m, y wuna viga de acero designada como IR 203X59.3 cuyas
caracteristicas son las siguientes:
Area (Ay) = 75.9 cm?
Paeraite total (d) = 21 cm
Peralte del alma (h) = 15.8 cm

Espesor del alma (t,) = 0.81 cm
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Calculp.de la resistencla de Ja seccibn compuesta empleando

ta seccibn 3.6.2.3 da ias NTCOCEM.
h/it. = 156.6/0.91 = 17.14
5,366/ VF, = 5,366/ V2,530 = 106.7

Los wvalores anteriores nos indican que B8 cumple ia
desiguaidad h/t, < 5,366/ JF—,—. o gus implica que se debe
utitizar un factor de reduccibn Fa = 0.B5 y si{ momonto resistente
M. de }a seccibn compuesta se deberd determinar conforms a ia
distribucibn de esfuerzos ®n secciones compietamente

plastiticadas.

Localizacién dal sje neutrc,
§i F,A, ¢ f{'.b,t, ce cumpiz, entonces e! eje neutro se
encontrard en ¢! concreto.
£7. = L0.B85)(D,501(200) = 136 kg/cm?
(2,5302(75.5) € (136)¢16C) (10

181,015 £ 217,600

Se cumple, por lo tanto ei E se ancuentra en e} concreto.

Ahora hay que conocer s qus prefundidad se localiza ol E.N. en el

concreto, para asl caonccer ol Atea do trabajo dol mismo.

a = F,AG/f b, = (2,830)(75.5)/(136)(160) = B,.7B cm

La profundidad "a" calculada se mide s partir de la parte

superior de 13 losa de concreto.
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Momente resistente nominal M,.

M, = 0.5dF, A, +f"ca(t,~0.53)b,
M, = (0.5)(21)(2,530)(75.5)+(136)(8.768)(10-(0.52(8,78))(160)
M. = 3,077,463.7 kg-cm

Multiplicando e! momento resistente nominal por el factor de

reducciobn,

M.Fn = (3,077,463.7)(0.85) = 2,615,844.2 kg-cm

= 26,158 kg-m > 19,312 kg-m

Este es ol momento resistente final que resultd ser mayor al
momento de disefo, por lo que la viga es satisfactoria en cuanto
a resistencia ss refiere.

Por ta diferencia que existe entre los momentos de disefio ¥y
el roesistents, s6 podrls hacer und nueva aproxaimacién utilizando
otra wvigas menor (lo que correrta o] E.N. un poce m&s hacila
arriba), pero antes de hacer una nueva aproximacidn habra de
revisarse lo correspondinte a las defiexiones.

Los c&lzulos anteriores y los siguientes ostdn basados an la

teorla descrita en ol capitulo dos de este trabajo.

Revisitn do las deflexionas,
Primeramente se calcuiard la deflexibn permitida por el
RCDF, con la oxpiesibn que do el mismo RCDF en ia Qque L

representa la longitud del claro, todo en centimetros,

Deflexitn permitida = (L/240)¢0,5 = (800/240)+0.5 = 3.8 cm
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FPars el csiculo de la deflexitn maxima de la viga se
recurre al método de 1a seccidn transformada, apoysndose en la
ecuacidn 2.9 y ta figura 2.6, 59 obtieng e| momento de inercia

transformado 1,.

6,077 cm*

n

2,039,000 kg/cm?

Ec = 10,000 V{’'. = 10,000 V200 = 141,421 kg/cm?

n = E,/E. = 2,039,000/141,421 = 14,42
w = 1,724.,3 kg/m = 17.24 kg/cm
¥ = dtt,-a = 21+10-8.78 = 22.22 cm
To = (160/¢35(14,462))(21+10-22.22)%+6,077
+475,5) (Z22,22-(0,5) (2113
be = 18,951 cm*
Sustituyendo los wvalores antericres en la ecuacion de la

deflexidn ma&xima para una viga simplements spoyada y con carga

uniformemante repartida, tonemos:

Swit (51017, 24120800
Deflexidn max = ~---~-- B = 2.38 cm
3BAEL L, €304)02,039,000)(18,951)
La doflexidbn mixima refultd ser un poco menor que i3

deflexibn permitida por el RCDF, pero es suficiente pare 86T
aceptable por 1o que la vigas elegida cumple con el requisito de
la detlexidn,

Sblo resta calculesr el nlmere de conectores de cortante

necesario para que se produzca I3 accibn compuesta totsi,

Fuerza cortante horizontal,
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Esta fuerza se caliculard de acuerdo con lo establecido en la

s9ccidn 3.6,5 de las NTCDCEM,
Vo = 0.85f"Ac = (0.85)(2001(0.B80)(160)(B,78) = 191,053 kg
Vo = AJF, = (75.5)(2,530) = 191.015 kg

Rige ol menor de los valores anteriores, por lo tanto 1la
fuerza cortante horizontal que debe ser resistida entre 8l punto
de momento positivo mdximo y el punto en donde ®l momento es nulo

es de 191,015 kg.

Resistencia del conector de cortante.
El conector a utilizar serd una barra redonda con cabeza, su

resistencia 50 determina con 1a seccidn 3.6.5 de las NTCDCEM,
Qn = 0.5A¢c VI Ec € AscFy

Ave = 2.83 cm?, 8rea transversal correspondients 3 un pernc
de 19 mm de didmetro por 50 mm, con cabsza.

F. = 4,080 kg/cm?, esfuerzo de tensidn minimo del conector
de cortante de acero A36.

E. = 141,421 kg/cm?, modulo do elasticidad del concreto,
Q. = (0.5)(2.83) vi{2005(C.C01(1A1, 4217 = 6,731 kg
AscF, = (2.83)(4,080) = 11,546 kg
Q. ¢ AscF. CORRECTO.

Numero de conectores de cortante.

El ntmero requerido de conectores de cortante s8¢ obtiene
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dividiendo 1a fuerza cortante horizontal entre la resistencia de!

conector de cortante.

Va/Qa = 191,015/6,731 = 28.3

Este ntmero se cerrara en 23 conectores, 4que son 105 que EO
requieren a cada lado de! momento méximo, con lo que el numero
total de conectores a lo largo de toda la viga es del doble que
el calculado, esto es 56 conectores.

Una wubicacitn adecuada de los conectores es colocarlos en
dos hileras, wuna a cada lado del eje de la viga y separarios
informemente entro s1i, tomando en cuenta esto la separacidn entre

conactores es:

(8001 (56/2) = 2B.5 cm

DISERO DE LA VIGA CONTINUA.
La viga continua a disefiar es la indicada en ta figura 4.1

como ta V2.

Area tributaria (A,) = (16)(3) =48 m?

Cargas vivas y musrias:
Estas cargas son las mismas que las calculadas para la

viga simplemente apoyada, asi:

Carga muerta = 455 kg/m?

Carga viva = 100 kg/m?
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Carga de disefio por unidad de longitud: <

w = (455+100)(48)/16 = 1,665 kg/m

La carga de diseflo calculada no congidera e! peso propio de
la viga, ni el factor de carga, y al jgual que la viga
simplemente apoyada el valor ntmerico es el mismo. Este resultado
s@ pudo preveer 5in nacesidad de realizar el céiculo, puestd que
para cargas vivas y muertas iguales y para anchos de &rea
tributaria iguales, la carga por unidad de longitud no varla.

Pars primera prueba se utiliza la misma viga utilizada en el
caso anterior, o0 sea una [R 203X59.3.

Carga de disefio lineal considerando e! peso propio de la

viga y el factor de carga

w o= (1,665+59,3)01.4) = 2,414 kg/m

La viga continua tiene tres apoyos y 50lo so pueden utilizar
dos ecuaciones de la estatica para resoiveria, por lo tanto as
una viga hiperestadtica de primer orden. Para resolverla se

recurra al mbtode de diztribucidn do acsonics o adlodo de CROSS

a {Momento de desequilibrio
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E! momento de desequilibrio es igual a cero y por lo tanto
no  hay momento por distribuir, tuego los momentos finales son
iguaies a los momentos de empotramiento, finalmente se cilculan

tas reacciones finales y se elabora e! diagrama de momentos,

debido a los momentos finales

T 2,414 Tj 2,414 T

debido a las cargas aplicadas

& 3w T
b 9,656 P 9, 656

reacciones tinales
ATE
i

24, 140

I [ ﬂ!*‘(—):.-'

§9,312

ANALISIS DE LA SECCION DE MOMENTQ MAXIMO POSITiVO,

Cemz  c!

¢5 &1 mismo que se utiliz4d en 8l

disedfc de la vigs simpiemente apuya se tiene ya ! momento
3 P

resistente de la seccidn compuesta trabsjando en flexibn positiva
que resultd ser de 26,1598 kg-m. Comparando este valor con el
valor del momonts floxicnante wdsime  positivo de la viga
continua, que es de 10,863 kg-m, se puede concluir rapidamente

que 13 seccién propuesta es Mmas que suficiente,
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ANALISIS DE LA SECCION DE MOMENTO MAXIMD NEGATIVO.

En este caso en donds la flexidn es negativa el concreto que
trabaja en tensibn no es considerado para sl cdlculo de la
resistencia, pero se permite tomar la contribucidn del acero de
refuerzo paralelo al eje de la viga, que se aloja en el ancho
aefectivo de la losa de concreto.

La figura 4.2 muestra la seccidn an momento negativo quoe 5@

considerard para los calculos.

Acero de refuerzo longitudinal

#4 a cada 20 cm.

7.5 cn
21 cn
eje neutro o
L e v——

FIG. 4.2 SECCION EN FLEXIOH REGATIUA

Area de cada varilla = 1.27 cm?
Numero de variilas = 160/20 = B varillas
Area total de las varillas (A.) = (83(1.27) = 10.16 cm?

Localizacion del eje neutro.

Ay (10.16)(28.51+(75.5)(10.5)
VoE - m memeeeoes -- -~ = 12.63 cm
IA (10.16)+175.5)
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Momento resistente.
El momento resistente se obtendrd con la ecuacibn 2.17 con

las modificaciones pertinentes a este caso.
Ma = 2F, betye(y, ~0. 5t )¢F, tu(y, =t 371 +F, Ag (0.5d-y, ) +A.F, , ¥»

Caracteristicas del perfil IR 203X59.3 de acuerdo a la

formula 2.17 y la figura 2.10.

be = 20.5 cm
Le = 1,42 cm
t. = 0.91 cm
d = 21.0 cm

Ay = 75.5 cm?

Fy. = esfuerzo de fluencia minimo especificado de las barras

de refuerzo longitudinal = 4,200 kg/cm?
¥, = d-¥ = 21-12.63 =8.37 cm
Y, = 7.5+y, = 7.548.37 =15.87 cm
Sustituyendo valores:
Ma = (2)(2,5303(20.5)¢1.42)(8.37-¢0.57(1.42))+(2,530)(0.812X
X(8.37-1.42)2+(2,5303(75.5)((0.5)(21)-8.37)+(10.18)X
X14,200)(15.87) = 2,323,565.4 kg-cm

Multiplicando por el factor de reduccién:

0.85M, = (0.B5)(2,323,565.4) = 1,875,030.6 kg-cm
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Ma = 19,750 kg-m

E! momento resistente de la seccidn resultd ser mayor que el
momenito negativo de diseio de 19,312 kg-m, de lo que se concluye

que en cuanto a resistencia se refiere la viga es adecuada.

