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RESUMEN

La mayoria de problemas que se presentan en las estructuras de acero se manifiestan
generalmente debido a uniones mal proyectadas o mal ejecutadas. Un disefio
apropiado de las uniones trasciende considerablemente en el costo del material,
reduciendo las dimensiones de los componentes estructurales, y por lo tanto el coste
total de la estructura.

La construccion sismorresistente de marcos a momento, utilizando columnas de
perfiles tubulares rellenos de hormigdn, posee una gran variedad de ventajas, tanto
en el campo estructural, arquitectonico, y econémico. Actualmente, el uso de éste tipo
de construccion en la ciudad de Cuencay en el Ecuador, se ha incrementado en forma
sustancial. He aqui la necesidad de realizar un estudio técnico segun coédigos
extranjeros y publicaciones cientificas actualizadas que permitan una metodologia
mas certera de calculo aplicado a las solicitaciones sismorresistentes de nuestro pais.

Dado que el Ecuador es un pais propenso a movimientos tellricos, la presente
investigacion propone el analisis y disefio sismorresistente de conexiones rigidas de
tipo viga-columna y columna a cimentacion. Se presenta una recopilacion teérica de
uniones y el disefio empirico de conexiones conjuntamente con un estudio practico
mediante modelaciones por analisis de elementos finitos en un programa
computacional, aplicado a cuatro tipos de conexiones a momento: a) conexion viga
tubular - columna tubular compuesta con diafragma externo, b) conexién viga | -
columna tubular compuesta con diafragma externo, c¢) conexion columna tubular
compuesta a cimentacidén con placa base empernada y d) conexién columna tubular
compuesta a cimentacion con placa base rigidizada empernada.

Palabras clave: Disefio sismorresistente, marcos a momento, conexion rigida, acero,
secciones tubulares, columna tubular compuesta.



ABSTRACT

Most of the problems encountered in steel structures are usually manifested due to
poorly designed or poorly executed unions. Proper design of the joints has
considerable implications in the cost of materials, reducing the dimensions of the
structural components, and therefore the total cost of the structure.

The construction of earthquake resistant buildings based on moment frames, using
hollow section columns filled with concrete and/or tubular beams, has many
advantages, both in structural, architectural, and economic fields. Currently, the use of
this type of construction in Cuenca city and in Equator, has increased substantially.
Here there is a need for a technical study of the foreign codes and scientific
publications that will allow for a more accurate calculation methodology that can be
applied to earthquake resistant solicitations of our country.

Since Ecuador is a country prone to earthquakes, this research proposes the analysis
and the earthquake resistant design of beam-column moment connections and column
to footings. This research presents a theoretical compilation of joints and the empirical
design of connections, together with the simulation by finite element analysis in a
computer program, applied to four types of moment connections: a) tubular-beam to
composite tubular column connection with external diaphragm, b) I-beam to composite
tubular column with external diaphragm, c¢) composite tubular column to foundation
connection with bolted base plate d) composite tubular column to foundation
connection with stiffened bolted base plate.

Keywords: seismic design, moment frames, moment connection, steel, tubular
sections, composite tubular column.
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Notacion

Generales

A Longitud de la distribucion elastica del esfuerzo de apoyo

A’ Distancia entre el perno de anclaje y el centro de la columna
Aep Area transversal del panel de hormigén

Acw Area transversal del panel de la columna

A, Area del perno

B Ancho de la placa base

bys Ancho de ala de la viga

b, Ancho de la columna

B Relacién entre el canto y la altura del panel de hormigén

Cg Coeficiente de escuadra

Cor Factor de mayoracion que considera efectos de endurecimiento por

deformacion, esfuerzo adicional y otras condiciones de la conexion.

e Excentricidad

fe Resistencia a la compresion del hormigén

fm Esfuerzo medio resistido por la placa base

fo Resistencia mayorada a compresion del hormigén

fu Resistencia ultima a la traccion del acero

fup Resistencia ultima a la traccion del perno

fy Limite eléstico del acero

hy, Peralte de la viga

h. Altura del rigidizador

hew Peralte de la columna

hes Profundidad de anclaje

L Longitud desde la cara de la columna al punto de inflexion del momento de la
viga
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L
Lnervio

Lcolumna

Ancho del rigidizador

Distancia entre el extremo del diafragma y la cara de la columna

Longitud entre ejes de la columna

Momento soportado por la columna, producto de la combinacién de cargas

Momento altimo soportado por las soldaduras de conexidn entre las alas de la
viga y los diafragmas

Momento ultimo soportado por las soldaduras del alma

Momento en la cara de la columna

Resistencia ultima a la flexién de la unién en la cara de la columna
Momento de agotamiento de la seccion critica del rigidizador
Momento resistente plastico de la viga

Momento flector por unidad sobre la placa base.

Momento flector producido por los pernos

Distancia entre el perno de anclaje y el extremo opuesto de la placa base
Numero de pernos en la cara de la columna

Numero total de pernos en la placa

Carga axial sobre la columna

Carga axial en el ala traccionada

Resultante de tensiones de compresién que debe recibir el rigidizador
Relacion entre la resistencia ultima a la traccion y el limite elastico del material
Fuerza de traccion resistida por los pernos

Componente horizontal de la resultante sobre el rigidizador

Traccién actuante en un solo perno

Espesor del ala de la viga

Espesor del alma de la viga

Espesor de la pared de la columna

Espesor del diafragma

Espesor de la placa base
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Espesor del rigidizador

Cortante producido en el ala de la viga

Cortante producido en la cara de la columna

Cortante producido en el panel del alma de la columna
Resistencia a cortante del panel del alma de la columna
Cortante producido por la combinacion de cargas
Solicitacion a cortante en la base de la columna

Maodulo resistente plastico de la viga

Maodulo resistente plastico del area neta del alma de la viga

Diametro del perno
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Acréonimos

ACI

AlJ

AISC

ASTM

ATC

CUREE:

CFT

EC3

FEMA

LRFD

MEF

NEC

PEM

RHS

SAC

SEAOC

American Concrete Institute
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American Institute of Steel Construction
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Applied Technology Council

Consortium of Universities for Reserach in Earthquake Engineering)
Colum filled tubular
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Federal Emergency Managment Agency
Load Resistance Factor Design

Método de elementos finitos

Norma ecuatoriana de la construccion
Pérticos resistentes a momento
Rectangular hollow sections
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1. Introducciodn

1.1 Antecedentes

Los sismos son desastres naturales que frecuentemente afectan a varias regiones de
Latinoamérica, debido al Cinturon de Fuego del Pacifico situado en las costas del
Oceéano Pacifico, ocasionando una intensa actividad sismica y volcanica; produciendo
pérdidas humanas, dafios en la infraestructura civil y pérdidas econémicas. Es por ello
gue la reduccion del riesgo sismico, y en particular de la vulnerabilidad de las
construcciones, constituye una tarea de gran importancia social. Si bien esta labor
debe desarrollarse en un contexto interdisciplinario, es obvio que el rol del ingeniero
estructural es predominante, ya que tiene a su cargo el disefio, célculo y supervision
del componente estructural de las construcciones.

La ingenieria estructural sismorresistente es una disciplina relativamente nueva y
resulta dificil mencionar con precisiébn cuando y donde se origind, indudablemente
surgié como una necesidad indispensable para controlar el efecto de los sismos. Los
terremotos de San Francisco, EEUU, en 1906 y de Mesina, Italia en 1908, pueden
considerarse como dos hechos relevantes que mostraron la vulnerabilidad de los
centros urbanos ubicados en zonas sismicas y originaron un cambio significativo en
los criterios del célculo estructural.

Como resultado de lo anterior, y teniendo en cuenta las observaciones realizadas, se
propuso representar al efecto sismico con una fuerza estatica horizontal, cuyo valor
se estimaba como el 10% del peso total de la estructura. Para de esta manera
representar de forma simplificada, la naturaleza dinamica del sismo y los efectos
inerciales producidos por la vibracion sismica sobre la masa de la estructura.
Posteriormente, gracias a la experiencia obtenida tras la ocurrencia de terremotos, la
investigacion analitica y experimental y el desarrollo de reglamentos de disefio
sismorresistente han contribuido para un avance continuo y significativo durante los
altimos 100 afos.

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 19
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Antes de 1988, en general, no se disponia de especificaciones reglamentarias para el
adecuado detalle de estructuras sismorresistentes de acero (Bruneau et al., 1998) [1].
Sin embargo, gracias a los estudios realizados, actualmente se cuenta con
especificaciones que se consideran seguras y confiables para la construccion.

Los terremotos de Northridge, USA, ocurrido en 1994 (Magnitud Richter 6.8) y de
Hyogo-Ken Nanbu (Kobe), Japon en 1995 (Magnitud Richter 7.2) que afectaron zonas
de dos paises que son considerados lideres en la ingenieria sismorresistente,
produjeron dafios severos en las construcciones de acero (Bertero et al., 1994,
Tremblay et al., 1996). [2], [3].

Los dafios afectaron distintos tipos de estructuras de acero, pero los problemas mas
sorprendentes y serios se registraron en porticos resistentes a momento (sin
arriostramientos), donde se observO un inadecuado comportamiento de las
conexiones, particularmente en los nudos viga-columna, con la ocurrencia de distintos
tipos de falla por fractura de soldaduras y placas. Como resultado de los dafios
observados en el terremoto de Northridge, se implementé en USA el programa SAC
(SEAQOC: Structural Engineers Association of California , ATC: Applied Technology
Council y CUREE: Consortium of Universities for Reserach in Earthquake
Engineering) que comprendio tres &mbitos: (i) El estudio de las practicas de disefio y
constructivas previas al terremoto de Northridge, (ii) el analisis de las fallas y sus
causas, y (iii) el desarrollo de nuevos criterios de disefio y detalles para las
conexiones. [4]. Actualmente se dispone de valiosa informacion al respecto publicada
por la Federal Emergency Managment Agency (FEMA). Esta informacion ha sido
incorporada en las especificaciones AISC 2010 y en recomendaciones 0 guias de
disefio (Miller, 2006) [5].

Gracias a investigaciones analiticas y empiricas, como resultado del proyecto SAC,
fue posible desarrollar y validar varias soluciones, las cuales consideran dos criterios:
(i) en el que se refuerza la conexién por medio de placas o rigidizadores con el objeto
de incrementar la capacidad resistente y (ii) en el que se reduce la seccion de la viga
(por ejemplo, realizando cortes en las alas), y asi disminuyendo el momento plastico
de la misma.

A lo largo del tiempo se han realizado numerosos estudios, teoricos y
experimentales en Japon y Estados Unidos, para determinar la conducta, elastica e
inelastica, de las conexiones. En su mayoria consideran conexiones soldadas,
conexiones con tornillos de alta resistencia, o con la combinacion de ambos. En un
comienzo se estudiaron conexiones con carga estatica y, posteriormente, bajo
demandas ciclicas, para desarrollar métodos de disefio de marcos rigidos de
edificaciones en zonas vulnerables a sismos.

Si el disefio es por carga gravitacional, con o sin considerar la carga de viento, las
conexiones se dimensionan con los resultados conseguidos del analisis, y sus Unicas
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propiedades de interés son la resistencia y la rigidez. Mientras que, la mayoria de las
estructuras construidas en zonas de alta sismicidad (entre ellas, las formadas por
marcos rigidos) suelen disefiarse con fuerzas sismicas reducidas, porque tienen
capacidad para disipar energia, mediante deformaciones inelasticas localizadas, sin
provocar reducciones importantes de resistencia, una parte sustancial de la energia
gue reciben durante los temblores. Por ello, a las propiedades de resistencia y rigidez
debe afadirse una tercera, la ductilidad, es decir, la capacidad para permitir
deformaciones inelasticas importantes sin mayor pérdida de resistencia.

En los dltimos afos el disefio sismico se ha fundamentado en el disefio por capacidad;
de acuerdo con esto, se selecciona el mecanismo de falla mas adecuado,
generalmente con articulaciones plasticas en los extremos de las vigas. El resto de la
estructura, incluyendo las conexiones, se dimensiona para que resista, sin sobrepasar
el rango elastico, las fuerzas maximas que puede generarse en las articulaciones
plasticas, incluyendo efectos de sobre resistencia y endurecimiento por deformacion.

Es muy comuln el disefio mediante marcos rigidos en edificaciones actuales,
compuestos por vigas y columnas de eje recto, conectados entre si en los
extremos, mediante conexiones a momento. Su resistencia y rigidez ante fuerzas
laterales proceden, especialmente, de los momentos flexionantes y de las fuerzas
cortantes que se desarrollan en vigas, columnas, y conexiones, es decir, de la propia
accion del marco rigido, ya que, debido a la rigidez de las conexiones, el marco no
puede desplazarse lateralmente sin evitar que se flexionen los miembros presentes.

Anteriormente, las conexiones de los marcos rigidos se trataban simplemente como
el punto de interseccién de los elementos que concurren hacia ellas, sin dimensiones,
o de rigidez infinita; pero la realidad demuestra que son elementos estructurales
deformables de tamafio finito. Las deformaciones de los elementos de unién (placas
y angulos) de patines y alma de la columna, pueden intervenir, significativamente, en
el comportamiento bajo carga de la estructura, por lo que la rigidez de la conexion ha
de ser suficiente para que no afecte la respuesta del conjunto o, de no ser asi, las
deformaciones se deben considerar en el andlisis.

La respuesta de un marco rigido depende, en gran parte, de sus
conexiones. Si no tienen rigidez suficiente, permiten rotaciones elasticas e inelasticas
significativas, como ocurre con las uniones semirrigidas. Por lo tanto, los momentos
calculados variaran de los reales (aumentarian los momentos positivos por carga
vertical en la zona central de las vigas). Si su resistencia es baja, no podrian ser
capaces de resistir las acciones internas; y si no poseen la ductilidad apropiada para
soportar los momentos necesarios para que se forme el mecanismo de falla
determinado en el disefio, durante rotaciones significativas; disminuiria la resistencia
y ademas la capacidad de absorber la energia del marco.

El empleo de secciones tubulares ha aumentado en la construccion de edificios,
debido a que estos perfiles permiten radios de giro considerables y pesos ligeros. En
particular, los perfiles tubulares cuadrados y circulares, cuentan ademas con la ventaja
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de tener el mismo radio de giro para los ejes principales, es decir, no poseen eje débil.
También tienen apariencia arquitectonica aceptable, por lo cual no requieren
necesariamente recubrimientos en interiores y exteriores.

Cabe recalcar la superioridad de los perfiles tubulares sometidos a torsion,
compresion y flexion multiaxial frente a los perfiles abiertos, considerando los pesos
idénticos por metro, la capacidad especifica de los perfiles tubulares como elementos
estructurales esta calificada para los distintos tipos de carga, debido a su mayor
capacidad de resistencia frente a fuerzas de pandeo, consecuentemente un mayor
momento de inercia con respecto al eje débil. Bajo flexiéon biaxial o multiaxial, los
perfiles tubulares poseen secciones transversales optimas, debido a sus valores
estaticos relativamente altos con respecto a ambos ejes principales de la seccion
transversal.

Considerando el pandeo lateral, los perfiles tubulares resultan beneficiosos al
someterse a cargas de flexion, debido a que la inestabilidad lateral no es critica para
estos tipos de perfiles, y por lo tanto la tension de calculo no se ve reducida.