Revisitn de las deflexiones.

La deflexibn permitida por el RCDF es igual en este caso,
para la viga continua que para ia viga simplemente apoyada y que
es de 3.8 cm. Solo resta calcular la deflexién real de la viga
continua, para esto 05 necesario conocer ol momento de inercia
respecto al eje neutro de la seccibdn de momento negativo, la que
50 ilustra en 1a figura 4.2, Se hace uso del teorema de los eje

paralelos.
e = ZU1+A4, )
1 = 6,077+(75,5)(2.13)? = 6,419.5 cm* (perfil de acero)
I = 0+110.16)(15.87)* = 2,558.8 cm* (acero de refuerzn)

El momento de inercia de la seccitn de momento negativo es
la suma de los dos valores anteriores, danczipande i; a  este
momento de inercia e |, al momento de inercia transformado de la

seccidn de momentn positivo que ya s® conoce, se tisne:
fy = 18,951 cm* (flexidn positiva, seccidn transformads)
{z = 8,978 cm* (flexidn negativa)

Para la localizacibn y posteriormente la estimacidn de |3

deflexidn mdxima, se utiliza ol mbtodo de la viga conjugada, ol
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que consiste, en términos generales an cargar una viga hipotatica
segun las condiciones de apoyo, con el diagrama de momentos de la
viga real, por UGltimo esta viga hipotéticas s¢ rosueive como
cualquier otra, l!as caracterlsticas do ests viga hipotética con

respecto a la viga real son:

cortante de la viga hipotdtica = pendisnto de la viga real

momento de la viga hipotética = deflexidn de la viga real

Para resolver el problema que se tiene de Jos diferentes
momentos de inercia a lo largo de 1a viga, se8 divide 8l diagrama
de momentos flexionantes entre su respectivo momento de inarcia
mujtiplicando el resultado por cien, esto Ultimo con la finalidad

de obtener homogeneidad entre las dimensiones.

$7.32 1,
/R
{3 . ;3 noe WEE lf' P !

1

! Ly
Il/

215.10
Diagrama de monento flexionante entre
los distintos momentaos de inercia
(190M/1,)

Viga conjugada
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Es con este nuevo diagrama de momentos flexionantes que se

carga la viga hipotdtica o conjugada, cuyo apoyo central se

convierte en una articulacien.

Las reacciones se obtienen de 1a csumatoria de fuerzas

verticales dividiendo el resultado entre dos (por simetrial, a

s5uU vez las fuerzas verticales son iguales a las Areas

correspondigntes que por comodidad se han designado como Ac y Aa.

Reacclones:

Ay = (2bh/3) = (2)(3)(57.32)(100)/(3) = 11,464 cm?

Az = (bh/3) = (2)(215.10)(100)/(3) = 14,340 cm?

Re = Re = (4A,-2A;)/2 = B,588 kg.

La deflexidn madxima ocurre on donde el cortante conjugado @s

igual a cero, esto os, en donde la pendiente es horizontal.

El punto en donde ocurre ostc se hizd por aproximaciones

sucesivas, presentando a continuacidn solamente la itima

aproximacién.

Para x = 2.355 y = 54.6718

(2]
n

8,583

u

34.6718
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El valor de la carga C es aproximadamente igual a 1la
reaccidn R., por lo que la sumatoria de cortante a la distancia
%¥=2.35%5 m, es muy cercana a cero.

La deflexibn real se obtiene tomando momentos con raspecto a
e5te punto de las fuerzas a la izguierda del mismo, todo esto
claro estd, sobre las cargas de la viga conjugada.

Distancia del centroide de la semiparsbola al punto de

cortante conjugado nulo:

Xean = (3/8)x = (J/8)(L35.5) = 88,31 cm

Tomando momentos de las fuerzas con respecto al mancionado
punto y dividiendo el resultado entre el mdcdulo de elasticidad

del acero se obtiene la deflexitn mdxima.

Deflexion max = ((B,5B88)(235.5)-(B,SA2(88,311)/2,039,000

La deflexidn permitids resuit® sor mayor que la doflexidn
maxima rea}, por ln qus se cumplo con 2] requisito de deformacidn
Para terminar con el disefo de la wviga, sotlo  resta
determinar el ntimero de conectores de cortante necesarios en

cada tramo para que se produzca la accibn compuesta total.

Succidn de momento positive

La fuerza cortante e¢s la misma anteriormente calculada para
la viga simplemente apoyada, utilizando el mismo tipo de conector
58 tiene gue el nlmero de conectores a cada lado dal momento

mAdximo positivo y de momento nuio es de 28, siendo el total del
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doble, esto es 56 conectores.

La colocacion de estos se hace en
forma similar, ubicandolos en dos hiloras una a cada lado del eje
de la viga, luego !a separacidn entre conectores es igual 3 1a
longitud del tramo de momento positivo entre el numero de
conectores mNecesarios para que se produzca la accidn compuesta
total.

(800)/(56/2) = 21.4 cm
Seccidn de momento negativo.
La fuerza cortante horizontal on estos casos, 8 igual al

producto del! area de

en 8l ancho efective de la

especificado F,..

ias barras de refuerzo A.,
losa por su

Con ruspecto al

que se sncuentran

esfuerzo de fluencia

cdlculo de la resistencia del

conector de cortante y su distribucion no existe difencia.

Fuerza cortante horizontal.

\0

= AF,. =

(10,161 (4,200) =

42,672 kg

Numero de conectores de cortante.

Ffactuando
entre
tiene:

Vo /Qn =

Cerrando a 7 conectores, el
seccidn do momento negativo es de
Por titimo

forma que las anteriores es:

{4001/ (14/72)
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13 resistencia del conector que ya ha sido

(42,872)/(6,731) =

la distancia @antre conactores colocadas de

ta divisidn correspondiente de la fuerzs cortante

calculada, se

6.3

total de ellos a lo largo de la
14.

igual

= 57.1 ¢cm



CAPITULO CINCO

DIMENSIONAHIENTG DE SISTEMAS DE PISO
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En este capitulo se trata el tema de sistemas de piso
formados a base de laminas de acero acanaladas y concreto
soportados o0 no por vigas de acero. La situacitn de los pisos
compuestos os parecida a la ds las vigas compuestas.

Los relieves de la ldmina acerada funcionan como consctores
de cortante, ademds de que existe adherencia natural entre la
lamina y el concreto proporcicnando resistencia al cortants tanto
horizontal como vertical, impidiendo de esta forma que el
concreto y 1a lamina acanalada se deslicen uno con respecto a la
otra o que se separen verticaimente entre s!.

Ventaja de los sistemas de piso compuestos, es la que
permite que la propia lamina acanalada de acero funcione como
cimbra y que una vezx fraguado el concreto se incorpore al
sistema, as! mismo sus canales pueden ser utilizados de diversas
formas, como lo son para la instalacidn del cabieado sléctrico y
telefbnico, aire acondicionado e inclusive para la iluminacidn

La l3mina de acero 56 fabrica con diversas configuaciones en
sus canales, algunas de las cuales se muestran en la figura 5.2,

Los canales de la lsmina pueden Far paralelos o
perpandiculares a& las vigas de acero que soporten al piso
compuesto, en cuyo caso s necesario colocar conectores de
cortante soldados 3 los perfiles de acero. Estas situaciones se
presentsn grdficaments en las riguras 5.1a y 5.1b.

Los sistemas de piso compuestos, permiten flexibilidad en su
construccidn y en la utilizacidn de 1os sspacios, tienen asdemds
diversas capacidades de carga, desde los pisos ligeros en donde

el concreto se refuerza con una malla de alambre o con otros

80



== ——
| SR — | — A—
.
a) canales b) canales
perpendiculares pacvalelos

F1G. 5.1 ORIENTACION DE LOS CANALES,

medios que resistan 1os esfuerzos debidos a las contracclones,
hasta las secciones fuertemente reforzadas con varillas
corrugadas de acero.

Las lAminas acanaladas cen ganaral son galvsnizadas para que
sean mas resistentes 3 la sccidn del medio ambiente, pudiéndose
marcar, ranurar, cortar, pintar y empaquetar para su posterior
colocacidén an la obra.

Los pisos compuestos se diseran de manera que el concrato

trabaje a compresidn y of

a tensi1dn. 5o puede utilizar el
método de analisis de ta saccibn transtormeda descrito en

capltulo anterinr, anzadidéndose sbdlo algu consideraciones

adicionales.

Las placas comprim:idas de 1os sistomas de Pis0 Compuestos
estsdn en contacto divecte con el concreto y muy cerca del eje
neutro por lo que! en general noc existe e! problema del pandeo.

El diseto de estos sistemas do piso compuestos se puede

hacer siguiendo las espectficaciones del! American Institute of



Steel Construcclon (AISC) Lond and Reslatance Factor Design
(LRFD) Especification for Structural Steel Buildings

A continuacibn e reproducen las especificaciones
mencionadas y aunque se hace referencia a las NTCDCEM del RCDF
en vez de las mismas espacificacionss es perfectamente vadlido
debido a que, en lo que concierne a construccidtn compuesta, ambas
reglamentacionss coinciden, excepto en que las NTCDCEM no abarcan

lo que a pisos compuestos se refiera.

1. Miembros compusstos.

1.3.5 Losas de concreto con cimbra de acero acanalada.

a) Generalidades.

La resistencia de disefdo on flexidn FalM. de la seccidn
compuesta coneistente en losas de concreto con cimbra de laminas
de acero acanaladas conectada a vigas de acero puede determinarse
con {a porcidn aplicable de 1a seccibn 3.8.2,.3 de las NTCDCEM con
las modificaciones siguientes:

Esta seccibn es aplicable para cimbras con nervaduras de
altura nominal h, no mayor de 76 mm.

Et  ancho promodic de ia nervadura de concreto w, no  serd
manor de 50 mm, pero para el calcuio 58 t2mard un valor no mayor
que el ancho real de la nervadurs en la parte alta de la cimbra.
Véase la seccibn 1.3.5c para indicaciones adicionales.

La losa de concreto s unirh o la viga de acero por medio de
conectores de cortante soldados, no mayoraes de 20 mm de dliametro.
Los pernos conectores de cortante pueden estar soidados

directamente al miembro o a través de 13 ldmina de acero
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acanatada. Los conectores de cortante despub

s da su  instalacidn
deberdn sobresalir cuands menos 40 mm por arriha da la parte alta
de 1a ismina 4o acsro acanaloda.

E) espesor do ia lasa, arriba de la parte alta de 13 lamina

de scero acanslisda, no serd menor de £0 mm.

bilaminas de acero scanaisdas con nervaduras orientadas
perpendicularmente a la viga de acero.

El concreto situado por debajo de 13 parte alta de la lamina
de scere acanalada no se tomard en cuents al  determinar las
propiedades de la seccibn ni =l ~alculo de A..

La separacidn

de cortante a lo lsrgo de 1a
longitud da la viga poriante no deberd exceder de 800 mm,
La fuerza cortante horizontal permisiltile del conector, seré

el estipulade en ls =zaccitn 2

L5 de las  NTCLDCEM, aultiplicado

per el siguis

ES/N- Y we Zhe ) ECHs /D0 -1 1,0

En donde:
h. = altura nominal de 1’3 nervadura en mm,
Hs = tcngitud en mm, d2t pernc CORECIOr una vez soldado. En

Ilns  wcalcuios &s5te no cxcedsrd sl vajor (h,+700, aun cusndo la

longitud real sea mayor.

N, * ntmero de pernos cconectades sobre una vigs  =2n una
netvadure,  ho  exvedei & I oen dlos  cdicwius,  aun  cusndy  a
cantidad real sea mayor.

W, = ancho promedic en mm de 13 nervadurs de crnncretoe  {ver

seccibn 1,.3.%as,



Para evitar el desprendimiento, la cimbra de acero sera
anclada a todass las vigas de acero disshadas en seccibn
compuesta a Una separacidn no mayor de 400 mm. Tal anclaje &=
puede proporcionar mediante conectores de cortante, o© con una
combinacidn de ellos con puntos de soldadura, wu otros medics

espacificados por el diseilador.

c) Laminas de acero acanasladas con nervaduras orientadas
paralelamente 3 la viga de acero.
El concreto en las nervaduras de la lamina de acero

acanalada se tomars en cuenta al detors

P
seccibn y en el cilculo de A, de la smccibn 3.6.% de las
NTCUCEM,

Las laminas de acerc acanaladas scbre vigas portantes podrén
cortarse 3 lo largo do 13 nervadura y separarse para aumentar el
volumen do concreto en countacto von @l patln de la vigs de scero,

Cuando la cimbra de acero tenga una altura nominal de 40 mm
v mds, el ancho promedio de la nervadura w, ., quv  lleva los
conectores, no serd menor de £0 mm psra un perno conector. Cuando
haya m&3 de una fila transversal ds pernos, se aumsntard 81 ancho

promedio de Ia nervsdura en cuatro didmstros

fila adicional do poernos.

La fuerza cortante horfizontal permisible por perno conector
deberd ser 8l valor estipulado en ia seccidn 3.6.% da las
NICDCEM, excepto cuando la relacién w./sh., sea menor gus 1.5, la
fuerza permisible se multiplicars por gl factor de reduccidn
siguiente:

Q.€tw, /h. Y (tHe/h, 2-1.0) « 1,0
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En donde; h. y H. son los detinidos en la seccidn 1,3.5b vy
W, R} ancho promedio en mm de la nervadura de concreto (ver
seccidn 1.3.53),
La figura 5.2 muestra la nomenclatura empleada en 106
sistemas de piso compuestos.
En lo que resta del presente caplitulo y a manera de ejemplos
sa calculan las resistencias de sacciones de plsos mixtos,

formados a base de concreto y l&mina corrugada de acero.

S cn onin.

FIG 5.2 NOHENCLATURA EMPLENDA,
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Ejemplo 1.

Determinar el momento resistente nominal de la seccidn
s8 muestra en la figura 5.3,

utilizande el
resistencia ultima,

criterio de

Congiderar a la secceion trabajando en

zona
de momento positivo y sin acero de refuerzo en tensidn,
b
1 ] a
L 1
. L2C='ba
eje neutro -
s - - Pot,~-8.5a
- e . P +~045hp
h, g “ T, ’ —~
= T=F,n
4
FIG. 5.3 PISO MIXTO DEL EJEMPLO UNO.
SOLUCION.
lgualando las fuerzas de tensién y compresibn y
poster{ormente

despejando "a©

se obtlene
bloque equivalente de esfuerzos a partir del borde superior de
fosa.

la profundidad del

la

tcba = F,A.
De donde:

az F, A/t b

El monento nominal mAximo resistente de la seccidn se
obtiene tomando momentos estAticos con respacto a

Ia parte alta
da la

tédmina de acero acanalada.

My = 0.5h, F,Aatf cbalt,~0.52)
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E!l “momento resistents obtenios os para cudiguier ancho. de

in de gue o1 e2pRLOT

saceidn b, psro dabe de cumplirss la cond

5R3 mencr © igual &l valer de ty, westi o

Fyha Lt tyb

En caso de que no se cumpla 1a condicidn anterinr =a daba ot
realiczar otra serie de cdiculss similsres, econsiderando ahora que
sl eje neuirn o alcja en laz nervaduras da la lamina de  acero,

Las hipétesiz de! analizis sen )

Ejemplo 2.

Realizar lo mismo que #n 2i ejemplo ung, perc consideranda
que on ©Gste cas0 13 seccibn ze encuentra en zena de flexidn
negativa y que se e hd colccado a ia seccidn acaro ds  refuerso

en tensibn, Figwrs £.4,

A MERTO ot il miul on i,



SOLUCION.

Las fuerzas de compresién y tensibn son:

T = F,. A
Ce = f ebtty-a)
Cz = £ cm(0,5he) (wy +wy)

C: = Fy,Aa

En las erpresicnus anteriores:

F,r = esfuerzc minimo gsrecificade do 133 barras da refusrzo
fongitudinal,

A, = &res de laz barras de refuerzo longitudinal,

m * ntmero de nervaduras de concreto a lo largo del ancho

de la saccitn.

Para la leccalizacion del sje neutre 35 igusian iss tuerzas

de compreEidn con la de tensidn y ze obtiens

a = te-(T-Cy-Cy/f cb)

Por Ultimo el momentoc resistents de ls zeccidbn se obtiene
tomando momentos con respecto a la parte alta de la nervadura de

15 lamina de acero.

Mo = Ci0.8(ty-astCry+C50,5h, +T{ta-a")

y = centrcide del ‘tropecio que forms la nervadura de

concrete ¥y que se obtienc como h, (lw, +we s/ (Wi iwg ),

a' = protundided & la que se do refuerzo

Ioapitudinagi.



Al igual que en el ejemplo wuno, aqul tambidn hay que

comprobar que "a" sea menor o igual a ts.

Por lo general los fabricantes de Ilaminas de acero
acanaladas proporcionan tablas con tas propiedades y
gspecificaciones de las laminas que pormiten simplificar vy

facititar los calculos.
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CAPITULO SEIS

DIHENS IONARIERTO DE COLUNNMAS
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Cuando una carga tlende a acortar un elemento se puede
decir que s® encuentra sujeto a compresidn, Este es @l caso de
las columnas que son en sl componentes crlticas de una
estructura, ya que su falla es de mayores consecuencias nefastas
que por ejemplo ia de una viga.

La posiclon doi miembro no determina la diferencia entre los
diversos componentes de una estructura, sino el tipo de esfuerzos
8 que se encuentra somstido, as! pueden existir columnas
inclinadas o totalmente horizontales siempre y cuando ia
compresion rija su comportamianto.

La columna ideal es aquella que se encuentra sometida a
cargas axiales cuya resultante coincide con su eje longitudinal
centroidal, perc ean ia realidad existen factores que ocasionan
axcéntridades en |los cargas, como lo son (os desplomes o las
imperfecciones en la construccibn, aun las cargas muertas y vivas
suelen s8r <ausa do excéniricidad tal y como ocurre en  las
columnas perimetrales en dondo et centro de gravedad de las
cargas se ubtica en el lado interior de las mismas.

St la flexidn estd presente on una columna 66 acostumbra
nombraris viga-columna, si sblo existe compresibn axial entonces
se habla de columnas cargadas axialmente (columna ideal).

Para abordar el probioma de las columnas., que es lo que
pretende el presente capitule considérese un miembro sujoto a
carga de tensibdn, en Pste <©aso ei miembro siemproe &8 mantendra
recte hasta el momento de la falla. Situacien diferente se
presents en ol caso de miembros comprimidos y pueden ocurrir tres

cosas:



a) Ruptura por falla del material; esto sucede sO0lo en
miembros cortos, en donde e! material de la columna puede
desarrollar la totalidad de su capacidad de carga, hasta llegar a
la falla.

b) Pandeo lateral del miembro; mientras que la resistencia
de un miembro sujeto a temsibn es indepondiente de la longitud
del welemento, en columnas largas la falla es directamaente
proporcionatl a la rigidez flexionante del mismbro El (]
inversamente proporcional a su longitud (lo que se demostrars mis
adelante). Se tiene que entre wis largo et e! elemento menor es
la resistencia al pandeo lateral. Si una columna larga es
sometida a wuna carga progresiva P, sucede que se presenta el
pandeo lateral en aealla antes de que ta fuerza P sea Jo
suficientemente grande para provocar la ruptura del material por
aplastamiento, a este fonbmeno s le conoce como pandec lateral

c¢) Pandeo local; supbngase una seccidn tubular de acerc cuya

longitud o6 tal que se prosenta el pandeo lateral antes que 13

fractura del material, y se tiene como meta aumentar Jla
resistencia a dicho pandeo cun la @isma Aacero. Para
esto 58 os5td forzado a aumentar ei mcaontc do inercia | de la

seccidn, colocando ol material lo mds alejado posible del eje
centroidal del tubo, disminuyendoc para esto al espesor de pared.
Ante esta nueva situacidn la resistencia a3l pandec lateral
aumentard, pero s5i el grosor 65 domasiado delgado lo qua 58 vence
es la pared del tubo, apareciendo de esta forma antes que el
pandeo lateral el fendmeno del pandeo local.

Las columnas mixtas que se tratan en este capltulo carecen

92



del problema de pandeo local por la misma forma da su
construccibn, luego, sb6lo se tratardn las fallas de resistencia vy
pandeo lateral! que de aqu! en adelante simplemente se denominars

pandao.

Ecuacidn basica de columnas.

En el afio 1757 un matemdtico suizo de nombre Leonardo Euler
pudo darse cuenta de que el problema de la columna no se limitaba
solamente a la determinacidn de resistencia, sino que wexistla,
aunade a ella, wuna situacidn do inestabilidad de la pieza a la
que se le conoce como pandeo, Con esto en mente se avoch a
solucionar el problema que culminé con 13 scuacién que lleva su

nombre y que matemadticamente se expresa como:
Pe. = RTEI/L?

La foérmula gobierna 1a relacidn de lta carga de pandec
critica P.., de una columna cargada axial o idealmente, su
deducccibdn se trats a continuacioén.

En la figura 6.1 se tiene 13 representacidn de una cOIana
ideal con extremos articulados, de longitud L y sometida a wuna
carga concéntrica Pe,. Suponiendo qus el plano XY es de simetrla
1a columna se flexionard en @se mismo plano, de acuerdo a esto y
a la nomenclatura empleada, el momento flexionante en una seccién

cualquiera es Pe,y.

Sustituyendo el momento flexionante en 1a ecuacidn

diferencial de 1a eldstica se obtiene:
d?y/dx? = M/El1 = -P.,.y/El
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FIG. 6.1 MIEMBRO DOMLEHIEMNTL ARTICULADO,

De aqu!l y haciendo &* = P.,y/El una constante:
(d2y/dx?)s+t2y = Q
La solucidn de la ecuacidn diferencial es:
Y = C, Sen Lx + C; Cos &x

Para valuar las constantes C, y C;, se aplican las

condiciones de frontera y(0) = 0, y(L) = Q,
Para y(0) = 0; 0=C, Sen 0 + C; Cas O C: = O
Para yikL) - O O = €, Sen &L

As! se jlega a la ecvacitn C, Sen &L = 0, restando soclamente

encontrar los valores que la satisfagan y que son:
a) C, = 0 (corrosponde & ia solucidn trivial)
b) &L = VP(./El L = n@
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Del segundo y tercar miembros de la relacién b) y despejando

Pers 58 llaga a:

Per = WIn?EL/L? n=1, 2, 3,...0...