Gracias a la gran diversidad de dimensiones y espesores de los perfiles tubulares,
ademas de la posibilidad de proveer éstos perfiles para grandes luces; el ingeniero
estructural es libre de seleccionar las dimensiones adecuadas mas cercanas a su
disefio, teniendo en cuenta el plano técnico como el econdémico.

Desde 1970, extensas investigaciones han comprobado que los sistemas de marcos
consistentes en columnas tubulares de acero rellenas de hormigon (CFT) y vigas con
perfiles | tienen mas beneficios que los sistemas de acero y hormigdn armado
ordinario, y como resultado, este sistema con mucha frecuencia se ha utilizado en la
construccion de edificios medianos y altos en Japon. En 1961, Naka, Kato, et al.,
escribieron el primer documento técnico sobre CFT en Japon. Se debatié acerca de
un elemento CFT circular a compresiéon utilizado en una torre de transmision de
energia. En 1985, cinco contratistas y un fabricante de acero ganaron la propuesta del
Ministerio de la Construccién de Japon, para la construccién de las nuevas viviendas
urbanas del siglo 21. Desde entonces, estas industrias y el Building Research Institute
(BRI), del Ministerio de la Construccibn comenz6 un proyecto de investigacion
experimental de cinco afos llamado New Urban Housing Project (NUHP), acelerando
la investigacion de este sistema. Otro proyecto de investigacion de cinco afios en
estructuras de materiales compuestos e hibridos comenzé en 1993 como la quinta
fase del Programa de Investigacion Cooperativa de Terremotos Estados Unidos y
Japon, y la investigacion del sistema de columna CFT fue incluido en el programa.
Resultados de la investigacion obtenidos en este proyecto forman presentes
recomendaciones de disefio para el sistema de columna CFT.

En la actualidad se ha empleado perfiles tubulares rellenos de hormigoén, ya que
ademas de la contribucion del concreto al trabajo mecanico del elemento a
compresion, aporta mayor capacidad de carga y rigidez debido a menos deflexiones

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 22



Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria

y menor peralte, y en algunos casos de confinamiento o atiesamiento contra el pandeo
local de la seccién de acero.

Es muy comun el uso de secciones de columnas compuestas para la construccion de
edificios, ya que facilitan la construccién rdpida, en una primera etapa, gracias a los
perfiles de acero, y en una segunda etapa, permiten confinar las columnas con
secciones de concreto reforzado para obtener resistencia, rigidez y ahorro de tiempo
de construccion en general.

Ademas se pueden obtener ahorros considerables dependiendo del disefio y del
procedimiento constructivo, partiendo como base que el aligerar las vigas, implica
columnas mas pequefias, consecuentemente se reduciria el peso total de la estructura
y disminuiria el costo de cimentacion; inclusive, las vigas de menor altura disminuirian
la altura total del edificio.

Como conclusioén, la construccion de edificaciones sismorresistentes en base a
marcos a momento, utilizando columnas de perfiles tubulares rellenos de hormigén
y/o vigas tubulares, posee una gran variedad de ventajas, tanto en el campo
estructural, arquitectonico, y econdmico; caracteristicas que son muy valoradas por
los ingenieros estructurales actuales. Sin embargo, Ultimamente, éste tipo de
construccion se ha incrementado en forma sustancial, por lo que es necesario mas
investigacion en ésta area.

En base a lo expuesto, se presenta una recopilacién tedrica conjuntamente con un
estudio practico mediante modelaciones con elementos finitos, que cumple con el
disefio sismorresistente aplicado a cuatro tipos de conexiones a momento empleando
perfiles tubulares rectangulares para sus elementos estructurales.

1.2 Objetivos
1.2.1 Objetivo general

Desarrollar métodos de analisis y disefio, en base a cdodigos actuales y métodos
existentes de modelacién, para dos tipos de conexiones rigidas sismorresistentes: (a)
conexién viga-columna, considerando viga | - columna tubular compuesta y viga
tubular — columna tubular compuesta, y (b) conexion columna tubular compuesta a
cimentacion.

1.2.2 Objetivos especificos

o Recopilar informacion relevante sobre estudios realizados a nivel mundial.
o Describir conexiones existentes con perfiles tubulares.

o Desarrollar metodologias de disefio para conexiones rigidas.

o Disefar conexiones rigidas seleccionadas.

o Modelar conexiones rigidas tipo viga — columna y columna a base.
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1.3 Justificacion

No es preciso insistir sobre la importancia que tienen las uniones, por la razén de que
es suficiente que falle una de ellas, para producir el fracaso parcial o total de la
estructura. Es por esto que resulta imprescindible que el andlisis, disefio y
construccion de las uniones sea adecuado en el proyecto de una estructura de acero.

El comportamiento de una union suele ser complejo, ademas de presentar un alto
grado de indeterminacién, lo que generalmente hace que un analisis detallado resulte
no factible o simplemente antieconémico. De ahi que, las expresiones empleadas para
el dimensionamiento de uniones estén basadas en el flujo de fuerzas, consideraciones
empiricas y en resultados de ensayos correctamente realizados.

Se conoce que, por su propia haturaleza, toda union representa una discontinuidad vy,
por ende, una zona potencialmente riesgosa. Cabe recalcar que la mayoria de los
problemas que se presentan en las estructuras de acero se manifiestan generalmente
debido a uniones mal proyectadas o mal ejecutadas.

Para realizar el analisis de una estructura es importante definir los tipos de uniones
que se emplearan para conectar sus elementos. Lo que implica, definir las respuestas
al movimiento (giros y desplazamientos) en los extremos de cada uno de los
elementos, con el fin de determinar los valores y los tipos de esfuerzos que se
transmitiran entre ellos.

Las normas actuales permiten analizar el comportamiento real de las uniones en base
a una curva momento-rotacion, y tener en cuenta su efecto tanto en la resistencia de
la union como en el comportamiento global de la estructura. Este tipo de andlisis
permite descomponer la unién en los diferentes elementos que la componen y evaluar
de esta forma la rigidez, la resistencia y la deformabilidad de cada uno de ellos.

El proceso de disefio de una union requiere un gran conocimiento por parte del
disefiador. El método que se emplea tradicionalmente, es el de prueba y error, en el
cual se define un disefio inicial cuyo comportamiento es analizado; de los resultados
del analisis se deduce, por experiencia o intuicion, los cambios que se deben realizar
para mejorar el disefio y el proceso finaliza cuando se considera el disefio lo
suficientemente bueno. Este método presenta el inconveniente de que el disefio esta
sujeto a la experiencia del disefiador, muchas veces es necesario realizar ensayos
experimentales y modelos matematicos detallados para verificar el comportamiento
de la conexion.

La principal desventaja de utilizar modelos simplificados es que la rigidez rotacional y
la resistencia de la union no corresponden, exactamente con las de la unién real. Una
manera de resolver este problema es empleando modelos mas especificos de la
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unién, en los que exista una relacion precisa entre las propiedades de los elementos
y la resistencia y rigidez de la union.

En el Ecuador, como en otros paises, el disefio de conexiones con secciones tubulares
también se ha llevado a cabo, muchas veces, de una forma intuitiva segun la
experiencia del disefiador, he aqui la necesidad de realizar un estudio técnico segun
codigos extranjeros y publicaciones cientificas actualizadas que permitan una
metodologia mas certera de célculo aplicado a las solicitaciones sismorresistentes de
nuestro pais. Ademas un disefio mas cercano a la realidad brindara mayor seguridad
estructural y menores costos de obra en general.

1.4 Metodologia de tesis

Se ha considerado pertinente subdividir la presente tesis en los siguientes capitulos:

Introduccion

Marco tedrico

Andlisis y disefio de conexiones

Modelacion por el método de elementos finitos
Conclusiones

Apéndice

ouabhwbnE

El primer capitulo presenta una vision general de la tesis, en donde se describen los
antecedentes de la ingenieria sismorresistente y las ventajas de la construccion de
marcos rigidos con secciones tubulares en nuestro medio, ademéas se indica los
objetivos que se pretende lograr y la justificacion de la investigacion.

El marco tedrico expuesto en el capitulo dos abarca las generalidades sobre uniones,
en donde se describe lo mas relevante sobre uniones, clasificacién de las uniones y
comportamiento de conexiones. Se indica también los requisitos especiales para
carga sismica y los fundamentos de la modelizacion de uniones.

El analisis y disefio de conexiones se presenta en el tercer capitulo, en el cual se
describen los tipos de conexiones existentes, las metodologias de disefio de
conexiones tanto para viga- columna como para columna a cimentacion y los ejemplos

practicos de disefio de las conexiones escogidas que se citan a continuacion:

e Conexion rigida viga tubular — columna tubular rectangular compuesta, con
diafragma externo.
e Conexion rigida viga | — columna tubular rectangular compuesta con diafragma

externo.
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e Conexion rigida columna tubular rectangular compuesta a cimentacion con
placa base empernada.

e Conexion rigida columna tubular rectangular compuesta a cimentacion con
placa base rigidizada empernada.

En el cuarto capitulo se expone la modelacion detallada computacional mediante

elementos finitos de las conexiones que se indicaron anteriormente, conjuntamente

con el analisis de los resultados obtenidos.

En el capitulo cinco se expone el resumen de todo el trabajo realizado, las
conclusiones, aportaciones originales y las recomendaciones con respecto a toda la
tesis presentada.

Finalmente en el apéndice se presentan tres metodologias de disefio obtenidas de la
revision bibliografica, estas son:

e Conexion viga-columna con placa terminal

e Conexion viga-columna atornillada con diafragma pasante

e Conexi6on columna tubular compuesta a placa base para excentricidades
pequefias a moderadas
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2. Marco Teorico

2.1 Generalidades

2.1.1 Uniones

Las estructuras de acero estan formadas por diferentes tipos de elementos, cada uno
de los cuales debe estar adecuadamente unido a los otros elementos estructurales,
por lo que se requiere diferentes uniones, entre las cuales las principales son:

e Uniones que se requieren cuando se presenta cambio de direccidén, por
ejemplo: uniones viga-columna, uniones viga-viga Yy uniones entre barras que
constituyen armaduras o cerchas.

e Uniones que se utilizan para asegurar que la estructura tenga dimensiones
apropiadas, para su transporte y montaje adecuados, por ejemplo: las
columnas que se empalman cada dos o tres pisos.

e Uniones que tienen lugar cuando se presenta un cambio de componente, lo
gue se refiere a la union de la estructura de acero a otras piezas del sistema
estructural, como: bases de columnas, uniones a nucleos de hormigon,
paredes, losas, cubiertas, etc.

La seleccién del tipo de sujetador o sujetadores que deben usarse para una estructura
especifica, implica la consideracion de muchos factores entre los cuales cabe
mencionar: requisitos de cddigos locales de construccién, economia relativa,
preferencias del disefiador, disponibilidad de buenos soldadores o remachadores,
condiciones de carga (estatica o de fatiga), preferencias del fabricante y equipo
disponible. A continuacion se describen ciertas consideraciones sefialadas en el libro
de Jack C. McCormac. Disefio de Estructuras de Acero, que se deben tener cuenta
para escoger el tipo de sujetador a utilizar:
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1. Los pernos resultan econdmicos para estructuras ligeras sometidas a cargas
estaticas pequefas y para miembros secundarios de estructuras pesadas.

2. El proceso de empernado en campo es muy rapido y requiere menos mano de
obra especializada que la soldadura. Sin embargo, el costo de los pernos de
alta resistencia es un poco alto.

3. Sialarga se tiene que desmontar la estructura, probablemente la soldadura no
deba considerarse, dejando mas conveniente el uso de pernos.

4. Cuando se tienen cargas de fatiga, los pernos de alta resistencia
completamente tensados y la soldadura ofrecen un comportamiento muy
bueno.

5. Debe tenerse cuidado especial al instalar apropiadamente los pernos de alta
resistencia de deslizamiento critico.

6. La soldadura requiere menor cantidad de acero, contribuye al mejor aspecto de
las uniones y tiene la mayor amplitud de aplicaciones para los diferentes tipos
de conexiones.

7. Cuando se desean uniones continuas, rigidas y resistentes a momentos,
probablemente se escogera la soldadura.

8. La soldadura se acepta casi universalmente como satisfactoria para el trabajo
en taller, mientras que para el trabajo en obra generalmente es rechazada por
el temor de que la supervision no sea totalmente confiable.

9. El uso de soldaduras en miembros muy gruesos requiere un cuidado especial
por lo que en ocasiones es preferible usar conexiones empernadas. Ademas,
tales conexiones son menos susceptibles a las fracturas fragiles.

2.1.2 Diferencia entre conexiéon y union

Los porticos de las estructuras de acero estan compuestos por elementos
estructurales, vigas y columnas unidos mediante conexiones, que pueden darse entre
una viga y una columna, entre dos vigas (empalme de vigas), entre dos columnas, o
columna a cimentacién. Dependiendo de los miembros conectados y de su ubicacion
en la estructura, en la Figura 2.1 se pueden identificar:

e Unidn viga-columna de un solo lado con la columna continua (1.1).

e Unidn viga-columna a un solo lado con la columna no continua (1.2)

e Union viga-columna a dos caras (doble) con la columna continua (2.1)

e Unidn viga-columna a dos caras (doble) con la columna no continua (2.2)
e Empalme de vigas (3)

e Empalme de columnas (4)

e Base de columnas (5)
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Figura 2.1 Configuraciones de uniones [7]
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Aunque, generalmente los términos union y conexion se usan como sindnimos,
expresan conceptos distintos. (Ver Figura 2.2)

Se define el término conexién como el conjunto de componentes fisicos que acoplan
mecanicamente los elementos a ser vinculados, considerandose en la zona en la que
se produce el contacto.

Si se considera ademas de la conexion, las zonas de interaccion entre los elementos
conectados (por ejemplo la zona de panel del alma), es apropiado usar el término
union.

2.1.3 Clasificacion de las uniones

El tipo de unién empleado en la construccion interviene en el comportamiento global
de la estructura, por lo que es importante conocer la clasificacion de las uniones. A
continuacion se expone la clasificacion segun las Especificaciones ANSI/AISC 360-10
[6] y Eurocodigo 3 [7].

1. Clasificacion segun ANSI/AISC 360-10

La seccion B3. “Base de diseno” del Capitulo B “Requisitos de Disefo” de la
Especificacion ANSI/AISC 360-10 para Construcciones de Acero, clasifica las
uniones, como:

a) Uniones simples

Una unién simple transmite momentos de magnitud despreciable. En el analisis de la
estructura, se puede suponer que las uniones simples permiten la rotacion relativa de
los miembros que conectan. La unidon simple tendr4 una capacidad de rotacion
suficiente para acomodar las rotaciones determinadas por el analisis de la estructura.

b) Uniones a momento

Se permite dos tipos de uniones a momento, denominadas: completamente
restringidas y parcialmente restringidas, tal como se explica a continuacion.