Aqul interesa sl valor de P que corrssponde 8 la menor

carga de pandeo, esto ocurre cuando n = i, asl:

Pery = WZEL/L

En la formula anterior a P.., que 85 13 carga minima con la

que se {nicia @! pandeo se le conoce con el nombre de carga

critica de Euler P.,. Una observacidn importante es que en ella
no participa 1a resistencia del material, con lo que se afirma
que la resistencia al pandeo es independiente de ia composicidn

de la columna. Para obtener reaimente la carga minima de pandeo
el momento de inercia | a considerar en l10s calculos debe de ser

el minimo en relacién al plano considerado.

Modos superiores de pandeo.

La figura 6.2 sedala los diversos modos de pandeo que
ocurren para n > 1, slempre y cuando n sea un ndmeroc entero, an
este caso, para n = 1 se le llama "caso fundamental de pandeo”
por ser 4sts 3 partir de! cual se¢ puede obtensr una tnica férmula
para diferentes condiciones de apoyo de los extremos de wuna
columna,

Al igual que se analizb la columna con extremos articulados.
59 pueden realizar calculos similares para otros miembros
comprimidos con diterentes condiciones de apoyo en los extremos,

lo que darla como resultado las expresiones siguientes:
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FIG. 6.2 HODOS SUPERIORES DE PANDED.

Per = R2Ej/4lL?*, para una columna empotrada en su base y

libre en su extremo superior, fig., 6.3a.

Per = 2.05 WEI/L?, para una columna empotrada en un extremo

y articuladaa en el otro, fig., 6.3b.

Pe, = &4 WPEI/L?, para una columna empctrads en ambos aextremos
fig. 6.3c.

Las fbrmulas anteriores tienen una cierta semejanza con la
expresibn  pars el caso de la columna doblemente articulada, la
cual se pueds modificar para ser aplicada a todos los casos de
columnas con diferentes condiciones de apoyo, si1empre y cuando

que en vez de utilizar la longitud real se utilice ta longltud
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FIG. 6.3 CONDICIUNES DF APOYOS DIYERENTUS.

etectiva, que nc es mbs que la distancia que existe entre los
puntos de inflex!ltn de la 2urva eldstics o laz articulacionss,
ejemplos de longitud etectivs se muestran an ta figura 6.3 como
RL.

Ls nuyevn expresidn genersiizads de iz Torga crltics para
celumnas con carga axial y varias condiciones i1dealizadas en  los

extremos es:

En 13 que KL es l!a longitud etectiva de columna y K el

factor de longitud eftectiva que se encuentra tabulado para
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Simbologia de 13 condiatn <‘,7 Rotacion tvre Trastrcion impedida
de los extiemos 53 | Roucidnimpedds  Toasiacion bre
T | Rowcionibre  Trasuacion boee

F1G. 6.4 FACTORES DE LONGITUD EFECTIVA.

diforentes condiciones de apoyo en la figura 6.4, en ella misma

se da la demds informacidn pertinente.

Limitaciones de la formula de Euler.

La deduccidn de la f8rmula de Euwler se hizbd con base en la
consideracidn de que ia columna 5@ encuentra axial e ideaimente
cargada y que sus articulaciones son igualmente ideales, ademas

de que sblo o5 vilida por debajo del limite do propercisnalidad
pandeo es eldstico. Si 8! pandeo

del material, esto s, cuando el

se da con esfuerzos por encima del llmite de proporcionalidad
recibe e! nombre de pandec inelastico,

La expresidn para 81 esfuerzo critico se obtiene fdcilmaonte
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sustituyendo el vator de la carga critica en ia fdrmula del

esfuerzo axial, ast:

Ter = Pe /A = RTEL/A(KL)?

Por definiciOn:

1 = Ar?
Sustituyendo el valgr do | en la ecuacidbn del esfuerzo
critice:
Te. = RPE/UKL/r)?

En la ecuacidn a (KL/r) se le llamd relacidn do esbeltez vy
r es el radio de giro de la seccidn,

Para tener una idea o35 clars de 13 formula de Euler, se

grafica la relacio6n del esfuarzo do compresidn cor‘\!ra ta relacidn
de wosbeltez obtenida despejandoia de 1a formula de Euler. La
grafica en cusstidn 50 muostra on la figura .5 en la que s@
hacon las siguientes observaciones:

Tramo ABT; recibe el nombre de curva dv Cuiei ¥y ©5 la
reprosentacion grafica de 13 ecuscidn de! mismo nombre.

Tramo BC; este es el rango en donde es5 valids la ecuacidn de
Euwler, el wvalor minimo de kKL/r correspondiente al punto B se
obtiens iguslando el estuerzo del ilmile de proporcicnalidad con
e! esfuerzo critico de Euler y aespejando KLir.

Tramo DEF; si 1a relacién de esbesltez w5 muy baja, el

colapsoc ocurre por falla o fluencia del material, en este caso se

habla de columnas corias. La recta DEF ropresenta e! llmite de
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¥ T
cortas largas

medianas KLsr

FIG. 6.5 GRAFICA ESFUERZO-RELACION DE ESBELTEZ.

resistoncia en e! cusal no es ya aplicable ta férmula de Euler
pugsto que antes del pandeo se llega al esfuerzo correspondiente
al limite de proporcionalidad.

Tramo EB; estd caracterizado por tener relacibn de esbeltez
intermedia demasiada pequeda para que rija 1la estabiiidad
elastica y demasiada grande para que gobierne 1a resistencia. A
las columnas Que se sncuentran en esta situvacibn sv les denomina
columnas medianas y su pandeo es ineldstico.

Trama DEBC; sobre esta llnea se puede disefar cualquier tipo

de columna sin importar su longitud.

Longitud efectiva de columna en esiructuras reales

Los valores para @) factor de longitud efectiva K que se
obtienen con la figura 6.4, o5tdn sujotos a condiciones ideales
de apoyo, sin embargo, en la realidad es muy dificit definir

tales condiciones encontrandose por lo ganera! situaciones que
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vartan desde e! empotramiento hasta la arliculacidn, De esta
manera en marcos contraventeados el valor de K tiene valores
entre 0.5 y 1.0 y en las columnas de marcos no contraventeados el
valor de K excede siempre 1.0.

Existe otra aiternativa para la determinacién del valor de K
que se obtiene a partir del nomograma de Jackson y Morelans el
que eos funcidn de los valores de I/L do las trabes adyacentes o
vigas que se suponen rigidamente unidas a la columna en estudio.

Para el empleo del nomograma, primerc se debe definir si se
trata de marcos contraventeusdos o no. E! contraventeo se puede
lograr por medio de muros de cortante o con adecuadas diagonales.

Los sublindices A y B

e Jackson y Horelans que

s8 muestra en la figura 6.6 corresponden a los nodos en los
extremos deo Ja columna sn estudia, G e obtisns con ja expresidn:
G oz (31 LT, Ly

El nunmerador es la sumatoria de las rigirdeces relativas de
las columnas que concurren on  la junta y el denominador

correspcnde & la suma de las rigidec

trabes u otros
elementos no columnas que concurren a 13 misma junta, los
elementos invoiucrados deben de encontrarse en ¢! mismo planc en
que se estudie el pandeo de la columna.

En el cilculo de G, A O zon respectivamente ol momento
de inercia y la longitud de las coiumnas on cuestidn, nmientras
que 1, ¥y L, son el momento de inercia y la longitud de las vigas
U otros elementos que resirinjan, Los valores de 1, y |, se

consideran con respecto al eje perpendicular al plano de pandeo.

101



G X .G " . [3 '
- - - .
500Y 1.0 500 » "= 2003 C

. " 100.0 - 1004 1000}~
10.0 ’- 1o} 500 ] 0 ook
503 50f~ b
20 . bt 300 504~ 300
10 1 10 200 -1 504~ 200|-

] r
204 20}~ .

- 1004 104 100
30 90l-
“T' 2o ag I
1.0 1.0f- 7.0 - 10t
a9+ asf- 60 60~
a8 r o8- 50-{ sol-
a7+ arf- 0 -
a6 o7 asj- 20-] 204 wol-
05~ as)- R I
b i 30+ a0}~
a4 as- |
03~ aa- 20+ 20}
F -
Q6 4 i Lsﬁ
az-| ) azi-

B o 1.0-~1 1o
01- Gl ] }-

0~ os-- o 0 - 10 ot
a ]
Desplazamienta lateralimpedido Despbramento tesal peemitida

FIG. 6.6 NOMOGRAMA DE JACKSON Y MDRELANS

Para el wuso adecuade del nomograma se hacen las dos
siguientes recomendaciones:

1.- Para una <oiumna con la base conectada 3 una zapata o a
cimentacidn con articulacibn sin friccidn, G es tedricaments
infinita, pero para fines practicos 5o le debe tomar coms 1G.

2.- Si la base de la columna estd rigidamente unida a la
cimentacibn con disailc aprupiade, ol valor de G se aprexims a O,

sin embargo debe do consider&rsele como 1.0,



Columnas sometidas a esfuerzos combinados.

Hasta @aqul sblo se han tratado las columnas cargadas
axialmente, en donde sblo existen esfuerzos de compresidn, pero
en situaciones roales las columnas se ven sometidas tanto a
esfuerzos axiales como de womentos provocados por Cargas
excéntricas, por la accibdn de marco continuo, asl como cargss
laterales debidas a3 sismos y viento. En genaral las columnas
deben scoportar cargas laterales y/o transmitir momentos entre sus
axtremos, lo que las lleva a la situacidn de encontrarse sujetas
a esfuerzos combinados.

Para el estudio de las vigas-columnas se wutilizan ias
expresiones dol esfuerzo axial y la de flexidn, integrandolas a

una sola, que queda como:

Esf = (P/A)Y+(My/D)

La superposicidn de esfuerzos que s¢ emplea en sl cdlculo da
esfuerzos combinados s valida solo para deformsciones pequeitss
de los miembros. El disefo de los miembros compuestos

flexocomprimidos se tratan en la seccibn 3.6.4 de las NTCDCEMN.

Ejemplo.

Determinar la carga permisible para la saccidn tubular
cuadrada catalegsda como OR 152X4.8 rellena de concreto, que
forma una columna de & motros de alturs y que tiene un factor de
longitud efectiva de 0.85. El acero es A36 y el concreto tiene

una resistoncia especificads a la compresibn de 250 kg/cm?,
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SOLUCiON:
Recurriendc 8l manual del 1McA sa obtienen

caracterlsticas de 1a seccidn dal acero.

As = 27.95 cm?

r = 5.90 cm

Realizando los calculos necesarios para 1a aplicacisdn de

fbrmulas do la seccidn 3.6.1.2 de las NTCDCEM.

Av = A. = 27.5% m?
Ae = (15.24-(2)(0.a8))7 = 203.92 cm?
E. = 10.000 V250 = 158,114 kg/cm?