¢ Uniones a Momento, Completamente Restringidas (FR)

Una uniébn a momento completamente restringida (FR) transmite momento con una
rotacion despreciable entre los miembros conectados. En el andlisis de la estructura
se puede suponer que la union no permite la rotacion relativa. Una unién FR, debera
tener suficiente resistencia y rigidez para mantener el angulo entre los miembros
conectados en los estados limites resistentes.

e Uniones a Momento, Parcialmente Restringidas (PR)

Una unidon a momento parcialmente restringida (PR) transmite momento, pero la
rotacion entre los miembros conectados no es despreciable. En el analisis de la
estructura, la relacion fuerza-deformacién de la union debe ser incluida. Las curvas
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caracteristicas de las uniones PR que se usen, deberan encontrarse documentadas
en la literatura técnica o en su defecto ser determinadas mediante métodos analiticos
0 experimentales. Los miembros componentes de una union PR deberan tener
suficiente resistencia, rigidez y capacidad de deformacion en los estados limites
resistentes.

2. Clasificacion segun el Eurocodigo 3

La seccidon 5.2 “Clasificacion de las uniones” del capitulo 5 “Andlisis, clasificacion y
modelizacion” de la Norma Eurocdédigo 3 “Proyecto de estructuras de acero” parte 1-
8 “Uniones”, presenta la siguiente clasificacion para las uniones.

Los detalles de todas las uniones deberian cumplir las hipoétesis consideradas en el
método de calculo correspondiente, sin afectar negativamente a cualquier otra parte
de la estructura. Las uniones pueden clasificarse segun su rigidez y segun su
resistencia.

Clasificacion por su Rigidez
a) Uniones nominalmente articuladas

Una union nominalmente articulada deberia ser capaz de soportar las rotaciones
resultantes bajo las cargas de célculo.

b) Uniones rigidas

Se puede suponer que las uniones clasificadas como rigidas tienen suficiente rigidez
rotacional como para justificar un andlisis basado en una continuidad total.

c) Uniones Semirrigidas

Las uniones que no cumplen los criterios de unién rigida ni de nominalmente articulada
deberian clasificarse como uniones semirrigidas. Estas uniones deberian ser capaces
de transmitir las fuerzas y momentos internos.

Las uniones semirrigidas proporcionan un grado predecible de interaccion entre
elementos, basado en la curva caracteristica de calculo momento-rotacién de las
uniones.

Clasificacion por su Resistencia
a) Uniones nominalmente articuladas

Una unién nominalmente articulada deberia ser capaz de transmitir los esfuerzos
internos sin desarrollar momentos importantes que podrian afectar negativamente a
los elementos o la estructura en su conjunto. Ademas esta unién deberia ser capaz
de soportar las rotaciones resultantes bajo las cargas de calculo.
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b) Uniones de resistencia total

El valor de calculo de la resistencia de una unidon de resistencia total no deberia ser
menor que el de los elementos unidos.

c) Uniones de resistencia parcial

Las uniones que no cumplen los criterios de resistencia total o de unién nominalmente
articulada deberian clasificarse como uniones de resistencia parcial.

2.1.4 Uniones viga-columna

Cuando se habla de estructuras de acero, se entiende que la construccion se llevara
a cabo principalmente con elementos prefabricados, por lo que los distintos
componentes de la estructura deberan ensamblarse de tal forma que se garantice la
conducta adecuada de la estructura segiin como fue previsto en el disefio. Ademas
se debe tener en cuenta que el disefio y detalle de las conexiones interviene
significativamente en el costo global de la estructura.

La seleccion del tipo de conexiones debe tomar en consideracion el comportamiento
de la union (rigida, flexible, por contacto, por friccion, etc.), las limitaciones
constructivas, la facilidad de fabricacién (accesibilidad de soldadura, uso de equipos
automaticos, repeticion de elementos posibles de estandarizar, etc.) y aspectos de
montaje (accesibilidad para apernar o soldar en terreno, equipos de levante, soportes
provisionales y hasta aspectos relacionados con el clima en el lugar de montaje,
tiempo disponible, etc.). [10]

Las conexiones viga-columna son muy utilizadas en las edificaciones de acero, su
comportamiento depende significativamente de la manera en la que se ejecuta en la
construccion. Segun las caracteristicas de los detalles constructivos se determina si
una conexion es rigida, semirrigida o simple. Aunque en la practica no es posible
obtener una conexién que sea totalmente rigida o simple. A continuacion se describen
los tres tipos de conexiones viga-columna mencionados segun McCormac Jack C.,
Nelson James K., 2002: Disefio de Estructuras de Acero, Método LRFD”. [32]

Conexiones Simples (Tipo PR)

Son muy flexibles y se supone que permiten girar los extremos de la viga hacia abajo
cuando estan cargados, como sucede con las vigas simplemente apoyadas. Aunque
las conexiones simples tienen cierta resistencia al momento (o resistencia a la rotacion
del extremo), se supone que es insignificante, y se consideran capaces de resistir
solamente fuerza cortante. En la Figura 2.3, se muestran algunos tipos de conexiones
simples.
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Figura 2.3 Ejemplos de conexiones simples. a) Conexion simple con angulo en el
alma. b) Conexion simple en asiento. ¢) Conexién simple con angulo en el alma. d)
Conexion simple con una sola placa o placa de cortante. [32]
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Conexiones Semirrigidas (Tipo PR)

Son aquellas que tienen una apreciable resistencia a la rotacion en el extremo,
desarrollando asi momentos considerables. En la practica para el disefio es muy
comun que el proyectista, para simplificar el analisis, considere todas estas
conexiones como simples o rigidas sin considerar situaciones intermedias. Si hiciera
dicha consideracion para una conexion verdaderamente semirrigida, pasaria por alto
una oportunidad de reducir momentos en forma apreciable.

En la Figura 2.4 se muestran tres conexiones practicas semirrigidas o conexiones PR
capaces de proporcionar una considerable resistencia por momento. Si la conexion
con placa terminal mostrada en la parte (a) de la figura 2.4 se extiende hacia arriba de
la viga y se instalan mas tornillos, la resistencia por momento de la conexion puede
incrementarse apreciablemente. La parte (c) de la figura muestra una conexién
semirrigida que ha resultado muy satisfactoria en pisos compuestos de acero y
concreto. La resistencia por momento en esta conexion es proporcionada por barras
de refuerzo colocadas en la losa de concreto arriba de la viga y por el lado horizontal
del angulo de asiento.

| Placa de extremo

a) Conexion con placa de extremo

Figura 2.4a Ejemplos de conexiones semirrigidas [32]
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b) Conexion con angulo superior y angulo de asiento
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Barras de refuerzo
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Conectores de cortante

| =

Columna 7

- Angulo de alma Viga

\_K Angulo inferior

Tornillos de alta resistencia

¢) Conexion compuesta

Figura 2.4b y c. Ejemplos de conexiones semirrigidas [32]

Conexiones Rigidas (Tipo FR)

Son aquellas que teéricamente no permiten rotacién en los extremos de la viga y
transfieren casi el cien por ciento del momento al empotramiento. Las conexiones de
este tipo pueden usarse para edificios altos en los que la resistencia al viento se
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desarrolla y en edificaciones sismorresistentes, ya que proporcionan continuidad entre
los miembros de la estructura del edificio.

En la Figura 2.5 se muestran varios tipos de conexiones tipo FR que proporcionan una
restriccién casi del cien por ciento. Los atiesadores en las almas de las columnas se
requieren en algunas de esas conexiones para proporcionar suficiente resistencia a la
rotacion. La conexion mostrada en la parte (d) es muy popular entre los fabricantes de
estructuras y la conexion con placa terminal mostrada en la parte (e) se usa también
con frecuencia.
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Figura 2.5 Ejemplos de conexiones resistentes a momento. [32]
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2.1.5 Uniones columna a cimentacion

El elemento estructural que enlaza la columna de acero a la cimentacion de concreto
es generalmente la placa base, ésta absorbe las cargas de la columna de acero y las
distribuye en el area del concreto ubicada debajo de la placa. Para evitar que el
concreto sobrepase su capacidad y se fracture por aplastamiento, el area de
distribucion debe dimensionarse adecuadamente.

Dado que la carga distribuida sobre el area de la placa base ejerce presion sobre el
concreto, se obtiene una reaccion en el sentido opuesto, la cual tiende a flexionar las
zonas vulnerables de la placa base que enmarcan a la columna (las zonas m y n
indicadas en la Figura 2.6), En base a esto, las placas base experimentan flexiéon en
dos direcciones.

La flexion critica se presenta a distancias entre 0.80 veces el ancho del patin de la
columna (bf) y 0.95 veces el peralte del alma de la columna (d). Los momentos
maximos tienen lugar respecto a dichos ejes, mismos que se muestran en la Figura
2.7. Dos de los ejes son paralelos al alma y dos son paralelos a los patines. El mayor
de los momentos en cualquiera de los ejes, regira el disefio para determinar el espesor
de la placa base. [11]

E jes de
Curvatura i f I f i
\T\ 7 |
- i -
N ' [
[ A é‘—\— ————— | _______ —— FJ.T E‘f
k|)\'|: T I T [
o | & | =] & [Ea
< e N | s
L r"‘w !__ _______________ __! . L]
LA T — U Ej
L]
LU 0.95d oo
N

Figura 2.6 Geometria tipica de una placa base [12]

En donde,
B = Ancho de la placa base

N = Largo de la placa base
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bs = Ancho del patin de la columna

d = Peralte de la columna

f = Distancia entre la barra de anclaje y el centro de linea de la placa base
m = Superficie de apoyo en voladizo, paralela al patin de la columna

n =  Superficie de apoyo en voladizo, paralela al alma de la columna

Ademas de la placa base, las conexiones entre columnas de acero y cimentacion
presentan otros elementos relevantes. La Figura 2.7 muestra los elementos tipicos de
éstas conexiones.

Soldadura \/N
de Acero

Floco Base

Tuerca vy
Plantilla de Rondarnao
Mortero
__“\X%EE&
Cimiento de ' ,
Concreto Barro de
;;f_ Arnclo je
~Tuerca

v
" oL

Figura 2.7 Conexién de la base de una columna de acero [12]

Entre la placa base y la cimentacion de concreto, se presenta una plantilla de mortero
que asegura el contacto entre las superficies de la placa base y de la cimentacién,
para garantizar que las cargas de la columna se distribuyan uniformemente sobre toda
el area del concreto.

Ademas la plantilla de mortero tiene como objeto nivelar la placa base y trasmitir
apropiadamente las cargas de compresion. Por lo que es importante que el mortero
tenga una resistencia a la compresion al menos el doble de la resistencia del concreto
de la cimentacion.

Si la columna esta sometida a flexion de gran intensidad, cierta zona de la placa base
no ejercera presion contra el concreto y ahi se dara lugar a tension. El momento puede
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soportarse por medio de un par de fuerzas, una fuerza de compresion generada por
el concreto y una fuerza de tensidén generada por las barras de anclaje embebidas en
la cimentacion.

Las barras de anclaje resisten las cargas de tensién y transmiten el cortante al
concreto, debido a esto, se tendrd muy en cuenta el didmetro de las barras de anclaje
y la profundidad del empotramiento. Las regulaciones Safety Standars for Steel
Erection (OSHA, 2001) Occupational Safety and Health Admnistration establecen el
uso de cuatro barras de anclaje como minimo para las conexiones de columnas con
placa base.

Las conexiones columna de acero a cimentacion con placa base contempla tres casos
(Figura 2.8): (a) columna sometida a carga axial, (b) columna sometida a carga axial,
momento flector y cortante. Este caso se da generalmente en marcos resistentes a
momento y en columnas sujetas a cargas exceéntricas, y (c) columna sometida a carga
axial y cortante. Esta situacion se da en marcos rigidos, donde generalmente el

cortante es pequefio.

— > — >

I | I I [ I

(a) Cargo Axial () Corga Axial (c) Carga Axial
Momento Flector y Cortante
y Cortante

Figura 2.8 Casos de disefio de placas base para columnas de acero [12]

2.1.6 Comportamiento de conexiones

Las estructuras deben desarrollar esfuerzos internos para ser capaces de soportar las
acciones externas, con el fin de equilibrar las fuerzas. Para que se presenten estos
esfuerzos internos, se generan deformaciones que afectaran la geometria inicial de la
estructura.

En base a lo anterior, una estructura es apta para resistir acciones exteriores si las
alteraciones de sus propiedades y geometria inicial, no son excesivas. Esto implica
gue su rigidez y resistencia son adecuadas para el disefio previsto.
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Para entender mejor este comportamiento se muestra una unién viga-columna
representada por un resorte rotacional (Figura 2.9a), que une las lineas
correspondientes al eje de la columna y al eje de la viga, como se muestra en la Figura
2.9b, de tal manera que en funcion del momento (M;) que transmite la viga a la
columna se produce un giro relativo (¢) entre los ejes (Figura 2.9c), y finalmente en
la Figura 2.9d se representa la curva momento-rotacion real de una union viga-
columna en funcion del momento aplicado y del giro producido.

1
T

] 1' -F ]

N/

A l_f

() (b)

| M, A

|II 1"irl Rd

(c) (d)

Figura 2.9 Comportamiento real de una union viga-columna. (a) modelo ideal; (b)
nudo real; (c) giro relativo viga-columna; (d) curva momento-rotacion. [9]
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Para conocer la respuesta rotacional o el comportamiento de una unién, es importante
determinar sus propiedades mecéanicas en términos de rigidez, resistencia, y ductilidad
o capacidad de deformacion.

» Rigidez rotacional (S;) : relacion entre el momento transmitido y el giro relativo,
se entiende como la diferencia entre los giros absolutos de los elementos
conectados.

e Momento resistente de calculo (M; ) : valor maximo del momento, entendido
como el momento resistente plastico que resiste la union.

e Capacidad rotacional de célculo (¢.4) : giro maximo producido por el momento
resistente de calculo de la union.

Una de las diferencias mas acusadas entre las estructuras metéalicas y las de hormigon
consiste en la existencia, en las primeras, de multitud de uniones; es dificil en cambio
encontrarlas en las estructuras de hormigén, caracterizadas por su monolitismo. Las
uniones cobran, dentro de los proyectos de las construcciones de acero, especial
relevancia y porque no decirlo, dificultad. En el proyecto de una union entre dos 0 méas
piezas de una estructura metélica se distinguen dos fases principales.

La primera y mas importante es la concepcion y disefio general de la misma, eligiendo
entre uniones soldadas o empernadas y dentro de cada tipo el modelo de union.

En la segunda fase, el proyectista ha de comprobar la capacidad portante de la union
elegida. En el caso mas general esta comprobacion se realiza en tres etapas:

e Determinacion de los esfuerzos a los que se encuentra sometida la union, que
en general depende de su rigidez, por lo que nos encontraremos ante un
problema isostéatico o hiperestatico (donde no es suficiente analizar las leyes
de la estatica para averiguar los esfuerzos que la solicitan, sino que es preciso
tener en cuenta ademas las deformaciones locales de la propia union).

e Determinaciéon de las tensiones que estos esfuerzos originan en los distintos
elementos de la union.

e Comprobacion de que estas tensiones no ocasionan el agotamiento de ninguno
de dichos elementos.

El andlisis estructural y tensional de las uniones en construccion metalica puede ser,
en algunas ocasiones complejo. En ellas hay una concentracion de esfuerzos muy
importantes y la evaluacién de las tensiones y deformaciones que se presentan
solamente pueden obtenerse mediante el analisis experimental o utilizando métodos
numéricos en el campo elastoplastico. De los resultados obtenidos se desprenden
procedimientos simplificados que son los que habitualmente se utilizan en la préactica.

Las uniones deberian ser disefiadas sobre la base de una supuesta distribucion
realista de fuerzas internas y momentos. Las suposiciones siguientes deberian ser
usadas para determinar la distribucién de fuerzas:
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e Cada elemento de la unién debe ser capaz de resistir los esfuerzos internos y
los momentos.

e Las deformaciones implicitas por esta distribucidbn no pueden sobrepasar la
deformacion de los pernos y soldaduras.

e Cualquier modelo empleado debe ser coherente con los resultados
experimentales.

Una determinacion rigurosa del modo en que se reparten los esfuerzos en el interior
de una unién solo es posible recurriendo a métodos experimentales o métodos
numeéricos que consideren la no-linealidad de los distintos materiales: acero
estructural, metal de aportacion, pernos, etc.

Se considera correcto cualquier reparto de acciones que cumpla:

e La suma de fuerzas y momentos supuestos para cada uno de los distintos
elementos de la union estan en equilibrio con los esfuerzos exteriores que la
solicitan.

e Cada elemento de la union es capaz de resistir los esfuerzos que se le han
adjudicado en el reparto.

¢ Cada elemento de la union tiene suficiente capacidad de deformacién para que
sea fisicamente posible el reparto supuesto.

e Elreparto de esfuerzos debe guardar proporcion con la rigidez de los distintos
elementos implicados, siendo transmitido a través de la unién preferentemente
por las zonas de mayor rigidez.

2.1.7 Modelizacion de las uniones

El comportamiento de las uniones interviene directamente sobre la respuesta global
de la estructura. En base a esto, es necesario modelar las uniones para el analisis y
calculo de la estructura.

El Eurocodigo 3 contempla estas tres posibilidades de modelizacion de acuerdo a las
uniones (Ver Tabla 2.1).

e Continuas. Son aplicables solamente a uniones rigidas de resistencia total.
Este tipo de union asegura la continuidad de giro entre los elementos
conectados.

e Semi-continuas. Se usan para uniones rigidas de resistencia parcial y para
uniones semirrigidas de resistencia total y parcial. Esta union garantiza la
continuidad rotacional parcial entre los miembros conectados.

e Simples. Se aplican para uniones articuladas. Esta union evita la continuidad
rotacional entre los elementos conectados.
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Tabla 2.1 Modelizacién de acuerdo a las uniones [8]

Resistencia
Rigidez _ . _ . _ .
Resistencia total Resistencia parcial Articulada
Rigida Continua Semi continua *
Semirrigida Semi continua Semi continua *
Articulada * * Simple

(*) Carece de sentido

Segun el método de analisis estructural que se aplique, se interpreta el
comportamiento en cada modelo. En el analisis elastico global, se consideran las
propiedades de rigidez del modelo de union. Para el andlisis rigido- plastico, se toma
en cuenta la resistencia de la unién. Para otros casos se considera ambas

propiedades de rigidez y resistencia. Las posibilidades se muestran en la Tabla 2.2 a
continuacion. [8]

Tabla 2.2 Modelos de union y métodos de andlisis estructural [8]

Modelo Método de andlisis estructural

Andlisis elastico =~ Andlisis rigido- plastico  Anélisis elastico perfectamente plastico

Andlisis elasto-plastico

Continuo Rigida Resistencia total Rigida resistencia total
Semi Semirrigida Resistencia parcial Rigida resistencia parcial
continuo

Semirrigida resistencia total

Semirrigida resistencia parcial

Simple Articulada Articulada Articulada
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Las formas tipicas de union en base a los modelos establecidos de modelacion de
uniones en el Eurocddigo 3, se muestran en la Figura 2.10.

MODELO UNIONES VIGA-PILAR EMPALME BASES DE
DE UNION SOBRE ALAS DE PILAR DE VIGAS PILAR
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Figura 2.10 Modelizacion simplificada de uniones segun EC3. [8]

2.1.8 Fundamentos del método de elementos finitos

La modelacion de conexiones aplicando el método de elementos finitos (MEF) es el
proceso de simulacion de un modelo virtual en base a las condiciones en las que se
presentara en la realidad, con el fin de conocer previamente su comportamiento. La
ingenieria estructural aplica simulaciones fisicas-mecéanicas en modelos complejos
para determinar su respuesta, sin requerir de ensayos reales en laboratorio.

Cabe recalcar que el método de los elementos finitos es un método aproximado,
considerando las hipotesis basicas del método y por ende los resultados deberian
constatarse con los obtenidos experimentalmente, para asi garantizar la precision del
modelo. Por lo que, éste proceso es solamente rentable cuando los métodos analiticos
no son capaces de resolver el problema y cuando los métodos experimentales son
muy costosos en tiempo y dinero.

Este método esta basado en la discretizacion del modelo en elementos finitos,
enlazados entre si, estableciendo una malla espacial de puntos o nodos
interconectados; donde, cada elemento se compone de una serie de nodos con
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propiedades especificas de rigidez y movimiento. El proceso de trasformacion de la
estructura en elementos finitos se denomina discretizacion o modelaje (Ver Figura
2.11). El fundamento de éste andlisis es compensar las acciones externas que se
ejercen en el modelo, originando deformaciones en todos los elementos hasta
alcanzar condiciones de equilibrio, mediante procesos matriciales. [13]

Procesa de
Discretizaciin

Bistarmna Confinwa Modela Digcrato

Figura 2.11 Esquema de discretizacion [14]

Los problemas a resolver presentan una o mas variables dependientes que deben
satisfacer cualquier ecuacion diferencial dentro de un domino conocido. Estas
variables se denominan variables de campo y son gobernadas por la ecuacion
diferencial. Las condiciones de frontera son valores especificos de las variables de
campo en el borde del domino. [14]

Al resolver el sistema de ecuaciones algebraicas, se obtiene la simulacién del
comportamiento de las particulas y de toda la estructura. Los resultados del método
facilitan la visualizacion de la distribucion de esfuerzos en las estructuras, lo cual es
imprescindible para el disefio, ademas permite visualizar el miembro deformado y
tomar las decisiones pertinentes respecto a esto. [14]

A continuacién se muestra un ejemplo de modelacion mediante el método de
elementos finitos para una conexién viga-columna. La Figura 2.12 es una conexion
viga tubular-columna tubular de la publicacion de Matthew Floyd Fadden. Cyclic
Bending Behavior of Hollow Structural Sections and their Application in Seismic
Moment Frama Systems. [33]
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Figura 2.12 Ejemplo de modelacién de conexion viga-columna por MEF. [33]

El analisis por elementos finitos, probablemente, es el mas adecuado para investigar
la respuesta rotacional de una union. Sin embargo, todavia resulta costoso realizar
una simulacion numérica completa. La curva momento-rotacién es el resultado de una
compleja interaccién entre los diversos elementos que componen la unién. En
particular, el andlisis de las uniones metdlicas requiere (Nethercot y Zandonini, 1990)

introducir:

¢ no linealidades geométricas y de los materiales
e pretensado de los tornillos
e interacciones entre los tornillos y placas

Actualmente, el método de los elementos finitos permite introducir en el modelo
numeérico: grandes deformaciones y/o desplazamientos, plasticidad, endurecimiento
por deformacion plastica y efectos de inestabilidad, contacto entre placas, pretensado
de los tornillos (Abolmaali et al., 2005; Al-Jabri et al., 2006).

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 46



Qi
Asl Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria

mmmmmmmmmm s

gt

2.2 Requisitos especiales para carga sismica

La carga sismica varia con la capacidad de disipacion de energia (o absorcion) de la
estructura. Este hecho se explica por la relacion directa entre la respuesta a la carga
cortante V (respuesta de aceleracion multiplicada por la masa) y la respuesta al
desplazamiento §, cuando una estructura se somete a una carga impulsiva en su
base, como se muestra en la Figura 2.13. Si la estructura se comporta elasticamente,
la estructura soportara la carga cortante V,; y el desplazamiento §,;. Sin embargo, si
la estructura llega a la fluencia y logra la capacidad a cortante ultima V;,, la estructura
soportara el desplazamiento §,. Las energias disipadas en los dos casos
representadas por las areas bajo las dos curvas de carga-desplazamiento, son mas o
menos similares

Respuesta a la Fuerza Cortante

Respuesta al desplazamiento

Figura 2.13 Relacion desplazamiento vs carga de la estructura elastica e ineléstica
bajo cargas impulsivas. [15]

Lo mencionado anteriormente hace que el disefio sismico sea diferente del disefio
convencional de estado limite ultimo, que considera otras cargas como la de gravedad
o la fuerza del viento. En el disefio convencional si la carga del viento supera la
capacidad V,, la estructura se derrumba, lo que no sucederia con el disefio sismico.
En cambio, en el disefio sismico se requiere que la estructura no colapse incluso si el
desplazamiento maximo §, es alcanzado. Debido a esto, los cddigos sismicos
existentes especifican las cargas sismicas de disefio como una funcion de la
capacidad de disipacién de energia de las estructuras.
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Dentro del Capitulo 2 de la Norma ecuatoriana de la Construccion (NEC-13), se
especifica el factor de reduccién de resistencia sismica R, el cual reduce el espectro
de respuesta elastico para obtener el espectro de respuesta de disefio, teniendo en
cuenta las diferentes caracteristicas de disipacion de los diversos tipos de estructuras.
[34]

Ademas, se detallan las especificaciones para los elementos estructurales y marcos,
con el fin de asegurar que la estructura puede disipar una cierta cantidad de energia
correspondiente al factor de reduccion. Otro punto que hace que el disefio sismico
sea diferente del disefio ordinario es el hecho de que la carga impulsiva no se aplica
una sola vez, sino de manera ciclica, aunque el numero de ciclos de los principales
impulsos son pocos, por ejemplo 2 o 3 ciclos. Sin embargo, porciones de la estructura
sufren periodos de tension en la regién de endurecimiento por deformacién. Este
trabajo ciclico deteriora rapidamente la tenacidad del material, lo que puede provocar
un fallo a traccion no ductil de los elementos estructurales, con frecuencia a partir de
los puntos criticos de las conexiones soldadas.

Las fallas no ductiles son indeseables y deben ser evitadas. Si la estructura esta
disefiada para permanecer casi elastica, incluso bajo terremotos intensos no
frecuentes, se debe evitar el deterioro del material debido a la fatiga. Sin embargo,
mantener la estructura de un edificio en el rango elastico para terremotos con una
probabilidad de una ocurrencia baja es costoso y por lo general no es muy comdn
emplear dispositivos especiales que aislan la estructura de temblores, aun cuando es
posible y se realiza para estructuras esenciales.

La siguiente parte de este capitulo trata sobre los requisitos especiales para el disefio
sismo-resistente de las conexiones viga-columna, adicionales de los requeridos para
el disefio habitual de estado limite Ultimo. Las descripciones presentadas a
continuacion generalmente siguen el formato del NEC-13y del AISC-341-05.

2.2.1 Materiales

Los terremotos de Northridge en 1994 y Kobe en 1995 tomaron por sorpresa a los
profesionales de la ingenieria estructural ya que muchas de las uniones soldadas en
modernos edificios con marcos de acero sufrieron fracturas fragiles. Estas fracturas
se produjeron con mas frecuencia en la region inferior de la viga, en las ranuras
soldadas del ala. Especialmente en Northridge, las fracturas fragiles iniciaron en un
nivel muy bajo de demanda plastica y, en algunos casos, las estructuras se
mantuvieron dentro del rango elastico. Se encontrdé que la baja resistencia del metal
de la soldadura producido por electrodos designados como AWS E70T-4 y los
procedimientos de soldadura de alta tasa de deposicion jugaron un papel importante
en la induccion de roturas fragiles (Fisher 1997). La tendencia reciente de los cédigos
sismicos es imponer requisitos mas estrictos sobre la tenacidad del acero que se
utiliza en las zonas disipadoras.
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En las Especificaciones del NEC-13, Capitulo 5. Estructuras de Acero, Seccion 5.2.4
Materiales, se indica que el minimo esfuerzo de fluencia especificado,F,, que debe
tener el acero utilizado en miembros en los cuales se espera comportamiento
inelastico, no debe exceder de 345 MPa para porticos especiales a momento.

Los aceros estructurales usados en los sistemas resistentes a cargas sismicas
(SRCS) deben cumplir con una de las siguientes Especificaciones ASTM: A36/A36M,
A53/A53M (Grado B), A500 (Grado B o C), A501, A572/A572M [Grado 50 (345)],
A588/A588M, A992/A992M. Mientras que el acero estructural usado para placas base
de columnas debe seguir una de las Especificaciones ASTM anteriores 0 ASTM
A283/A283M Grado D.

Se especifica que los aceros estructurales que se permiten usar en aplicaciones
sismicas deben poseer propiedades inelasticas y de soldabilidad que cumplen las
siguientes caracteristicas:

1. Una meseta de fluencia bien pronunciada en el diafragma esfuerzo-
deformacion unitaria

2. Una gran capacidad de deformacion inelastica

3. Buena soldabilidad

Los sistemas de poérticos especiales a momento emplean una metodologia de “Disefio
por Capacidad”. En este disefio, la resistencia requerida en la mayoria de los
elementos es determinada en base a las fuerzas correspondientes a la capacidad
probable de ciertos miembros designados como cedentes, como regiones de
articulaciones plasticas.

Esta metodologia de disefio por capacidad requiere una estimacion realista de la
resistencia probable de los miembros designados como cedentes. La resistencia a la
fluencia probable de un elemento (miembro o conexién) a tension debera
determinarse a partir del esfuerzo de fluencia probable,F,,,, multiplicado por el area A,
de la seccion transversal. El esfuerzo F,, de un material debera determinarse como
R,E,, en donde F, es el minimo esfuerzo de fluencia especificado del acero y R,, es
factor de esfuerzo de fluencia probable. R, se define como la relacion entre el esfuerzo
de fluencia probable y el minimo esfuerzo de fluencia especificado F, del material. En
la Tabla 2.3 se presentan valores de R,, segun el NEC-13 para distintos tipos de acero

de la American Society of Testing and Materials (ASTM)
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Tabla 2.3 Valores de factores de fluencia probables para las planchas de los aceros
ASTM A36, A572 Gr 50 y A588 Gr 50. [34]

Especificacion ASTM Factor de Fluencia Probable (R,)

ASTM A36 1.3
ASTM A572 Gr 50 1.1
1.15

ASTM A588 Gr 50

2.2.2 Porticos especiales a momento

Mecanismo de disipacion de energia
Segun se detalla en las Especificaciones del NEC-13, Capitulo 5. Estructuras de

Acero, Seccion 5.3 Porticos especiales a momento, los pérticos especiales a momento
(PEM) deben ser capaces de resistir deformaciones inelasticas significativas cuando
estén sujetos a las fuerzas resultantes producidas por el sismo de disefio. Se espera
gue la mayoria de deformaciones inelasticas ocurran en las articulaciones plasticas
de las vigas con limitada fluencia en las zonas del panel. También se espera que
ocurran deformaciones inelasticas en las bases de las columnas. La Figura 2.14 se
presenta las zonas en las que se espera deformaciones inelasticas en un PEM.