Fay = 2,53040+00.65) (0. B0 1250 (205.32/27.55)

Es = 2,040,00040, 40153, 114)1205,32/27,5%)

(KL/r) = (0.8511400°/5%,99 = 56,76

AKL/r), = VR2§* (2, 9C8,13075/73,766. 31 = 114,32

las

Se cumple la desigualdad (KL/r) & (KL/rde, entonces sa debe

de utilizar la ecuacidn 3,.2.3 de las NTCDCEN,

Re = (27,551(3,788,31) (0,85 (1- (56,7612 /(2) (114, 3217 3)
= 77,777,886 Ky

= 77.778 *on

Por lo que la columna e¢s cspaz de reeistir una cargs

77.778 toneladas.
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CAPITULO SIETE

DIMENSIONAMIENTO DE CONEXIONES

10%



Para unir los diferentes miembros que conforman una
estructura se hace necesaria la utilizacién de 1as conexiones
las cuales transfieren de miembro a miembro los diferentes
elementos mecanicos que en ellos se producen, a causa de las
fuerzas internas y externas que obran dentro y sobre la
estructura,

Una conexién se compone por uniones y conectores, las
uniones pueden ser placas, Aangulos, atiesadores o ménsulas,
mientras que los conectores se dividen en soldaduras, remaches y
tornillos.

Dependiendo de la rigidez que proporcionen las conexiones,
las estructuras se clasifican en los tipos siguientes:

Estructuras de tipo uno.

Se les nombra como marcos rigidos o marcos centinuos, la
caracteristica de ostas sstructuras es que sus angulos iniciales
permanecen iguales ante la deformacidn de la westructura, ademds
de 4que son capaces de transmitir la totaiidad de los alementos
mecadnicos que on olla se producen, de miembro a miembro.

Estructuras de tipo dos.

En estas estructuras pus conexiones permiten rotaciones

relativas, o que 1mpiica que BUS &nguics iniciales si vartan al
deformarse 1a estructura. En cuantc 3 la transmisidbn de los
elementos mecdnicos, los momentos 5@ transmiten sola en una

fraccidbn de los mismos, mientras que las fuerzas normales vy
cortantes se transmiteén on su totalidad,
La clasificacidn anterior 8s 1a que se monejs en las NTCDCEM

del RCDF.
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Existe wuna tercera clasificacitn la quse se 1®# conoce como
marcos semirrigidos, Qque se ubica entro lss dos anteriores. La
diferencia wentre una y otra clasificacitn, os solamente 1ia
fraccidn del momento que se transmite entre miembrus de ia

estructura.

CONEX[ONES SOLDADAS.

El proceso da socldadura consiste sn la unidn de placas
metdlicas llovdndolas por medioc de! calentamiento hasta un estado
de fluidez, logrando as! Que 3¢ unan y3 sga CHn o0 sin adicion de
otro material fundido.

La wutilizacién de 13 soidadura hs tenido siempre dos
inconvenientes, uno as su inferior resistencia a la fatiga en
comparacibn a tos tornitios o a los remaches, por ei otro lado el
asegurar una soldadura de buena catidad {mplica un control
estricto y costoso., A pesar de lo antorior no hay que dejar de
observar gque ta soldadurs ha zido Ampleada gn  construccidn de
barcos y avionas corn buen éxite,

En ta asctualidad es reconocide que la resistencia a Ja
fatiga de las scldaduras os sCio un poco manor que la de  los
remaches ¢ torrniilos, asimismo la inspeccidn de las sulidaduras so
ha hecho un probliema menor gracias o in c3pacitacibn qus se da  a
fos soldadores, y a las téonicas avencadas gue hoy en dla existen
en relacibn & lss soldsdursés. For lo anterior ta scoldadura es
anors permitids on una inbtinidsd de trabajos estructurafes,

En cuvanto a las ventajas de la soldadura se pusde mancionar
que 95 mds econbmica que 103 Gtlros silstemas dev conexiones, puasto

que elimina el uso de placas de unidn de remachss y torniilos,

107



trayendo consigc ahorros tanto en materiales como en mano de
obra, y3 que un solo soldador puede suplir hasta cuatro
remachadores, todo e@sto sin contar aln con la disminucidén de peso

en la estructura que se logra con la eliminacibn de las piezss

de unidn,
Por lo que se refiere al campo de aplicacidn, la soldadura
tiene superioridad indiscutible. Tomese por ejemplio 13 unién da

elementus de acerc curvos, como lo son 1os tanques de flotacion
empleados en |a construccidn de tumbraras, ¥ que s1n ta
utilizacitn de !a seldadura seria imposible lograr 13 unibn y la
impermeabilizacibdbn que se requiere.

Otras ventajas del empleo de la soldadura son que por media
de ella, se obtienen estructuras mds rigidas y que son realmente

continuas ya que las juntas soldadas son tan fuertes o mas que sl

motal bsse., Por Ultimo cabe hacar mencidn que es més facil
realizar modificaciones o corraggir errores, en una estructura
soldada que en una remachada o atorniliada

Referente a los tipos de soldadura, se emplean dos clases de
ella gue son, tas soldaduras con gas y 1a de arco eldstrico, La
primera no os muy utilizada como soldadura estrucluial, paro of
para cortar las piezas de lamina de acero por medio de un scplote
que quoma una maezcla de oxigeno con otro gas combustible,
generalmente acetileno, 8 la soldadura as! formsda 5o lo nombra
oxi-acetilénica,

La soldadura de arco ei&ctrico 85 la de mayor uso en 8%
uniones de las estructurss, su nombre proviene debido a que en

ella se forma un arco eléctrico entro las partes a soldar y @l
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electrodo sostenido por @l soldador. EIl arco es una chispa
continua provocada por un circuito eléctrico de voltaje
relativamente alto, lo que ocasiona {3 fusitn del electrodo en
forma de gotitas quo son forzadas por e! arco a Incrustarse en el
material fundido de tas piezas a wunir, formidndose asl la
soldadura. La penetracidn de la soldadura puede controlarse con
precisidn por medio de la corriente adecuada. Come las gotas
fundidas del! electrodo son realmente impulsadas hacia las partes
a unir (debido a que la cosriente circula del electrodo hacia las
piscas), 13 soldadura eléctrica puede seor wutilizada con
satisfaccidn en trabajos sobre cabeza.

Existen varios diferentes tipos de electrodos de los cualaes
dependen las propiedades de la soldadura como lo son ia
resistencia, la ductilidad y Ia resistencia a la corrositn. La
eleccibn del electrudo dependes des los materiales a unir, de la
cantidad de soldadura a depositar y de la posicitn del trabajo

entre otros factores,

Ciasificacion de las soldaduras.
La clasificacion se hace en base al tipo de soldadura,

posicidn de la misma y al tipo de junta 3 unir, y son.

3) Soldadura de filete.

La soldadura de filete es utilizada para unir ya sea placa
con placa o placa con miembro, que se encuentrén en uh mismo
plano pero traslapados, o que esidn en posicidn sobresaliente
conocida también como junta te. Las soldaduras se muestran en la

figura 7.1a y 7.1b.
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b)Soldaduras de penetracidn.

Por medio de la soldadura de penetraci6tn o a tope se unen
placas colocadas y alineadas en un solo plano, pero sin traslape.
Puede ser de penetracidn completa o de penetracibn parcial, en
este tipo de soldadura es necesario realizar biseles en los
bordes de las placas a soldar para i(a posterior colocacidn de la

soldadura, que se musstra en ta figura 7.ic.

¢) Soldaduras de tapén.

Se préctica en placas traslapadas realizando en una de
alfas un agujero circular, cuyo fondo lo constituye la otra
placa. La soldadura se coloca junto en el hoyo pr&cticado hasta
ser l!lenado por completo. Ejempio de esta soldadura se muestra en

ta figura 7.1d.

d) Soidadura de ranura.
Este tipo de soldadura es similar a }la do tapédn, con la
saivedad de 9gque en vez de practicarse un hoyo se practica wuna

ranura y se muestra en {a misma figura 7.1c

Soldaduras de filote.

Por medio de pruebas so ha podido demvstrar qua  las
soldaduras de filete presentan mayor resistancia 3 fuerzas de
tensidn o de compresidn quo a cortante, es por esto fgue los
ssfuerzos que se enmarcan en los diversos reglamentos para las
soldaduras de filete correspondon a esiuerios do corte, siendo
conveniente colocartas de tal forma que no se encuentren sujetas
a combinaciones de corte y tensidn o corte y compresibn, sino

solo a estuerzos de corte.
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a} filete traslavado b) filete én te
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penetracion conpleta penetracion parcial
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FIG. 7.1 CLAGSIFICALIUN DE LAY% SOLDADURAS,

La restslencia de jas soldaduras e conctidera como la cargn
P entre el &res tebdrica de la gargenta de 1s soldadura, ta
consideracibn anterior se hace sin tomar en cuenta si la Carga
aplicada P es paratela al cordbn de la soldadurs (soldadura
longitudinal® ¢ parpendicutar 3!l misme (scldaduyra  transversall,
En la realidad l0s tiletes transversales son un tercio mis
resistentes que los iongitudinales, pero como se dijo en parrafo
anterior esta situacidn no es considerada en ia mayer parts de

las especificaciones por razones do simplicidad de calculos.
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El area de 1a soldadura de filete es igusl a 1a garganta
tedrica por la longitud total de la soldadura. Al llevar la
soldadura de filete 3 1a falla esta cede on angulos
aproximadamente de 45° a través de la gargents, 95 por esto  que
fa garganta tedbrica para un filete de lados ifualus practicado en
piezas que formen un a&ngulo recto es igusal a 0.707 vecss el lado
de 13 soldadura.

En Ja figura 7.2 se muestran |as partes que componen a una
soldadura de filete de cara convexa, fados iguales y que astd

practicada en piezas que forman un angulc do “0°

cara de la soldadura

i .
~ } N Qarygante toorica
lado C(tamanod | . —"

N
C1anaiol 1

F1lG 7.2 SOLDADURA OC FILLTC DE €APOS TGURLE

La forma convexa de la cara de 15 scldaaura es preteribie a
las formas céncava o plana, 1a caus3a de@ esto as qus un  fllete
cbncavo se contrae en su superficiae ocasinnands teusidn 10 que B8
traduce en agrietamiento de i3 soldaaura, pos ei contrairlo st el
filete es de «cara convexa se produce compresidn evitando el
mencionade aprietamiento, por 10 que concierne a una cara plana
no es facil de iograrse @n la pr&ctica, aungqus Asta no  presente

el inconveniente de un: cara cbneava.



Soldaduras de penetracitn.

Para piezas sometidas a tensidn o compresién axial, la
resistencia de la soldadura es igual a 1a carga aplicada dividida
antre el area neta de la soldadura.

Cuando el material a unir es relativamente delgado no es
necesario practicar el biselado de las piezas, conforme ol
materia! es mas grueso se va requiriendo ta utilizacidn deo la
soldadura de penetracibn parcial o en V hasta llegar a la de
penetracidn completa o en doble V.