N T 1 1
SRy G -
[ I

—_r-_-—_-—_-—-—-——-1

e — —

[

Figura 2.14 Zonas en las que se esperan deformaciones inelasticas en un PEM. [34]
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Deriva de piso

El dafio estructural se relaciona mejor con el desplazamiento que con la resistencia
lateral desarrollada. Deformaciones excesivas ocasionan pérdida por dafios a
elementos estructurales y no estructurales. Las deformaciones inelasticas deben ser
controlables para mejorar substancialmente el disefio conceptual. El limite a la deriva
de entre piso inelastica maxima es 0,02 para columnas de edificios de estructuras
metalicas, segun se describe en el NEC-13. Capitulo 2. Peligro Sismico y Requisitos
de disefio sismorresistente. Seccidn 2.6.2. Control de la deriva de piso

Criterio de columna fuerte- viga débil

El criterio de columna fuerte-viga débil tiene como objetivo fundamental contar con un
sistema estructural en el cual las columnas son generalmente mas fuertes que las
vigas a fin de forzar el estado limite de fluencia por flexion en las vigas en los diferentes
niveles de los PEM cuando éstos estén sujetos a las fuerzas resultantes producidas
por el sismo de disefio. De esta manera, se logra un alto nivel de disipacion de energia.
[34]

En base al NEC-13 Capitulo 5, la siguiente relacion debe satisfacerse en la conexion
viga-columna:

M*
Z—fc > 1.0 2.1)
ZMpv
En donde,

X My es la suma de los momentos plasticos nominales de las columnas que llegan a

la junta. Debe determinarse en base a la suma de las resistencias nhominales a la
flexion de las columnas que llegan a la unién evaluadas en las caras de la conexion,
tomando en cuenta la reduccion debido a la carga axial presente en la columna.

EMje =32 (Fe ="/, ) (2.2)

X My, es la suma de momentos plasticos nominales de las vigas que llegan a la union.
Debe determinarse en base a la suma de las resistencias probables de las vigas en
las zonas de las articulaciones plasticas incluyendo el momento M,,, producido por el
cortante desarrollado en las articulaciones plasticas con respecto a la cara de la
columna.

Y My, =Y(11R, F,,Z, + My,) (2.3)
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De las ecuaciones anteriores, se tiene que:

A, = Area bruta de la columna
E,. = Minimo esfuerzo de fluencia especificado de la columna
E,, = Minimo esfuerzo de fluencia especificado de la viga

M,,, = Momento adicional basado en combinaciones LRFD, producido por la fuerza
cortante localizada en la articulacién plastica cuyo brazo es igual a la distancia
existente entre la articulacion plastica y la cara de la columna.

P,. = Resistencia axial requerida usando las combinaciones de carga LRFD de la
columna.

2.2.3 Conexiones a momento viga — columna

La Figura 2.15 muestra un ejemplo de una unién viga-columna con momentos de
flexion en la viga debido a cargas horizontales.

-
.

Ll

-
. |

= -
zona de
articulacion plastica
i
aM o
M pl
' 1

Figura 2.15 Ejemplo de union viga-columna bajo cargas horizontales. [15]

El momento a flexion en el extremo de la viga, < M, esta controlado por pandeos:

local, local combinado, torsional o lateral en la viga, a menos que el fracaso a la
traccion gobierne a la carga maxima.

El NEC-13 especifica que la relacion ancho-espesor de los elementos de placa en las
zonas disipadoras de porticos especiales a momento PEM se encuentren en el rango
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de secciones sismicamente compactas, segun lo estipulado en la seccion 5.2.5.2.2.
Secciones sismicamente compactas.

“l”

armadas la relacion ancho-espesor b/t no debe

dps = 0.30 /E/Fy . (2.4)

Para paredes de HSS rectangulares, alas de perfiles “I” encajonados, y secciones
cajon armadas, la relacion ancho espesor b/t no debe superar el limite

Aps = 0.55 /E/Fy (2.5)

armados usados para vigas o columnas, la relacion ancho

Para flexion en las alas de vigas
superar el limite

“Iu

Para almas de perfiles
h o

espesor — no debe superar el limite de:
w

dps = 245 /E/F (1-0.93C,) para C,<0.125 (2.6)
y
Aps = 0,77 E/Fy (293 —C,) = 1.49 /E/Fy para C, > 0.125 (2.7)
Donde C, = —“ (LRFD) (2.8)
¢be

El pandeo lateral torsionante de las vigas puede ser prevenido siguiendo la clausula
5.5.2.5.4 Arriostramiento especial en zonas de articulacion plastica, del NEC-13.

Segun lo dispuesto en las Especiaciones del AISC-358-05, el maximo momento
probable en la rétula plastica viene dado por:

My, = CyprRyF,yZ, (2.9)
Fy+Fy,
Cpr = szy <12 (2.10)

Donde:
Z, = Maodulo resistente plastico de la viga.

C,r = Factor de mayoracion que toma en cuenta efectos de endurecimiento por

deformacion, esfuerzo adicional y otras condiciones de la conexion.

R, = Factor de esfuerzo de fluencia probable
F, = Limite elastico del acero de la viga.
FE, = Resistencia ultima a la traccion de la viga.
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Las conexiones viga-columna deben tener sobre resistencia suficiente para permitir
que las articulaciones plasticas se formen en las vigas. Esta sobrerresistencia queda
expresada por el coeficiente a (Ver Figura 2.15),

Un valor tipico para a es 1.3 segun las recomendaciones del Cddigo de la
Construccion Japonés, aunque se han propuesto diferentes valores en varias
publicaciones del AlJ, Architectural Institute of Japan, segun el material utilizado y el
tipo de conexiones.

Cabe sefialar que el factor de sobre-resistencia @ es una medida indirecta para
asegurar una suficiente capacidad de rotacion de una rotula plastica en el elemento
adyacente a la conexion. El requerimiento a varia de acuerdo a muchos factores, tales
como la relacion entre anchura y espesor de elementos de placa del miembro asi
como del objetivo deseado para el rendimiento en el disefio de la estructura del
edificio. Si bien a es una medida que puede ser facilmente utilizada para el disefio de
la conexion, es mas ambigua para especificar el Angulo de deriva entre plantas para
alcanzar un determinado objetivo de rentabilidad.

En la publicacién de Y. Kurobane, J.A. Packer, J. Wardenier, N. Yeomans (2004).
Desing Guide 9 for Structural Hollow Section Column Connections, se especifica que
cuando se utilizan columnas RHS (rectangular hollow sections, columnas tubulares
rectagulares) conformadas en frio, se pueden formar grietas en las esquinas de la
seccion RHS y se extienden rapidamente bajo una carga ciclica inelastica. Se
encontré un deterioro del material debido al trabajo en frio aplicado durante los
procesos de fabricacién, el mismo que era el principal responsable del desarrollo
prematuro de la grieta ductil y su cambio a la rotura fragil. Resultados de las pruebas
anteriores han demostrado que la capacidad de rotacion de las columnas RHS
conformadas en frio se redujeron considerablemente por los primeros desarrollos de
grietas, a pesar de que los momentos maximos en los extremos de la columna
alcanzaron valores superiores a M. Si las secciones de la columna no son
interrumpidas por los diafragmas de las conexiones viga-columna, la evolucion de las
grietas se suprime. [15]

2.2.4 Zonas de panel en conexiones viga-columna

El NEC-13 indica que generalmente, la zona del panel esta sujeta simultaneamente a
fuerzas axiales, cortantes y momentos provenientes de las columnas y vigas tal como
se observa en la Figura 2.16. La resistencia requerida al cortante de la zona de panel,
debera determinarse a partir de la suma de los momentos en las caras de las
columnas obtenidos de los momentos probables en los puntos de articulaciones
plasticas. Donde el valor de la resistencia requerida al cortante V,, se puede calcular

por:
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V.. = Mp1+Mpy — VertVeo
cw —

, o . (2.11)

En la ecuacién anterior las cargas de disefio que actian en el panel del alma de la
columna se representan por M,,, M,,, V., y V,,, denotan, los momentos de flexion de
las vigas en los lados derecho e izquierdo y las cargas de cortante de las columnas
en los lados inferior y superior respectivamente. d,, es el peralte de la vigay t, es el

espesor del ala de la viga.
]

P3
A

P4

Figura 2.16 Fuerzas internas actuando en la zona del panel de un PEM sujeto a
carga axial. [34]

La resistencia a cortante de la zona de panel, debera determinarse de acuerdo con la
metodologia de disefio de la conexidn ensayada o precalificada que se emplee.

Espesor de la zona de panel

Los espesores individuales (t) de las almas de la columna y doble placas, en caso de
usarse, debera regirse por la ecuacion:

t=>(d, +w,)/90 (2.12)
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En donde:
t = Espesor del alma de la columna o doble placa en mm
d, = Peralte de la zona de panel

w, = Ancho de la zona de panel

Las doble placas deben soldarse a las alas de la columna, usando soldaduras de
penetracion completa (SRPC) o soldaduras de filete (SF) que desarrollen la
resistencia al cortante disponible del espesor total de las doble placas. Cuando las
doble placas se coloquen contra el alma de la columna, se deben soldar a lo largo de
los bordes superior e inferior a fin de desarrollar la proporcion de la fuerza total que es
transmitida a la doble placa. Cuando las doble placas se coloquen lejos del alma de
la columna, deberdn colocarse simétricamente en pares y soldadas a las placas de
continuidad para desarrollar la proporcion de fuerza total que es transmitida a la doble
placas. [34]

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 56



mmmmmmmmmmmmm

AE} Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria
50

3. Andlisis y disefio de conexiones

3.1 Conexiones rigidas viga — columna

3.1.1 Conexiones existentes

La Figura 3.1 muestra las conexiones tipicas viga - columna tubular rellena de
hormigdn (CFT: Concrete Filled Tube) que se utilizan a menudo en Japén. La conexion
se fabrica por soldadura de taller, y las vigas se atornillan a los soportes en sitio. En
el caso de las conexiones que usan diafragmas internos y atravesados (inner and
through-type diaphragms), las placas del diafragma estén situados dentro del tubo, y
un agujero se abre para el colado del concreto. Un anillo de refuerzo de acero
moldeado se utiliza para las columnas CFT circular. En el caso de un anillo de refuerzo
y un diafragma exterior, no existe ningun objeto en el interior del tubo que pueda
interferir con el colado del hormigén. La fundicion del hormigdn se hace generalmente
por tubo Tremie o por el método pump-up.

Gracias a los sistemas con columnas CFT, se pueden obtener altas resistencias y
ductilidad. Sin embargo, la dificultad para compactar adecuadamente el hormigon
puede crear un punto débil en el sistema, especialmente en el caso de diafragmas
interiores y atravesados, en donde el sangrado del hormigon debajo del diafragma
puede producir un hueco entre el hormigdn y el acero, ya que actualmente no existe
una manera de asegurar la compacidad o reparar esta deficiencia. Para compensar,
se utiliza en la construccion un hormigén de alta calidad con un bajo contenido de
agua y un superplastificante para una mayor facilidad de trabajo.
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Figura 3.1 Conexiones viga-columna [17]

Tres conexiones convencionales viga-columna se utilizan actualmente para las
columnas rellenas de hormigdén (CFT) en sistemas de marcos resistentes a momento
(MRF) en Japon. Como se muestra en la Figura.3.2, cada uno emplea un diafragma
interno simple, un diafragma interno con ala extendida, y un diafragma externo,
respectivamente. La conexién de diafragma interno, mostrado en la Figura. 3.2(a), se
utiliza principalmente en edificios de gran altitud con columnas tubulares armadas por
soldadura. Aunque esta conexion tiene el meérito de no interferir con los acabados
alrededor de la columna, se necesita mucho cuidado al momento de vaciar el
hormigdn en las columnas, para prevenir la aparicion de huecos bajo el diafragma
interno. La conexion de diafragma interno con ala extendida es empleada
preferentemente en edificios de pequefia y mediana altura, con columnas de perfiles
tubulares laminados en frio, como se muestra en la Figura. 3.2 (b). Esta conexién tiene
casi las mismas propiedades que la conexion de diafragma interno en cuanto al
vaciado del hormigon y acabados alrededor de la columna. Sin embargo, se requiere
un proceso complicado de instalacion y soldadura, debido a que su fabricacion
requiere el corte de los tubos de acero de manera que el diafragma pueda ser
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instalado y soldado al tubo, por esto se considera una conexion menos confiable que
las demas.

La conexidén de diafragma externo emplea un diafragma en la parte exterior de las
columnas tubulares, como se muestra en la Figura. 3.2(c), no necesita ningan corte
de los tubos de acero para la fabricaciéon y el vaciado del hormigén en los tubos se
realiza sin inconvenientes puesto que no hay diafragma dentro de las columnas. El
problema, sin embargo, es que los diafragmas externos interfieren con los materiales
de acabado conectados al exterior de la columna. La Norma AlJ (Instituto de
Arquitectura de Japon 1987) contiene disposiciones para los esfuerzos admisibles y
altimos de estas conexiones viga-columna bajo carga sismica lateral.

Square CFT
Column ~

Square CFT =
Column —

Steel Beam - M0
Internal Diaphragm

(a) internal diaphragm (b) internal diaphragm
with extended flange

roular CFT 1
Square CFT Column Circular CFT Column

Exiema.l‘ Diaphragm
ic] external diaphragm

Figura 3.2. Detalles convencionales de conexion viga —columna CFT de acero [18]

Innovadores detalles de conexiones viga-columna CFT han sido desarrollados para
resolver los problemas antes mencionados y para aumentar la productividad de la
fabricacion, montaje y relleno de hormigon. Los detalles de conexiones viga-columna
cuadrada CFT y viga- columna circular CFT se muestran en la Figuras 3.3 y 3.4,
respectivamente.
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Cast Steel
Chaphragm

(c) wvertical cross (d) T-shaped inner
plate rib reinforcement

Increasing
Tul::_e Thickness

{e) split diaphragm

4-PJates Ciaphragm

b

IR

{f) i;cmusing

(Q) turning whe
tube thickness by 45 degrees

—

(h) 4-plates diaphragm

Figura 3.3 Detalles recientemente desarrollados de conexion de acero viga-columna

cuadrada. [18]
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Cast Steal for
Bolt Fonnemion

(k) tong-through bolt (I} cast steel for bolt connection

Figura 3.3 Detalles recientemente desarrollados de conexién de acero viga-columna
cuadrada. [18]
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Tube Thickness
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! “Vertical Stittener
(c) increasing tube thickness (d) vertical stiffener

Figura 3.4 Detalles recientemente desarrollados de conexion de acero viga-columna
circular. [18]

Para las conexiones viga-columna cuadrada CFT, la conexién con diafragma de acero
moldeado (cast-steel-diaphragm connection detail) tiene como objetivo mejorar la
productividad del relleno de hormigon, como se muestra en la figura 3.3(a). Los
agujeros de los diafragmas son conicos para evitar que se produzca una brecha entre
ellos y el hormigén durante el rellenado de hormigén. La conexiéon de placas de
refuerzo vertical (vertical-plate-rib connection detail) (Miyao et al., 1990), la conexion
de placas de refuerzo vertical transversal (vertical-cross-plate-rib connection detail)
(Teraoka et al., 1994), y la conexién de refuerzos internos en forma de T (T-shaped-
inner-reinforcement connection detail) (Sasaki et al., 2001) pretenden reforzar la
flexion fuera del plano de la columna, asi como mejorar la productividad del relleno de
hormigén, como se muestra en las Figuras 3.3(b) , 3.3(c) y 3.3(d). Para fabricar
conexiones sin cortar los tubos de acero construidos por soldadura, o los aceros de
dos canales (two-channel steels), la conexién de diafragma hendido (Split-diaphragm
connection detail) (Yanagi et al., 1996) concede diafragmas antes de soldar estos
aceros de canales, como se muestra en la Figura 3.3(e).