La soldadura que sobresale do la superficie de las piezas
conectadas {(refuerzo de soldadura), proporciona resistoncia extra
lo cual es deseablae, ademds do que al soldador le @5 mds comodo
realizar wuna soldadura un poco mAs gruess que la requerida, to
antericr o6 bueno siempro y cuando las cargas aplicadas sean de
naturaleza relativamente estdticas. Si por el contraric la
congxibn va a estar sometida 3 cargas repetidas o vibraciones
entoncos los esfuerzos parecen concentrarse en ol rafuerzo
ocasionando una falla mds rapida. Para aevitar este problems es
préctica comlun proporcionar el refuerzo y luego enrazarlo con la
suparticie del a@ateri=l unido.

Quizas la desventalia mds significativa de las soldaduras a
tope sea la preparacidn previa al ensamblaje en 13 obra, y aunque
desde el punto de vista de resistencia, impacte, cargas repetidas
y de la cantidad de material! de aporte las soldadurss de
penetracidn son preferidas o las de filete, en la prictica las
soldaduras de penetracibn son poco utilizadas salvo pequeilos

trabajos o cuando las piezas resullan ser un poco mds largas gque
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lo necesario.

Soldaduras de ranura y de tapdn,

Este tipo de soldadura puede wutilizarso cuando on una
soldadura de filete traslapada noc puede alcanzarse Iia longitud
requerida, es entonces cuando 6@ obtiene la resistencia adicional
necesaria por medio de 13 soldadura de tapdbn y ranura, Tambidn
puede 58T utilizada wpara fijar cubraplacas en miembros
compuestos, as! como evitar ! pandeo en pirozas conectadas.

El &rea sfectiva de las soldaduras de tapdn o de ranura para
fines de c8lculo, es ol dres do la seccibn transversal nominal
del tapbn o la ranurs, medida en el planc de la superficie do
falla.

Cuando los tapones o ranuras se hagan on materia) grueso no
mayor de 16 mm, deber&n relianarse por complato con matal de
soidadura. Si el grueso del material es mayor de 16 @m se
rellenardn cuando menos hasta la mitad, perc el ospasor del metal
de soldadurs no serd nunca menor de 15 mm.

Por Ultime se hace notar que oste tipo de scoldadurs es poco

uysual 8n el trabajo estrucrturai.

COHEX1ONES COMN REMACHES.

En tiempos pasados los remaches fueron con mucho el método
mayormente aceptade para realizar ias conexiones, pero en la
actualidad bhan sido desplaaados poco a poco por las conexiones
atorniiladas y por la soldadura

En 13 fabricacion de los remaches es comfinmente utilizado o}

acero do grado =suave que no se vuelve frdgil durante el



calentamiento y colocacidn da los mismos. El remache usual tiene
una cabeza redonda en uno de sus @xtremos y son colocados en
agujeros de didmetro un poco mayor que el del propio remache, una
vez ubicados se procede a formarle una segunda cabeza en el
extremo opuesto a base de golpe de martillo o con pistola
remachadora del! tipo neumatico.

Para su utilizacion los remaches son calentados hasta una
temperatura deo aproximadamente 982 °*C (1,800 °F), debiendo ser
colocados antes de quo se enfrien demasiado pubs asto podria
ocasionar que 5o rompieran sus cabezas durante este proceso. De
igual manera habrd de cercionarse si quedaron debidamente
apretados, de no ser asi, serd necesario remover el remache Yy
colocar otro nuevo.

Durante el enfriamiento e! vastago dol remache s& contrae
provocando gque se desarrollen esfuerzos de tensidn en &1, estos
esfuerzos pueden variar practicamente desde cero hasta el punto
de fluencia dal acero, siendo de caracter impradecible. Es por
@sta incertidumbre que en los cadlculos no s5e considera la fuerza
de spriete que se produce antre la unidn de los materiales.

son cominmente

Como se menciond anterivimehis 133
de cabeza redonda , pero existen otrcs dos tipos de remache que
son los de cabeza plana y los de cabeza embutida enrasada que s@
utilizan ‘segtn jos reguerimientos de la westructura. Estos

remaches y las partes que lcs cemponen se muestran en ia figura
7.3,
Los remaches cde cabeza ombutida no tienen la capacidad de

desarrollar su resistencia total, por elio en el disefo sblo se



cabeza [ 7] cabeza cabeza
cabeza redonda plana enbutida
{ |
t
N .
. ./'
vastago
F1G. 2.3 TIPOS DE RCHACHES
considera el 50% de su resistencia real, El remache de cabeza
plana debe preferirse al embutido, pero si se requiere de una

superficie plana no queda o%ra soviucitn qua o} remacho embutido
aunque &ste s93 2335 costoso y de menor resistencia, por 1o que su
uso debe limitarse a casos absolutamente necesarios.

Al aplicarse 1a fuerza P y por no ser suficiente 13 fuerza
de friccitn entre Jas placas, ocurre que B8 presenta al
deslizamiento entre ellas 1o que ocasiona los dos tipos de
esfuerzos que so explican a continuacidtn e ilustran en ta figura
7.4,

Esfuerzo de aplastamiento; este ssfuerzo se produce entre el

8rea ds contacto del remache con la placa. Su valor 5@ obtiaene
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FIG. 7.4 ESFUERZOS DE APLASTAMIENTO ¥ CORTE.

como la fuerza P dividida entre el &rea total de aptastamiento
que a su vez es igual al producto del didmetro de! remache por el
espesor de 1a placa. Esto Gitimo no es todo verdad, puesto que la
obtencién de! Area verdadera en contacto no es facil de
detaerminar y para simplificar los cilculos 59 le considera como
un &rea rectanguiar igual al diadmetro de! remache por el 95pesoT
de ta placa.

Esfuerzo de corte; se presonta sdlo en el vastago del
remache y puede sor simple o doble segin el ntmero y la
dispogsicion de 1as placas conectadas. Se obtiene simplemente
di{vidiendo la fuerza P entre el Area del vdstago cuando se trata

de cortante simple, en el caso de cortante doble e! esfuerzo es
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1a mitad del cartante simple.

CONEXIONES CON TORNILLOS.

La ereccidn do westructuras con conexiones atornilladas
ademds de ser mds radpida roquirre de parsonal menos calificado
que cuando se trabaja a base de soldadura o de remachado, 1o que
implica wuna ventaja econbmica a favor de las conexiones con
tornillos.

Los tornillos se fabrican de acero con diferentes contenidos
de carbbn. Los de bajo carbin son los mds baratos y los de menor
resistencia, hecho por el cual su aplicacién se ve limitada a
estructuras sujetas a cargas estdticas o a miembros secundarios.

Los tornillos de alta resistencia o al medio carbbn supera
varias veces la resistencia de los de bajo carben y son muy
populares en 13 construccibn de acero, siondo utilizados tanto on
edificios como on puentus

8i comparamcs los remaches <c¢on los tornillos de alta
resistencia vemos que se necesita un ntmero manor de  los
58guNdos para lograr la misma resistencia, ademas de que son mds
resistentes 3 13 fatiga. En c3s0 de quo swa hoccfarie remover una
o varias piezas de la estructura, los tornilies son mas
fscilmento removidos que un remache o seldadura, hacho que
muestra el porque dei desus0o en que han caldo los remachsgs

Al spretar los tornillos surge una fuerza de friccidn entre
las placas en contacto (juntas de friccidn), gque dentro dal rango
de los esfuerzos permisibles impide que se presente el

deslizamiento con lo que en realidad en este tipo de juntas, los
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tornillos no se ven sometidos ni a cortante ni a aplastamiento.

La resistencia verdadera de las Jjuntas de friccién es
precisamente 1 valor de la friccién entre las piezas, pero para
facilitar los calculos se realizan de manera simitar a las juntas
remachadas, con la salvedad qua hay que considerar la rosca del
tornillo, esto es, el &rea se determina con el didmetro miximo en
1a porcibn con rosca,

La instalacibn de tornilios de alta resistencia se hace en
base a la tensidn en ef vdstago qus debos sor aproximadamente del
70% de la resistencia Ultima a la tensidn del mismo, Ppara lo que
§08 puede recurrir al método de la vuelta de tuerca consistente an
apretar a tope la tuerca y a partir de ahl hacer girar la tuerca
lo espacificado para lograr la tonsién requerida, otro
procedimiento es apretar la tusrca con llaves calibradas.
Recientemente se ideb un tercer método consistente en un
indicador directo de la tensitn en &l vastago.

Una caracterlstica do gran valor de los tornillos de alta
resistencia s que no se aflojan aun después de millones da
ciclos de carga y descarga, lo que no ocurre con !os tornillos
ordinarios. Al igual que los remaches, los tornillos pueden estar

sujetos a cortante simple o doble.

Elgccidn ds la conexidn a utilizar,

Resumiendo, s tienen cuatro opcicnes para realizar las
uniones, que son; soldadura, remaches, tornillos ordinarios y
tornillos de alta resistencia.

Para seleccionar la conexitn odptima entran en juego

criterios scontmicos, de disponibilidad de mano de obra, del tipo
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de cargas en }a estructura, equipos disponibles etc. Se mencionan
enseguida alpgunos hechos que en un momento dado pueden ayudar a
la toma deo decisiédn sobre la conexidn mds cenvenisente

Los tornillos ordinarios suelen ser el medio mis sconbmica
de uniones cuando se trata de estructurss peguaeilas y sometidas a
cargas estatlicas o para su utilizacidén en mienbros secundarios en
estructuras mayores.

Los tornitlos de alta resistoncia si bian necesita de obra
de mano menos calificada que }a requerids en la sgidadura y al
remachado, su valor comsrcial es mds bibn alio.

5i se trats de una estructura la cual por algln motivo
deber& de retirarse posteriormunte, entonces l3 soldadura y sl
remachado son los menos indicades para reatidar {as conexiones.

Cuando sg trata de soportar cargaes ropetidas se debard de
descartar 3 los tornilles ordinarigs, puts tiongn tendencia a
atiojarss.

Por su parte la soldadura requiere de menor acero, lo que se
traduce on una coperxidn mss ligera, ademsés dn quae son mAS
gethticas contando con un maynr canpsd dé splieacicnes, tambidn si
59 desean conexiones rigidss y coNtinuss <In rRRistencia a3
momentos, la soldadura serd quixds la mads 1udicads,

La soldadura elaborada o&n talier es mnuy sattstactoria,
mientras que fa realizada en campe se ve un poco obstaculizada
por la inspeccibn a qua ve ve stmetida.

En el ensambiado en obra los remaches «stén perdiendo
rapidamente popularidad.

Definitivamente un estugio a fondo de las conaxiones
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llevarta a escribir un tratado completo sobre el tema, lo que no
88 posible en un solo caplitulo como el presante, Para
complementar lo visto sobre conexiones se presentan algunos
ejemplos con comentarios adicionales, sin dar por hecho que se ha

agotado todo lo concerniente al tema.

Ejemplo 1.
Calcular la resistencia maxima de 1a pieza soldada mostrada
en la figura 7.5 con las caracteristicas siguientes; placas de

acoro A38 de 1 X 20 cm, soldadura hecha con slectrodo E70.

FIG. 7.3 PLACAS SOLDADAS DEL EJEMPLO UNO.

SOLUCION:
Capacidad de las placas.
Se calcula de acuerdo a las {ormulas 3.1.1 vy 3.1.2 do las

Hormas Tecnicas Complementarias para Diseflo y Construccidon ds

Estructuras Métalicas (NTCDCEM), de! RCDF, siendo el menor de los
valores siguicntes:
0.80F, A, = (0.80)(2,5300(1)(20) = 45,540 kg
0.75F,A, = (0.75)(4,1000(1)(20) = 61,500 kg
En las formulas anteriores F,, A, Fus ¥y As 8On
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respectivamente, esfuerze minimo de fluencia, 4rea total
transversal, esfuerzo mlnimo de ruptura en tensién y a&rsa nata

efectiva dal acero ds las placas.

Capacidad de la soldadura.

Para oste calculc 69 utiliza sl tamafo mdximo de soldadura
que ©std reglamentado como s9 indica en 5.2.8 de las NTCDCEM vy
que dice:

El tamaflo mdximo do las soldaduras de filete colocadas a o
Ilsargo de los bordes de placas o porfiles os:

a) En los bordes de mater{al de grueso menor de 6.3 mm, el
gruesc del material,

b) En los bordes dal material de gruesc 1gusi o mayor que

6.3 mm, el gruesoc del materist menos 1.5 mm, excepto cuanda 68

indique en Jos dibujos ds sricacion que le  soldadura  doberd
depositarse tomando las mecaidas nacesarias para obtener un tamafio

igual a! gruesc del material.

Tamatio de sclidadura (w)

Considerando lo indicade ai principio del inciso b

w o= 1D-1.58 = A, % mm = .8% cn

Longitud de soldadura (L),
La longitud es igual al sncho de la placa por el ntmero de

cordones que en Bste CAsC son dos.

L = (20)(2) = 40 cm



Tamano de garganta ().
La soldadura se realiza de ilados iguales y por estar las
caras de las placas formando un angulo de 90°, el tamaflo de la

garganta es 0.707 veces ol tamafo de la soldadura.

t = 0.707w = (0.707)(0.85) = 0.6 em

Area de la garganta (a).
lgual al! tamaflo de la garganta por 13 longitud de 1la

soldadura.

a = th = (0.6)(40) = 24 cm?

El cdlculo de la resistencia de 13 soldadura se¢ hace con

referencia a3 la seccibn 5.2.5 de las NTGDCEH.

FaF,a = (0.75)(0.6)(4,000(24) = 43,200 kg

Fx y F.. son respeclivanto el focator de resistancia y 1la
resistencia nominal de! metal base del electrodo.

Resumiendo, la placa tiens una capacicad de 45,540 kg y la
soldadura aplicada de 43,200 kg, de donde se concluye que tla
capacidad del conjunto es de 43,200 kg por ser ol menor de los
valores obtenidos.

Para conciuir el ejemplo se hace ls observacidn sobre ai
traslape de las placas y que debe de ser no menor que cinco
veces el gruesoc ds 13 mds delgada de la partes que s5® astén

uniende, con wun minimo de 2.5 cm.



Ejempio 2.

Diseflar la soldadura de filete que sea capaz de soportar la
fuerzas de tensibn de 45 toneladas, que 38 encuentra aplicada a la
placa de acero que se une a otra mayor y que se ilustran en ta
figura 7.6. Emplear soldadura formada con welactrodo E70 vy
considerar que 13 placa sobre la cual se colocard 1la soldadura
tiene un espesor de un centlmetro y ancho suficiento para

rasistir la carga a la que se encuentra sometida.

2 cn ?’n gy

19 cn
1

FIG 7.6 PLACAS UKIDAS OTL CJOIWCLO DOS,

SOLUCION.

Disedlo de ia soldadura.

La soldadura debe ser capa:z de resistir Is fuerza axial de
45 ton, que a su vez es 10 capacidad requerida por la misma. Se
utiliza el tamafio miximo w de soldadura gque para un @BPESOr de
placa de wun centimetro es de 0.B6% cm (ver @jemplo wuno). La

scldadura se ejecuta de lados iguales.

Area requerida de soldadura (a).

a = cap., requerida / esf. de disefo
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Esf. de disefic = (0.75)(0.6)(4,000) = 1,800 kg/cm?

Cap. requerida = 45,000 kg.

Sustituyendo los valores y operando:

a = 45,000/1,800 = 25 cm

Por otro lado tenemos que:

a = 0.707wL

Sustituyendo valores, vy despejando la longitud L que es la

longitud requerida obtensmos:

L = 25/(0.707)(0.85) = 41.6 cm

La longitud requerids de soldadura se cierra en 42 cm y se

coloca de acuerdo a lo estipulado en ia seccitn 5.2.8f de las

NTCDCEM que dice; "siempro que sea factible, les cordones de
soldadura de filote que llegan a un extromo de la pieza doben
rematarse dando vuelta a la esquinas, en forma continua, en una

longitud no menor que dos veces el tamaio del filete, con wun
minimo de un centtimetro”, E! doble de! tamafio de la soldadura en
consideracidn es de 1.7 centlmetros, luegc los remates se hacen
en dos centlmstros. Las longitudes y su colocacidn se muestran en

la misma figura 7.6,

Ejemplo 3.
Calcutar I3 soldadura necesaria para soportar la fuerzs de

tensidbn que forma un &ngulo de 30° con respecto a la horizontal,



que resiste el miembro formado compuesto por dos Aanguios da
102X76X13 mm que se sncusntra consctado como e muestra en la

figura 7,7, Utilizar aceroc A35 vy slecstrodas E70.

2L 102X76X13 P

soldadura de /
longitud t,
‘

soldadura de
longitud L

FIG. 7.7 CONEXION CON ANGULGS DEL EJEMPLO TRES.

SOLUCIGON.

De Ja figura se observa que el centroide del Angulo

esthticamente cargado no coinciulila con el centreide de las

soldaduras an <aso de qun estas luesen de la misma longitud, es

por esto que se hace necesario el balancear las soldaduras para

que ambos centroides coincidan.

El manejo de ostas soldesduraz se puede realizar comodamente

por medio de sencillas f&rmulas, pero @n este caso se utilizas la

teorla en que se bassn dichas formulas,



La determinacion de las fusrzas es eencilla y 38 hace

tomando momentos estdticos resp3acto a los cordones de soldaduras,

uno a ta vez.
area de un anguio = 20.986 com
esf. de diseflo para el acero = (0.90)(2,530) = 2,227 kg/cm

capacidad de los Angulos = (2)(20.88)(2,277) = 85,452 kg

Tomando momentos con respecto al cordon L.
6.32P-10.2P; = O
Pz = 0.62P

Sustituyendo el valor de P que es igual a la capacidad de

los angulos (95,452 kg?, y por sumatoria de fuerzas (P, = P-P;)
g8 obtienvn los valores de P, y Py,

P, = 36,272 kg

P; = 59,180 kg

Cemo la fuerza P corresponde a los dos angulos  se dividen
tas fuerzas P, y Pz por dos para obtenaer las longitudes L, y La
de soldadura por 3ngulo, obteniendo asl dos nuevos valores pars

tos c&lculocs finales y quo §9 denominardn csrgas de diseho P,
y Pa.

P, = 36,272/2 = 18,136 kg

P, = 59,180/2 = 29,580 kg



Tamafio méxime de soldadura

5 =

11.5 mm

Tamaflo de garganta (¢},

t = 0.707w = (0.707)(

El esfuerzo de diseiio de

@
w
o
kY

2 valer tue chiculade en sl

Para F,:

Carga de disefloc =
Sustituyendc vslores y des
Ly =

18,136,10.8

De manera semejante para P

L: = 29,5%0/40.8
Los remates de los ext
longitudes culadaz, tuvegn:
Remates = (Z) (1.
Se pueden realizar remat
nueves longitudes quedan como:
Ly = 12.4-2.% =
L = 20.3-2.5 =
Que son las

(W),
= 1,15 cm
1,15 = 0.681 cn

la soldadura es de

gjempln dos.

(est. permisiblelitl)tw)

pejando 13 longitud L:

161,800 = 12,64 cm

2t

141,829 = 20.3 cm

remos se pueden restar de

15) =

™~
]
3

es da 2.9 de esta forma

17 em

17.8 = 18 em

tfongitudes finales requeridas en cada uno de
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a&ngulos.

Ejemplo 4.

En la figura 7.8 se muestra una conexijdn a base de cuatro
remaches de 1.981 cm de didmetro y de acero A502 grado 1. Las
placas unidas son de 1| centlimetro de esperor por 25 de ancho, sl
acero que las forma es A36. Determinar la capacidad maxima qus
pusde resistir el conjunto.

L0
L r— I 1
! | — 7
T T
__/'
. o -
{ " H )
i ] i
S N
P [
y1'__\'\)
[
FIG. 7.8 PLACAS REMACHADAS DEL EJEMPLO CUATRO.

SOLUCIGON.

Hay que revisar la conexidn por cortante de los ramaches,
por aplastamiento de 1o0s mismos y por ruptura de las placas.

Resfstencla al corte.

La resistencia de disefio de los remaches al cortante es



igual al producto de! factor de resistencia Fa por el 8area
nominal del vastago del remache A, y por la rosistencia nominal
del vastage, esta Gltima es de 2,530 kgs/cm®, mientras que ol
factor de resistencia es igual a 0.6% (tabla 5.3.2 MNTCDCEM).

Determinando el &rea y sustituyendo valores:
As = TWd¥/4 = (3.14)(1.1932/4 = 2,87 cm?
Cortante = (2,530)(0.65)(2.87) = 4,718.7 k¢

Para considerar los cuatro remaches se multiplica el valor

anterior por el ntmero de remaches.

Resistencia total al corte = (4)(4,719.7) = 18,879.86 kg

Resistoncia al aplastamisnto.

La resistencia de diseilo al aplastamiento entre el remache y
1a pieza en que astd colocadsc as FaR.; Fa < 0.85 y R, = 3dtF,, d
5 el didmetro nominal del remacha, t el grusss da la parte
conectada ¥ F, su esfuorzo minimo o@specificado de ruptura en

tensidn, sustituyendo valares:
Aplastamiento = (3)(1.18)(1)(4,1001(0,85) = 13,869 kg

Do igus! manera hay gque multiplicar el vaior anterior por el

ntmero de remaches en consideracian,

Resistencia tota!) al aplastamiento = (4)(19,969) = 79,879 k¢

Resistencia de la placa.
La resistencia de diserdo correspondiente al estado timite de

ruptura a 1o largo de una trayectoria de falla por corte, en
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miembros principales o en elementos de conexibn, es igual! al
producto FaF.As, con Fa = 0.75 y F, = 0.60F., As es el area de
corte a lo largo de la trayectoria de falla y F, el esfuerzo
minimo especificado de ruptura en tensibn (seccibn 5.4 de las
NTCDCEM) . Determinando el Area y sustituyendo valores se obtiene

la resistencia de 13 placa.
A. = (1)(25-(2)(1.91+0.15)) = 20.88 cm?
Resistencia de la placa = (0.60)(4,100)(0.75)(20.88)
= 38,523.6 kg

De los resultados anteriores rige el menor de ellos, esto es
ta resistencia de! conjunto es de 18,876.86 kg que corresponde a

la resistencia al corte de los remaches.

Para la solucitn del siguients ejomplo se hace un paréntesis
para describir la teorla en que 6e basa el andlisis de remaches o
tornillos sujetos a una carga axlal excéntrica.