Para lograr la maxima productividad en la fabricacion y relleno de hormigén, es
deseable no tener conexion reforzada. Sin embargo, esto es necesario desde el punto
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de vista del comportamiento estructural. Esto se puede lograr aumentando el espesor
del tubo de acero (Miyao et al.,1990) y girando los tubos 45 grados (Shiiba et al., 1992)
como se muestra en las Figuras 3.3(f) y 3.3(g).

Entre las conexiones viga- columna cuadrada CFT con refuerzos externos, se
presenta la conexion de diafragma de cuatro placas (four plate diaphragm connection)
(Yoshisato et al., 1996), como se muestra en la Figura 3.3(h). Esta conexion tiene
pequefios diafragmas externos para reforzar y reducir la interferencia con los
materiales de acabado conectados alrededor de la columna. La conexion refuerzo
lateral (side-stiffener connection detail) (Kawano et al., 1996) y la conexién de refuerzo
vertical (vertical-stiffener connection detail) (Fulaimoto et al.,, 1997) presentan
refuerzos instalados en la direccion vertical con el fin de no interferir con los materiales
de acabado alrededor de la columna, como se muestra en las Figuras 3.3(i) y 3.3()).
Las conexiones apernadas que reducen la soldadura incluyen la conexion de perno
pasante (long-through-bolt connection detail) (Kanatani et al., 1995) y la conexién de
acero moldeado empleando con tuerca y refuerzo (cast Steel employing a nut and a
reinforcement) (Fukumoto et al., 1995), como se muestra en las Figuras 3.3(k) y 3.3().

Entre las conexiones desarrolladas viga-columna circular CFT, se presenta la
conexién por junta de diafragma (ring-diaphragm connection detail) con proyeccion
interior (lida et al., 1991) y una conexién con diafragma con forjado externo (exterior-
forging-diaphragm connection detail) (Sakino et al., 1993), como se muestra en las
Figuras 3.4(a) y 3.4(b). Este tipo de conexiones utilizan un diafragma con la forma méas
adecuada para mejorar el rendimiento estructural. También se considera aumentar el
grosor del tubo de acero (Okamoto et al., 1994), como se muestra en la figura 3.4(c),
para evitar la necesidad de conexiones de refuerzo para columnas tanto circulares
como cuadradas. Para simplificar la estructura de acero, se presenta la conexién con
rigidizadores verticales (vertical-stiffener connection detail) (Fukumoto et al., 2001),
cuyas placas a corte soldadas no son fabricadas con curvatura, como se muestran en
la Figura 3.4(d).

Comentario

Luego de analizar los diferentes tipos de conexiones resistentes a momento viga-
columna podemos concluir que lo mas factible para nuestro medio recae en la
utilizacién de diafragmas externos, ya que presenta diversas ventajas durante la
edificacidn, sin agregar inconvenientes de fabricacion. Entre estas ventajas podemos
mencionar que no interfiere con el vaciado del hormigén dentro de la columna como
seria el caso de diafragmas internos o pasantes, ademas que con respecto a esta
ultima se evita también el corte de la columna, lo que siempre conlleva cierto margen
de riesgo y procesos especializados de soladura. Por otro lado la conexion resistente
a momento con diafragma externo no emplea pernos, mismos que para el caso de
columnas tubulares rellenas deberian ser pernos ciegos especiales como los MUTF
(Metric Ultra Twist Fastener), y estos no son de facil obtencién en nuestro medio.

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 63



>

4 Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria

3.1.2 Metodologia de disefio de conexion con diafragma externo

Las uniones con diafragmas externos se han estudiado principalmente en la
Universidad de Kobe. Las formulas de disefio de estas uniones se han incluido en las
Recomendaciones del Instituto de Arquitectura de Japon desde 1980 (AlJ 1990) [22],
y son aplicables tanto a columnas de perfil tubular circular como cuadrado. Los
estudios realizados por Kamba et al. (1983) [23] y Tabuchi et al. (1985) [24] supusieron
la base para las formulas de disefio. No obstante, las uniones entre columnas RHS y
vigas con diafragmas externos han sido estudiadas recientemente por grupos de
investigacion que no pertenecen a la Universidad de Kobe (Matsui et al. 1996 [25],
Ikebata et al. 1999 [26], Mitsunari et al. 2001 [27]). Esto ha ayudado, no solamente a
mejorar la fiabilidad de las previsiones de disefio existentes, sino también a ampliar el
campo de validez de las formulas. Ademas, Kamba ha modificado la férmula de disefio
habitual para las uniones con columnas CHS, basandose en una serie de resultados
analiticos numeéricos (Kamba 2001 [28]), lo que también ha ayudado a mejorar la
fiabilidad de la formula. Las siguientes directrices para el disefio de conexiones estan
basadas en Desing Guide 9 for Structural Hollow Section Column Connections [15].

Pasos de Disefno

Paso 1: Determinar el tipo de unidn requerido entre las presentadas en las Figuras
3.5y 3.6, asigne valores iniciales para el diafragma y verifique el campo de validez de
los mismos.

Paso 2: Determinar la demanda a momento en la cara de la columna.

My = ———aMy, (3.1)

a=1,3 (3.2)
My = CorRyZpxfpy (3.3)
Cpp = % <12 (3.4)

Donde:

Zpx= Mdbdulo resistente plastico de la viga.

C,r = Factor de mayoracion que toma en cuenta efectos de endurecimiento por
deformacion, esfuerzo adicional y otras condiciones de la conexion.

R, = Factor de esfuerzo de fluencia probable (Ver Tabla 2.3)

L,.ervio = Distancia entre el extremo del diafragma y la cara de la columna. (Figura 3.9)
fpy = Limite elastico del acero de la viga.

fru = Resistencia ultima a la traccion de la viga.

L= Longitud desde la cara de la columna al punto de inflexién del momento de la viga.

a = Coeficiente de sobre resistencia.

Paso 3: Determine la carga axial en el ala traccionada P,;* como se indica en las
figuras 3.5y 3.6
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Forma del diafragma externo Ecuacion de |a resistencia Ultima

Py = 3,091 ()AL, + 1.77F,(c)Af,,
(1)

Pbr
4 oA

en donde

f.(a) = sena

~ f(o) =+ 2sen‘o + 1

b
A= {{D,ES +0,88 -f).fdctc + 1yt

Simbolos:
- Limite elastico del material
“¥  dela columna
—Limite elastico del material
del diafragma
Py = Carga axial en ala traccionada

0. = pendiente de la seccian critica

fay

P, = 219Af, +253Af, (2

en donde
b
— A, = {m,aa +0,88 - d“-'},,fd;su + td}tc
Simbolos:
\er arriba.
Tipo I Tipo IV
Campo de validez
20=dJt. =50 hy/d. <0,3 0,25 = by4/d,. <0,75

Mota:
Simbolos: b =anchura d = diametro h = altura t=espesor 9= pendiente del
Subindice: b =viga ¢ = columna d =diafragma = ala delaviga diafragma

Figura 3.5 Ecuaciones de resistencia Ultima para uniones con diafragmas externos a
columnas circulares rellenas de hormigon. [15]
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Forma del diafragma externo

Ecuacion de resistencia ultima

P
d o 4 P
. =457 =45"
8 =30 - A 0%<=h =457 [ A
¥ ¥ h

Unidn de tipo |:

La resistencia de calculo es el mayor de
los valores calculados en las Ecs. 1y 2.
3
2
b cfd.u

2 2
. _ te |3( tq 13[t.+ hy
Por =974 (EJ( b,
(1)

Pt”* — 2,85(4tc+ td}tcff..ﬁl' + S,SDh dtdfd.ﬁl'

(2)

Sif,, = fy,, hacer los calculos con f,, =1, ,

Union de tipo Il:

La resistencia de calculo viene dada por la Ec. 2.

Simbolos:

.., = Limite elastico del material de la columna

fq.y = Limite elastico del material del
diafragma

fy . = Resistencia dltima a traccion
del material del diafragma

P, ; = Carga axial en ala traccionada

[ e

Tipo 1l

Unién de tipo Il

La resistencia de calculo es el menor de
los valores calculados en las Ecs. 3y 4.

2Dy

P =1,43(b, + 2h,—d,,) “fd,
n
(3)
Poi* = 1,43(b, + 2h, — d, )tofy,
(4)

Simbolos: Ver arriba.

Campo de validez

20 <b t. <50, 0,75 <tyt.<2,0, ty>t,;, hyb.> 0,1t t; (Tipo I), hyb,> 0,154, /g (Tipo II)

MNota:
Simbolos: b =anchura d=diametro

Subindice: b =viga ¢ = columna

h = altura
d = diafragma

8 = pendiente del diafragma
h = orificio

t = espesor
f = ala de la viga

Figura 3.6 Ecuaciones de resistencia ultima para uniones con diafragmas externos y
pasantes a columnas cuadradas rellenas de hormigén [15]
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Paso 4: Determinar el momento ultimo soportado por las soldaduras de conexion
entre las alas de la viga y los diafragmas.

beu = be*(hb - tbf) (35)

Paso 5: Determinar el momento ultimo soportado por las soldaduras del alma.

Mywy = mZplbwnfby (3.6)
4tC bjfcy

m=— |—— 3.7
d; \/ towf by 3.7)

b = b, — 2t (3.8)

Para vigas con perfil

2
tp (hb—th )
Zplbwn === 2 L (3.10)

Para vigas con perfil Tubular

2
tp (hb—th )
Zplbwn === 2 L (3.12)

Donde:

Znipwn = Modulo plastico resistente del area neta del alma de la viga

m = Capacidad resistente a momento adimensional de la soldadura de conexion del
alma.

b;,d; = Representan la anchuray el canto de la cara del panel del alma de la columna
en donde el alma de la viga esta soldada.

fey = Limite elastico del acero de la columna.

Paso 6: Verificar la resistencia ultima a la flexién de la unién en la cara de la columna.
*
Mjcs™ = My (3.12)

Mjes™ = Mppy + Mpun, (3.13)
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Paso 7: Disefiar las soldaduras del alma de la viga, mismas que deben resistir el
cortante producido en la cara de la columna que viene determinado por la siguiente
ecuacion.

_ My
Vbws = Vg + (3.14)
Donde:
V; = Cortante producido por las cargas de gravedad

Paso 8: Disefiar las soldadura de las alas de la viga, misma que debe ser capaz de
resistir la capacidad maxima de la viga expresada en la siguiente ecuacion.

Mcf

Vyrg = ——— 3.15
bfs = Gomtyp) (3.15)
Paso 9: Verificar la resistencia a cortante del panel del alma.
Vew™ = Vew (3.16)
_ Mp1+Mp; _ Ve1+Ver

VCW - (hb—tbf) 2 (3-17)

* Bf¢ f
Vew = 1,2 (Acp 5 + Aoy, T:Z) (3.18)

hCW_ZtCW
= L

B =25 2ty = 4 (3.19)

Donde:
Aep = Area transversal del panel de hormigén (ver Figura 3.7).
A, = Area transversal del panel de la columna (ver Figura 3.8).
f; = Resistencia a la compresion del hormigon de la columna.
= Relacion entre el canto y la altura del panel de hormigén.
ty = Espesor del diafragma.
t.w = Espesor de la pared de la columna
My, My,, V.4, V., = Momentos flectores para las vigas de los lados derecho e izquierdo

y los esfuerzos cortantes de las columnas en las partes inferior y superior
respectivamente, (ver Figura 3.8).
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(a) Configuracion de la unién (b) Panel del alma

Figura 3.8 Panel del alma de la columna enmarcado por alas y rigidizadores [15]

Las previsiones de disefio del AlJ [22] recomienda utilizar uniones soldadas de
penetracion completa (CJP) en los vértices de la columna para fabricar un diafragma
externo continuo (ver Figura 3.9). Las previsiones de disefio del AlJ también
recomiendan que se utilicen uniones soldadas a tope de penetracion completa entre
el diafragma externo y la cara de la columna. De acuerdo con Desing Guide 9 for
Structural Hollow Section Column Connections [15] en los ensayos realizados, el
pandeo local de los elementos planos controla siempre la carga ultima de las uniones
entre alas comprimidas y columnas rellenas de hormigén. En dichos ensayos no se
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observo ningun dafio en las soldaduras de conexién ni en el hormigén. Por ello, las
uniones entre alas comprimidas y columnas rellenas de hormigén no se consideran
criticas, y no se desarrolla ninguna férmula para ellas.

@ punto de
concentracion
de lensiones

Lnawio
o

Figura 3.9 Recomendaciones de AlJ de soldadura para uniones viga-columna con
diafragmas externos [15]

3.1.3 Disefio de conexion viga tubular — columna tubular
rectangular compuesta con diafragma externo. Conexién 1.

El presente disefio sigue las directrices planteadas en la seccion 3.1.2 Metodologia
de disefio de conexion con diafragma externo. Las dimensiones de vigas y columnas
corresponden a un edificio de seis pisos con luces de siete metros y una altura de
entre piso de tres metros. Las solicitaciones de carga responden a un edifico
convencional de oficinas cimentado en suelo tipo D en la ciudad de Cuenca, Ecuador
segun las recomendaciones del NEC 2013.

Las propiedades de los elementos de la conexién 1, se presentan en las Tablas 3.1,
3.2 y 3.3 donde se muestran las dimensiones, los esfuerzos limite y los factores de
mayoracion considerados en el disefio de viga de perfil tubular, la columna tubular
compuesta y el diafragma, respectivamente.
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Tabla 3.1 Propiedades de la viga. Conexion 1

Propiedades de la viga

Peralte h,, 420 mm
Ancho by ¢ 200 mm
Espesor t, 20 mm
fy 248 N/mm?
fu 400 N/mm?
Cpr 1.20
R, 1.30
Longitud L 3200 mm
Zy 3 044 000 mm3

Tabla 3.2 Propiedades de la columna. Conexion 1.

Propiedades de la columna

Peralte h,, 400 mm
Espesor ¢, 20 mm
Ancho b, 400 mm
Longitud L 3000 mm
fy 248 N /mm?
fu 400 N/mm?

Tabla 3.3 Propiedades del diafragma. Conexion 1.

Propiedades del diafragma

Longitud del nervio 450 mm
Espesor t, 22mm
Longitud h, 175 mm

fy 248 N /mm?
fu 400 N /mm?
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La Figura 3.10 presenta la curva de interaccion carga axial - momento flector de la
columna, la cual se basa en la metodologia de disefio segun la Guia de Disefio 5 para
columnas de perfiles tubulares rellenos de hormigon bajo cargas estaticas y sismicas.
BERGMANN, R., MATSUI, C., MEINSMA, C., DUTTA, D. Alemania, 1998. El punto
rojo en la figura indica la solicitacion de la columna obtenida de las combinaciones de
carga.

9000,00
8000,00
7000,00

6000,00

5000,00

®Pn (kN)

4000,00
3000,00
2000,00
1000,00

0,00
0,00 200,00 400,00 600,00 800,00 1000,00 1200,00 1400,00

& Mn (kN.m)

Figura 3.10 Diagrama de interaccion de la columna. Conexién 1.

En las figuras 3.11 y 3.12 se presenta el detalle general de la conexion viga tubular-
columna tubular compuesta, con diafragma externo, tanto en vista frontal como en
planta.
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Figura 3.11 Vista frontal de la conexion viga tubular-columna tubular rectangular
compuesta con diafragma externo. (Dimensiones en mm)

175

Ly 400

Figura 3.12 Vista en planta de la conexion viga tubular-columna tubular rectangular
compuesta con diafragma externo. (Dimensiones en mm)

Tablas de Resultados

En la Tabla 3.4, se presentan los resultados obtenidos del disefio a flexion en la cara
de la columna, donde se observa que la demanda a flexion es menor a la resistencia,
lo cual indica que las dimensiones del diafragma de la Tabla 3.3 son satisfactorias.
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Tabla 3.4 Flexion en la cara de la columna. Conexion 1.

Flexion en la cara de la columna

Demanda
M, 1178.61 kN.m
Ms 178292 kN.m
Resistencia

Py * 4601.48 kN
Zpibwn 1444000 mm3
My 228.77 kN.m
Mpfy 1840.6 kN.m
Mjs * 2069.36 kN.m

En las tablas 3.5 y 3.6 se muestran los resultados del disefio de las soldaduras en el
almay en el ala de la viga, respectivamente. Estos disefios se basaron en el capitulo
J de las especificaciones del AISC 360-10. En ambos casos, la capacidad supera el

valor de la demanda.

Tabla 3.5 Cortante en el alma de la viga. Conexion 1.

Cortante en el alma de la viga

Demanda
Vy 164.67 kN
Vs 360.92 kN
Capacidad de la soldadura
Pie 18 mm
Longitud 340 mm
OR, 940.58 kN
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Tabla 3.6 Soldadura en el ala de la viga. Conexion 1.

Soldadura en el ala de la viga

Demanda
Vis 2946.53 kN
Soldadura longitudinal
Pie 18 mm
Longitud 900 mm
®R; 2489.77 kN
Soldadura transversal
Pie 18 mm
Longitud 200 mm
©R, 553.28 kN
Capacidad
oR, 3043.06 kN

Enla Tabla 3.7, se presentan los resultados obtenidos del disefio a cortante en la zona
de panel de la columna, donde se observa que la demanda a cortante es menor a la
resistencia, lo cual indica que las dimensiones de la viga y la columna de las Tablas
3.1y 3.2, respectivamente, son satisfactorias.

Tabla 3.7 Cortante en el panel de la columna. Conexion 1.

Cortante en el panel de la columna

Resistencia
B 2.39
Ap 135360 mm?
A 150400 mm?
Vow * 27417.68 kN
Demanda
My, 1178.61 kN.m
My, 1178.61 kN.m
Ve 284.18 kN
V., 265.26 kN
Vow 5618.34 kN
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3.1.4 Disefio de conexién viga | — columna tubular rectangular
compuesta con diafragma externo. Conexién 2.

El presente disefio sigue las directrices planteadas en la seccion 3.1.2 Metodologia
de disefio de conexion con diafragma externo. Las dimensiones de vigas y columnas
corresponden a un edificio de seis pisos con luces de siete metros y una altura de
entre piso de tres metros. Las solicitaciones de carga responden a un edifico
convencional de oficinas cimentado en suelo tipo D en la ciudad de Cuenca, Ecuador
segun las recomendaciones del NEC 2013.

Las propiedades de los elementos de la conexion 2, se presentan en las Tablas 3.8,
3.9 y 3.10 donde se muestran las dimensiones, los esfuerzos limite y los factores de
mayoracion considerados en el disefio de la viga |, la columna tubular compuesta y el
diafragma, respectivamente.

Tabla 3.8 Propiedades de la viga. Conexion 2

Propiedades de la viga

Peralte h,, 500 mm
Ancho by ¢ 250 mm
Espesor t,¢ 20 mm
Espesor t,, 12 mm
fy 248 N/mm?
fu 400 N/mm?
Cpr 1.20
R, 1.30
Longitud L 3200 mm
Zy 3034 800 mm3

Tabla 3.9 Propiedades de la columna. Conexion 2.

Propiedades de la columna

Peralte h,, 400 mm
Espesor ¢, 20 mm
Ancho b, 400 mm
Longitud L 3000 mm
fy 248 N /mm?
fu 400 N/mm?
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Tabla 3.10 Propiedades del diafragma. Conexion 2.

Propiedades del diafragma

Longitud del nervio 300 mm
Espesor t, 22 mm
Longitud h, 112.5mm

fy 248 N/mm?
fu 400 N /mm?

La Figura 3.13 presenta la curva de interaccion carga axial - momento flector de la
columna, la cual se basa en la metodologia de disefio segun la Guia de Disefio 5 para
columnas de perfiles tubulares rellenos de hormigdn bajo cargas estaticas y sismicas.
BERGMANN, R., MATSUI, C., MEINSMA, C., DUTTA, D. Alemania, 1998. El punto
rojo en la figura indica la solicitacion de la columna obtenida de las combinaciones de
carga.
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Figura 3.13 Diagrama de interaccion de la columna. Conexion 2.
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En las figuras 3.14 y 3.15 se presenta el detalle general de la conexion viga |- columna
tubular compuesta, con diafragma externo, tanto en vista frontal como en planta.

400

—+

22

3000
500

3200 3200

Figura 3.14 Vista frontal de la conexién viga I-columna tubular rectangular
compuesta con diafragma externo. (Dimensiones en mm)
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Figura 3.15 Vista en planta de la conexién viga I-columna tubular rectangular
compuesta con diafragma externo. (Dimensiones en mm)

Tablas de Resultados

Enla Tabla 3.11, se presentan los resultados obtenidos del disefio a flexion en la cara
de la columna, donde se observa que la demanda a flexion es menor a la resistencia,
lo cual indica que las dimensiones del diafragma de la Tabla 3.10 son satisfactorias.
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Tabla 3.11 Flexién en la cara de la columna. Conexion 2.

Flexion en la cara de la columna

Demanda
My, 1175.05 kN.m
M,y 1685.59 kN.m
Resistencia

Py * 3475.27 kN
Zpibwn 1058 000 mm3
My 252.33kN.m
Mpypy 1668.13 kN.m
Mjs * 1920.46 kN.m

En las tablas 3.12 y 3.13 se muestran los resultados del disefio de las soldaduras en
elalmay en el ala de la viga, respectivamente. Estos disefios se basaron en el capitulo
J de las especificaciones del AISC 360-10. En ambos casos, la capacidad supera el

valor de la demanda.

Tabla 3.12 Cortante en el alma de la viga. Conexion 2.

Cortante en el alma de la viga

Demanda
/A 159.01 kN
Vs 334.90 kN
Capacidad de la soldadura
Pie 10 mm
Longitud 400 mm
VR, 614.76 kN

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz.
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Tabla 3.13 Soldadura en el ala de la viga. Conexion 2.

Soldadura en el ala de la viga

Demanda
Ves 2448.02 kN
Soldadura longitudinal
Pie 18 mm
Longitud 600 mm
®R; 1659.85 kN
Soldadura transversal
Pie 18 mm
Longitud 250 mm
©R, 691.60 kN
Capacidad
oR, 2448.28 kN

En la Tabla 3.14, se presentan los resultados obtenidos del disefio a cortante en la
zona de panel de la columna, donde se observa que la demanda a cortante es menor
a la resistencia, lo cual indica que las dimensiones de la viga y la columna de las
Tablas 3.8 y 3.9, respectivamente, son satisfactorias.

Tabla 3.14 Cortante en el panel de la columna. Conexion 2.

Cortante en el panel de la columna

Resistencia
B 1.97
Acp 164160 mm?
A 182400 mm?
Vow * 32920.34 kN
Demanda
My, 1175.05 kN.m
My, 1175.05 kN.m
Ve 284.49 kN
V., 266.31 kN
Vow 4620.64 kN
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3.2 Conexiones rigidas columna a cimentacion

3.2.1 Conexiones existentes

a) Disefo de placas base cargadas axialmente
Placa base para columnas tubulares y cilindricas cargadas axialmente

La seccion critica utilizada para determinar el espesor de la placa debe basarse en
0,95 veces la dimension de la columna exterior para tubos rectangulares y 0,80 veces
la dimension exterior para tubos redondos. Estos valores corresponden a los
empleados para las columnas de ala ancha y se han elegido conservadoramente para
la aproximacion de las secciones criticas para la flexion. Para las placas de carga
ligera, el procedimiento conservativo del Manual LRFD (AISC 1986) se puede aplicar
tanto para columna rectangulares como circulares. El area interior en la zona cerrada
por los perfiles rectangular y circular es més rigida que la que existente entre las alas
de una columna de ala ancha. La dimension ¢, que se utiliza en la determinacién del
espesor de la placa a continuacion, se basa en el area de soporte Ay. (Ver Figura
3.16).

La dimension ¢ viene dada por:

2
¢ = 0,25[h, + by, — \/ (he + bse)” — 4Ay] (3.20)
| L i T,
| . & N N R . AN Ry
[ ] - S
a) Columnas Cilindricas b) Columnas Rectangulares

Figura 3.16 Brazo de Apoyo para columnas de carga ligera. [16]

Placas base para grandes cargas

Para bases de columnas sujetas a cargas mas pesadas, los espesores de la placa
pueden llegar a ser excesivos. Una alternativa es unir soportes a la columna como se
muestra en la Figura 3.17a. (Blodgett 1966), Estos soportes actuan con la placa para
resistir la flexion. La placa se disefia como una viga continua perpendicular a los
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soportes, con apoyos en los centros de los dos soportes, como se muestran en la
Figura 3.17b. Los soportes estan dimensionados segun la porcion de la placa entre
las caras exteriores de los soportes para resistir la flexion y cizallamiento. Un ejemplo
de disefio completo esta dado por Blodgett (1966).

a) Detalles

(I -

TP ﬂl -
_._rl'"ﬂr | L “ HTT‘I T

b} Diagrama de Momento para el Espesor

Figura 3.17 Columna con refuerzo [16]

Para cargas extremadamente pesadas, la fuerza puede ser distribuida por un enrejado
(AISC 1984), como se muestra en la Figura 3.18. El enrejado se compone de una o
mas capas de vigas muy préximas entre si, por lo general perfiles “S” a causa de sus
almas mas gruesas, todo el enrejado es entonces encerrado en la base de hormigon.
La placa entonces descansa sobre las vigas de acero, con un aumento resultante en
la presion de apoyo ultima. No existen directrices disponibles para los esfuerzos de
apoyo permisibles, aunque como una estimacion conservadora, el ingeniero puede
asumir que toda la carga se transfiere de la placa a las vigas, dejando de lado el
hormigon. El disefio de la placa se basa en la distribucion de la carga sobre las almas
de las vigas, basado en la tension de carga admisible para el acero del AISC. La carga
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en la base del enrejado mostrado a continuacién, puede ser asumida como una carga
uniformemente distribuida.

Columna

N
Placa Base \\ ’\LJ

T < Enrejado

| i

Acabado superior de ( i L /
Hormigdn — 14 ' h

_* _ >L Varillas Pasantes

-

-{I
i
:f
L Tubo Separador

Vigas /

Figura 3.18 Entramado de cimentacion [16]

Detalles de las placas base

Detalles tipicos para placas base cargadas axialmente se muestran en el Manual AISC
ASD (1989a) y de Ingenieria para la Construccién de Acero (AISC 1984). Para cargas
mas pequefas, las placas se sueldan por lo general a la base de la columna en el
taller, mientras que para cargas mas grandes, las placas se envian al campo por
separado. La preparacion de la superficie se rige por la Seccion M2.8 en la
Especificacion ASD (1989). La Seccion M4.1 en las Especificaciones ASD y M4.1 en
la Especificacion LRFD, especifican que las placas deben fijarse en el correcto nivel
de la elevacidn, con un soporte completo en la fundacion. El procedimiento normal es
mantener la parte superior de la zapata de hormigon bruto de 1 pulgada o menos por
debajo de la parte inferior de la placa de base. Luego una lechada de cemento es
colocada bajo la placa, esto permite el ajuste de campo.

Normalmente cuatro pernos de anclaje y un espesor minimo (valores de 0,50 a 0,75
pulgadas han sido sugeridas) se han utilizado para las placas de base
concéntricamente cargados para proporcionar estabilidad contra el vuelco de la
columna durante la ereccion. Para el disefio de los pernos de anclaje se aplicaran las
disposiciones de resistencia enunciados en la seccion sobre el disefio de los pernos
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de anclaje y seran evaluados por el constructor para las cargas de construccion
estimadas y condiciones de trabajo. DeWolf y Sarisley (1978a, 1978b, 1982) han
demostrado que la capacidad de soporte de la carga de rotura se reduce cuando el
pedestal de hormigén tiene una profundidad mayor que las dimensiones en planta.
Esto se basa en pruebas con muestras no reforzadas; todas las pruebas utilizadas
para el desarrollo de la carga admisible destacan en el Codigo ACI (1983) y la
Especificacion AISC (1989). Cuando la profundidad es grande, el hormigdn no esta
restringido para el movimiento lateral en la proximidad del vértice de la piramide que
se forma en el fracaso. Para los cubos de hormigon, la union a la base de la maquina
de ensayo proporciona el confinamiento necesario. DeWolf (1982) ha recomendado
que para profundidades mayores que las dimensiones del planta, el pedestal debe
reforzarse como si se tratase de una columna. Un minimo de cuatro barras se debe
colocar en las esquinas del pedestal. Los tirantes deben comenzar justo debajo de la
placa base, sujeto a la cobertura minima requerida. Este refuerzo se debe utilizar en
todos los pedestales, independientemente de la altura.

b) Disefio de placas base resistentes a momentos

Existen dos enfoques generales para el disefio de placas base sujeto a una carga
axial mas un momento. Una se basa en el comportamiento elastico y la otra se basa
en las cargas de colapso. La primera es generalmente tratada en textos y referencias
de disefio que se ocupan de las placas base sujetas a momentos mientras que el
segundo ha sido mencionado en los textos como un medio para determinar el factor
real de la seguridad contra el colapso.

Solo dos conjuntos de pruebas se han llevado a cabo para placas de base sujeto a
momentos y cargas axiales, aquellos por DeWolf y Sarisley (1978b, 1980) y los de
Thambiratnam y Paramasivan (1986). DeWolf y Sarisley compararon sus datos
experimentales para ambos enfoques, y concluyeron que, podrian utilizarse
satisfactoriamente en el disefio de su limitada gama de pruebas. Thambiratnam y
Paramasivam compararon sus pruebas soélo para el enfoque elastico. Los espesores
de sus placas eran sustancialmente mas pequefas que los requeridos por el enfoque
elastico no obstante, sus espesores eran iguales o inferiores a dos tercios del espesor
requerido. Por consiguiente el fracaso en general se produjo por la flexién en la placa,
con relativamente pequenfos factores de seguridad. Ambos enfoques se basan en una
supuesta dimensién de la placa y luego se realizan suposiciones sobre la magnitud y
la distribucién del esfuerzo de apoyo en la cimentacion de hormigén y la tension o
fuerza en los pernos de anclaje. Se asume generalmente que el hormigdén y el perno
de anclaje alcanzan el fallo al mismo tiempo, aunque en la realidad esto no puede ser
cierto. En este momento, hay pautas suficientes para determinar que estas
suposiciones son correctas y, en consecuencia, es necesario que el diseflador sea
consciente del comportamiento general. Mientras que el enfoque de la resistencia final
es mas consistente con la tendencia al disefio de estado limite, sin embargo es
necesaria mas evidencia experimental antes de que pueda ser aplicado para disefar.
Como un ejemplo, DeWolf y Sarisley (1978b, 1980) han demostrado que el efecto de
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confinamiento aumenta el esfuerzo de apoyo mas alla de lo que se muestra en los
textos, aunque para tener esto en cuenta adecuadamente, se deben desarrollar datos
de prueba. También se ha demostrado que si la placa es demasiado gruesa, el fracaso
real puede ser por el apoyo en el borde de la placa de compresion, causada por la
rotacion de la placa en el extremo. Asi, en lo siguiente, se supondra un
comportamiento elastico, y el disefio se basara en la determinacion de las tensiones
de disefio 0 la carga de trabajo para que no superen los valores determinados a partir
de una especificacion adecuada.