Supongase yue 1o tornillns &8tadn sujetus 3 una carge P con
gxcéntricidad e ruspacto 3l centro de gravedad, del conjunto de
tornillos que se muestran en la figura 7.93

El primer paso es sustituir 13 fuerza P por un par y una
fuerza, esto so  logra eolocando dos fuerzas iguales a P, de
sentidos contrarios en una misma linea de accidn quse pase por @
centro de gravedad de los tornillos y paralela a P. La

descomposicidn de P se ilustra en las figuras 7.9b y 7.9c
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FI1G. 7.9 DESCOMPOSICION DE UNA CARuA EXCLHIRICA.

La fuerza 3 que se ancuentran sometlidos log teornijlos de la
figura 7.9b, es simplemente Jgual a ta fuerza P entre cl nbmerg
de torniilos,

Para determinar las fuerzas actuantes en 13s torpillos de la

tigura 7.9c, se recurre ai razenamiento siguients; el momento Pe

producide po: el par tiende 3 hacer gicar ja placa alrededer del
centro de gravedad, y pcer condicliones de equilibrlo el momente Re
debe de ser igual a ia suma de [os fomentes resistentes rd de los

tornill er donde roes la fuwidd que resuits en cada tornitle y

d es la distancia dei torn:iilo &i centro de cdad del conjunto

(figura 7,101, matemstjicamente estn 853

Mos Fe s oty * rpdy ¢ Faliaaaaenein...s (700D

Come ia tuerzs r que resuits on cada ternillo as
directamente preporcional a suv distancia al centro de gravedad se

puade escribir:
Ty

dy




centro de gravedad

v,
r?

FIG, 7.10 HOMENTOS RESISTENTES rd.

Escribiendo a cada fuerza r en términos de r,, d;:

Sustituyendo estos valores en la ecuacién 7.1:

M= (r,d,7/d,0+(r da?/dy ) vtrda®/7dy
M = (r,/d){di?+d:24ds2)
M oz r,1d?*/d,

Despejando r:, vy procediendc de manera semejante para

tas
restantes fuerzas r; y ry, s8 cbtienen 13s expresioness
Hd, Md2 Md,
Ty = --- L (702 ry = cmmaa (70D rs = =+-....(7.4)
€42 tq2 £d?
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La linea de accidn de c¢ada una de las fusrzas r es
perpendicular a 13 distancia d, que va desde el centro de
gravedad del conjunto a! tornillo correspondisnte, Con base en
esto es facil y m&5 comodo expresar la fuerze r en términos de
sus componentes horizontal vy vertical.

Representando por v » h a 13s componentes vertical vy
horizontal de la distancia d, respectivamente, y por ¥V y H a las
componentes vartical y horizontal de ia fuerza T
respactivamente, s& puede por tri&ngulos semejantes escribir la

siguiente relacibn (ver figura 7.11):

[SWA TN VAY
H= rav/dicieioiirerieeriainsesa (7,5)
Sustituyende el wvalor de la acﬁac&bn 7.2 en la 7.5 se
obtiene:
H = (Md, /2d?)(v/dy) = (Mvrgdid, v oa o (7.6)

Mediante un proceso andloge se puede cobtener otra expresidn

para V.

Vom tMRIESEY L

La sumatoria de las d! puede obtenerse por trigonometria
coms $d* = fvis+th?, de donde finalmente sustituyendo en las

ecuaciones 7.6 y 7.7 se llega a:

Hom By/(3vi tBh7 dutteiiinnenenneense, (7,8)

V oz Hh7(Eviashid oo cnass s (7.9)
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Las expresiones 7.8 y 7.9 son 1as que por medio de ellas se
pueden tratar problemas que traten de un conjunto de tornilleos o

remaches sujetos a cargas exkcéntricas.
La forma mds general de este analisis se presenta cuando |3

carga P es inclinada, entonces se puede proceder descomponiandola

en suUs componentes P, y P,, determinando sus exc®ntricidades o, y

a,, tenibndose que realizar cAlculos similares a los anterioraes
para cada componente, superponiendo finalmente los resultados.

Ejemplo 5.
Determinar Ja fuerza & gque s encuentra sometido el

remache critico del grupo mostrado en la figura 7.12

}Ll o

P/6 |P=m ton
" t

6 cn

FIG., 7.12 CONJUNTO DE REMACHES,
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SOLUCION,

e = 1i+4 = 15 cm

M = Fe = (10)(15) = 150 ton-cm

Iht+gv? = (B)(4)7+(4)(B)7 = 240 cm?

El centro de gravedad de! conjunto de seis tornillos se
obtiene por simple inspeccidén, las fuerzas P/6 que actlan en cada
elemento correésponden a la carga directa P, las demas fuerzas son
las correspondientes & las componcentes de Iss fuerzas provocadas
por el par.,

A continuacidp s presentan laos cdlculos efectuados en  cada

torniilo pars determinar el mis esforzado.

Torniilo 1.

Hy = (1502(B)/24D = 3,75 ton
Vi = (1503 041/240 = 2.5 ton

P/6 = 10/6 = 1.67 ton

roo® LZ.50-1.67)7 403,751 = 3.84 ton

Tornillo 2.
H, = (150)(6)/240 = 3,75 ton
Vy = (15010417240 = 2.50 ton
p/6 = 1,67 ton

ry = (20504+1,67)2+(3.75)%7 = 5,61 ton

Tornitio 3.
Hy = ©

Vy = (150)(41/240 = 2.50 ton
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P/6 = 1.67 ton

rs = (2.50+41.67)7+0% = 4.14 ton

Tornillo 4.
He = (150)(6)/240 = 3.75 ton

Va (150) (4)/240 = 2.50 ton

P/6 = 1.67 ton

re = (1.87+42.50)7+(3.75) = 5,61 ton

Tornillo 5.
He = (1502(6)/240 = 3.75 ton
Vs = (150)(4)/240 = 2.50 ton
P/6 = 1,67 ton

rs = (2.50-1.67)7+(3.75)7 = 3.84 tom

Tornillo 6.
Hy = 0
Ve = (1502(4)/240 = 2.50 ton
P/6 = 1.67 ton

re = (2.50-1.8671*+0? = 0,83 ton

De 1os resultados anteriores se concluye que ios tornillos
mas esforzados son los numerados con el 2 y el 4. Se ha hecho una
sorie de cdliculos repetitivos que s9 puedon evitar tan sdlo
analizando las fuerzas actuantes sobre cada tornillo que se
muestran en la figura 7.12 y detarminando asl cuales son los mas

cargados.

137



CAPITULO OCHO

CUNCLUS1ONES
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En Jos capltulos anteriores so han tratado los aspectos
b&sicos de la construccion compuesta, haciendo notar las veniajas
y desventajas que acusa ante otros tipos de construccibn, asl
como la forma de proceder en su cdlculo,

La estricts definicion de construccidn mixta implica gque wun
olemento deo concreto armade en sf a3 un elementc estructural
compuesto, sin embarge al principio de) presente trabajo se hizo
notar lo 4que se considerarta por slemantos compuestos, ¥y gque
serlan perfiles sstructurates deo acaroc y laminas acanaladas de
acero gn combinacidn con e} concrato.

Lo fundamental en cualquier tipo de censtruccidn, mixta o
no, @as observar gque los materiales siempre sean pusstos a
trabajar de tal forma que se aprovechen al maxime las propiedsdes
particulares de cada uno de ellos. Para lograr 1o anterior en la
construccidn mixta se hace uso de los conoctores da  cortantes
8610 mediante Jos cuates sv logra wmantensr los materiales unidos
y se les haca trabajar como una unidad gstructural,

Dada la gran rigidec y resistencia que caracteriza 3 las
BEtTUCtuUras mixtas, 6u uvtilizacién en la construccidn do puentas
rafutta ser wuy satisfactoria, en donde por Jo general la
colocacibn de cimbra o5 sigmpre problemdtice v 2n 3lgunas  Casos
8s practicamente imposible 54 instalaciln, el Proceso
constructivo mixto rasuelve el problema coigando la cimbra de los
mismos perfiles de acero o inclusive en el caso do pisos & base
de laminas de acero acanalzdss, es lsa mizma 1dmina la Qque se
utifi{za como cimbra y una vez fraguado e) concreto, contribuye a

ia resistencia de la seccibn.
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En los tltimos aMos, en palses como los Estados Unidos se ha
incrementado la utilizacion de miembros mixtos buscando
aprovechar las ventajas econbmicas que se derivan de @lla sobre
todo por la ligereza de sus elementos y por el menor peralte que
resulta en su construccién.

Quizas los mayores problemas a los que se enfrentaron los
pioneros de la construccidn compuesta fueron, la falta de normas
que la rigieran y la manera de lograr que los materiales no se
separaran entre si, en la actualidad ambos problemss han sido
resualtos y ©s en gran parte por ello la popularidad que va
ganando la construccidn mixts en el mundo,

Les expertos en el tema recomiendan a la construccidn mixta
para salvar grandss clarcs que soporten grandes cargas tal como
sucede con los puentes, sin que esto implique de ninguna manera

que no sea recomendable en otras areas constructivas.

140



B1BL10OGRAFIA.

INTRODUCCION A LA MECAMICA DE SOLIDOS
Egor P. Popov
Editorial Limusa S.A.

Héxico, D.F. 1833

RESISTENCIA DE MATERIALES
Ferdinand L. Singer, Andrew Pyte!
Editorial Harla S.A.

México, D.F., 1882

DISERD ESTRUCTURAL
Roborto Meli Piralla
Editorial Limusa S.A.

México, D.F., 198%

DISEND BASICO DE ESTRUCTURAS LE ACERD
Bruce G. Jonhston, F.J. Lin, 1.v. Galscbos
Editorial Prontile-Hal! Hispanoamericana S.A.

Estado de M&xico. 1988

CONSTRUCCIQNES COMFUESTAS
Jonhn P, Cook
Editorial Limusa S.A.

Héxico D.F. 1981

141



MANUAL DE CONSTRUCCION EN ACERO (TOMO UNO)
Instituto Méxicano de 1a Construccidn en Acero, A.C.
Editorial Limusa S.A.

Héxico D.F. 1887

MANUAL OF STEEL CONSTRUCCION (EIGHT EDITION)
Amgrican Institute of Stee! Construction, Inc.

Chicago, !1linois. 1988

LOAD AND RESISTANCE FACTOR DESIGN SPECIFICATION FOR ESTRUCTURAL

STEEL BUILDINGS
American Institute of Stee! Construction, lnc.

Chicago, ltlinois. 1866

NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS PARA EL DISEf0 Y CONSTRUCCION
ESTRUCTURAS METALICAS
Gaceta Oficial del Departamento del Distrito Federat.

México D.F. a 3 de Diciembre de 19&7,

REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES PARA EL DISTRITO FEDERAL

Diario Oficial del 3 de Julio de 1987.

142

DE



	Portada
	Índice
	Capítulo Uno. Introducción  a la Construcción Compuesta
	Capítulo Dos. Procedimientos de Análisis
	Capítulo Tres. Criterios y Normas de Diseño
	Capítulo Cuatro. Dimensionamiento de Vigas
	Capítulo Cinco. Dimensionamiento de Sistemas de Piso
	Capítulo Seis. Dimensionamiento de Columnas
	Capítulo Siete. Dimensionamiento de Conexiones
	Capítulo Ocho. Conclusiones
	Bibliografía