Hay tres variaciones diferentes del método elastico. Uno consiste en la suposicion de
que la distribucion de los esfuerzos de apoyo a la compresion resultante en la base
de hormigodn estéa directamente bajo el ala de compresién de columna (Blodgett 1966,
Salmon y Johnson 1980), esto se muestra en la Figura 3.19a. El area de soporte
resultante es generalmente grande, y puede extenderse hasta la proximidad del perno
de anclaje, si esto ocurre, es poco probable que el perno de anclaje sea eficaz; este
método es limitado y no ampliamente aplicable.

|

\
Fuerza del Perno de Resultante de La
Anclaje Fuerza de Apoyo

a) Resultante de la Fuerza de Apoyo a Compresion bajo el Ala de la Columna

Figura 3.19 a Andlisis elastico para Momento Maximo con Carga Axial [16]

La segunda variacion implica la hipotesis de que la union entre la placa y las secciones
de hormigdén en el plano de cimentacion permanecen planas (Blodgett 1966,
McGuire1968). La distribucion de la deformacion se muestra en la Figura 3.19 c. La
distribucion de la deformacion es lineal, y el resultado es que la tension en el perno de
anclaje depende de la distribucién de la deformacion en la zona de apoyo. Esto no es
coherente con el comportamiento real, ya que no hay razén para suponer que la placa
y el hormigon se mantienen en contacto por todas partes y que la deformacion vertical
de la placa es lineal en el lado de tension.
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b) Caso General
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Figura 3.19b y ¢ Andlisis elastico para Momento Maximo con Carga Axial [16]

c) Distribucidn de la Deformacidn

La tercera variacion consiste en adoptar un comportamiento mas real entre la placa
base y el hormigon, es decir, que las secciones planas no permanecen planas; de esta
manera la fuerza en el perno y el esfuerzo de soporte en el hormigbn son
independientes. (Ballio y Mazzolani 1983, DeWolf y Sarisley 1978a, 1978b; Gaylord y
Gaylord 1972; Maitra 1978; 1978a; Thambiratham y Paramaivam 1986). La
distribucién de la tension elastica lineal asumida se muestra en la Figura 3.19b.
DeWolf y Sarisley (1978b, 1980) fueron capaces de obtener buenos resultados
cuando se comparo este método con pruebas de laboratorio.

El disefio esta relacionado con la excentricidad e equivalente, igual al momento M
dividido por la fuerza axial P. El momento y la fuerza axial son entonces reemplazados
por una fuerza axial equivalente a una distancia e del centro de la columna. Para las
pequefias excentricidades, la fuerza axial equivalente se opone a la resistencia
solamente por el apoyo mientras que para excentricidades mas grandes, es necesario
utilizar un perno de anclaje. Es necesario pre-dimensionar la placa para determinar si
se necesita un perno de anclaje.
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c) Solicitaciones de la placa base

El apartado 5.2.6.5 Base de columnas del NEC-13 estipula que la solicitacion a flexion
requerida por la placa base se puede obtener usando las combinaciones de carga
especificadas en el Capitulo 1. Cargas y Materiales del NEC-13, incluyendo el factor
de sobre resistencia. Tomando en cuenta lo mencionado, segun el analisis para las
conexiones 3 y 4, el momento critico presente en la estructura corresponde a M,, =
0,5 ¢ M,, del diagrama de interaccion de la columna.

La resistencia axial requerida en la base de la columna se obtiene de las cargas y
combinaciones especificadas en el Capitulo 1 del NEC-13. Es asi que la solicitacion
de carga axial en las conexiones 3 y 4 corresponden a un 0,25 ¢ P, del diafragma de
interaccion de la columna.

También se estipula que la demanda a cortante en la placa base, puede determinarse
por medio de 2 M,,/H, siendo H la altura del entre piso, la cual puede tomarse como
la distancia centro a centro entre vigas de piso o la distancia medida a partir de la
parte superior de las losas.

3.2.2 Teoria de las Lineas de fluencia

Cuando en la placa base se adjuntan elementos rigidizadores, el analisis por flexion
de ésta, ya no es un problema tan simple, debiendo analizarse los diferentes
segmentos de la placa base, segun sus situaciones de apoyo y cargas a las que se
encuentran sometidos. Un método de analisis muy bien fundamentado, consiste en
analizar el colapso de los segmentos de la placa por medio de lineas de fluencia,
especificamente aplicando el método del trabajo virtual en éstas. A continuacion se
presenta una descripcién en general de éste andlisis, mismo que se empleara en la
conexion 4.

El andlisis de losas mediante lineas de fluencia fue propuesto inicialmente por
Ingerslev y ampliado en forma considerable por Johansen. Las primeras
publicaciones se hicieron en danés y el método sélo recibié amplia atencion cuando
Hognestad presento un resumen en ingles de este trabajo. A partir de ese momento
aparecieron varios textos importantes que tratan el método.

El disefio por lineas de fluencia es un método bien fundamentado para el disefio de
losas de hormigon armado y para otros tipos de elementos similares como placas de
acero. Este método contempla la teoria de lineas de fluencia para investigar los
mecanismos de falla en el estado limite Gltimo, esta teoria se basa en el principio de
que el trabajo realizado por la rotacion de las lineas de fluencia es igual al trabajo
efectuado por la carga mévil.

Partiendo del concepto de rétula plastica, como un sitio a lo largo del elemento en una
viga o pértico continuo en el cual, al aplicar una sobrecarga, se presentaran rotaciones
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inelasticas considerables para momentos resistentes esencialmente constantes. En
placas, el mecanismo correspondiente es la linea de fluencia. Para la placa
sobrecargada, el momento resistente por unidad de longitud medido a lo largo de una
linea de fluencia es constante a medida que ocurre la rotacion inelastica; la linea de
fluencia sirve de eje de rotacion para el segmento de la placa.

Teorema de los limites superior e inferior

Los métodos de analisis plastico, entre ellos el de lineas de fluencia surgen de la teoria
general de plasticidad estructural; la cual establece que la carga ultima de colapso de
una estructura se encuentra entre dos limites, superior e inferior, de la carga real de
colapso.

Aplicando este concepto a placas se tiene:

e Teorema del limite inferior: si para determinada carga externa es posible
encontrar una distribucion de momentos que satisface los requisitos de
equilibrio, sin que los momentos excedan el momento de fluencia en ninguin
sitio, y si se satisfacen las condiciones de frontera, entonces la carga dada es
un limite de la capacidad de carga real. [30]

e Teorema del limite superior: si para un pequefio incremento en el
desplazamiento, el trabajo interno que hace la placa, suponiendo que los
momentos en todas las rotulas plasticas son iguales al momento de fluencia y
que las condiciones de frontera se satisfacen, es igual al trabajo externo hecho
por la carga dada para ese mismo pequefio incremento en el desplazamiento,
entonces, esa carga es un limite superior de la capacidad de carga real. [30]

Si se cumplen las condiciones del limite inferior, se conoce con seguridad que la placa
puede soportar dicha carga, aunque podria soportar cargas mayores Si ocurriera una
redistribucién interna de momentos, Ahora, si se satisfacen las condiciones de limite
superior, generalmente una carga mayor que la considerada producira con certeza la
falla, teniendo en cuenta que una carga inferior puede generar también el colapso si
el mecanismo de falla seleccionado no es el correcto en cualquier sentido.

El método de las lineas de fluencia para el analisis de placas es un procedimiento que
considera el teorema del limite superior, por lo que, la carga de falla calculada para
una placa con resistencias conocidas a flexion puede ser mayor que el valor real. Sin
embargo, puede incorporarse procedimientos para ayudar a asegurar que la
capacidad calculada sea la correcta. Se deben verificar diferentes mecanismos de
colapso (lineas de fluencia) y tomar la que resulte en la menor carga.

Reglas para las lineas de fluencia

1. Las lineas de fluencia son rectas puesto que representa la interseccién de dos
planos.
2. Las lineas de fluencia representan ejes de rotacion.

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 88



S —
é& Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria

o e

gt

3. Los bordes apoyados de la placa también establecen ejes de rotacion. Si el
borde esta empotrado, se puede formar una linea de fluencia negativa que
suministra resistencia constante a la rotacion. Si el borde esta simplemente
apoyado, el eje de rotacidén proporciona restriccion nula.

4. Un eje de rotacion pasara sobre cualquier apoyo, su orientacion dependera de
otras consideraciones.

5. Debajo de las cargas concentradas se forman lineas de fluencia que salen
radialmente desde el punto de aplicacién de la carga.

6. Una linea de fluencia entre dos segmentos de placa debe pasar por el punto
de interseccion de los ejes de rotacion de los segmentos adyacentes de la
placa.

En la Figura 3.20 se presentan ilustraciones de la aplicacion de los criterios para
determinar la localizacion de las lineas de fluencia y los mecanismos de falla para
placas con diferentes condiciones de apoyo.
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Figura 3.20 Patrones comunes de linea de fluencia [30]

Cuando ya se ha establecido el esquema general de fluencia y rotacién mediante la
aplicacion de los criterios sefialados anteriormente, se puede determinar mediante dos
métodos la localizacion y orientacién especifica de los ejes de rotacion y la carga de
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falla de la placa. El primer método se conoce como método de equilibro de segmentos,
el cual considera el equilibrio de los segmentos individuales de la placa que forman el
mecanismo de colapso, ademas que genera un conjunto de ecuaciones simultaneas
que permiten encontrar los parametros geométricos desconocidos y la relacion entre
capacidad de carga y los momentos resistentes. El segundo método es el del trabajo
virtual, el cual se basa en igualar el trabajo interno realizado en las rétulas plasticas
con el trabajo externo que realizan las cargas al someter el mecanismo predefinido de
falla a un desplazamiento virtual pequefio.

Cabe recalcar que cualquier método de andlisis de lineas de fluencia es un método
de limite superior, en el sentido de que la carga real de colapso nunca sera mayor,
pero si menor que la carga estimada.

La solucion de cualquiera de los dos métodos considera dos partes (a) establecer el
patrén de falla correcto y (b) encontrar los parametros geométricos que definen la
localizacion y orientacion exactas de las lineas de fluencia y obtener la relacion entre
la carga aplicada y los momentos resistentes.

Es necesario conocer que cualquier de los métodos puede desarrollarse de tal forma
que se llegue a la solucién correcta para el mecanismo seleccionado para estudio,
pero la carga real de falla se encontrard Unicamente si se escoge el mecanismo
correcto.

Analisis mediante el equilibrio de segmentos

El método de equilibrio de segmentos no debe confundirse con un método de equilibrio
real, ya que éste ultimo es un método de analisis de limite inferior, donde siempre se
obtendr& un limite inferior de la capacidad real de la placa.

Cada segmento, considerado como un cuerpo libre, debe estar en equilibrio bajo la
accion de las cargas aplicadas, los momentos a lo largo de las lineas de fluencia y las
reacciones o cortantes a lo largo de las lineas de apoyo. Se conoce que puesto que
los momentos de fluencia son momentos principales, los momentos de torsion son
iguales a cero a lo largo de las lineas de fluencia y generalmente las fuerzas cortantes
también son nulas. Al enunciar las ecuaciones de equilibrio sélo se considera el
momento unitario m.

Andlisis mediante el método de trabajo virtual

Debido a que los momentos y las cargas estan en equilibrio cuando se forma el patron
de lineas de fluencia, un aumento infinitesimal en la carga producira una deflexion
adicional de la estructura. El trabajo externo realizado por las cargas para producir
una deflexion virtual arbitrariamente pequefia debe ser igual al trabajo interno hecho
a medida que la placa rota alrededor de las lineas de fluencia para permitir esta
deflexion. Por consiguiente, se da a la placa un desplazamiento virtual unitario, y de
esta manera pueden calcularse las rotaciones correspondientes en las diversas lineas
de fluencia. Al igualar el trabajo interno con el externo, se obtiene la relacion entre las
cargas aplicadas y los momentos ultimos resistentes de la placa. Las rotaciones y
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deflexiones elasticas no se tienen en cuenta al enunciar las ecuaciones de trabajo,
puesto que son muy pequefias en comparacion con las deformaciones plasticas.

a) Trabajo externo realizado por las cargas

Al aplicar un desplazamiento virtual pequefio, una carga externa que actia sobre un
segmento de placa realiza un trabajo igual al producto de su magnitud constante por
la distancia a lo largo de la cual se mueve el punto de aplicacion de la carga. Si la
carga esta distribuida sobre una longitud o sobre un area, en vez de ser concentrada,
el trabajo puede calcularse como el producto de la carga total por el desplazamiento
del punto de aplicacién de su resultante.

En la figura 3.21 se indican las bases para el calculo de trabajo externo para diversos
tipos de cargas.

Apoyado

Apoyado Apoyado

Libre
P Desplazamiento wrinidad de longitud

v MRS

= -~

T al b ot |

18) (B)

Linea de fluencia

Raotula

o

b| 32 | b
ic

Linea de fluencia

i .2 I
'—E..‘ IEJIE

i B = N,
T W T

ey (d)

Figura 3.21 Bases para el calculo del trabajo externo para varios tipos de cargas.
[30]

-y

Si una placa cuadrada que soporta una carga concentrada Unica en su centro (ver
Figura 3.21.a), se le da un desplazamiento virtual definido por un valor unitario bajo la
carga, el trabajo externo es:

W,=Px1 (3.21)

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 91



mmmmmmmmmm s

gt

Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria

Si la placa de la Figura 3.21.b, apoyada a lo largo de tres lados y libre en el cuarto, se
somete a una carga lineal w por unidad de longitud a lo largo de su borde libre, y si a
este borde se le da un desplazamiento virtual con un valor unitario a lo largo de la
parte central, el trabajo externo es:

W, = (2wa) * % +wb =w (a+Db) (3.22)

Cuando un carga distribuida w por unidad de area actiia sobre un segmento triangular
definido por una rotula lineal y por lineas de fluencia, como en la Figura 3.21.c.

wab 1 wab
We="*3="¢ (3.23)

Mientras que para el segmento de placa rectangular de la figura 3.21.d, que sostiene
una carga distribuida w por unidad de area, el trabajo externo es:

1%=%? (3.24)

Para geometrias trapezoidales mas complejas, se puede subdividir en sus
componentes triangulares y rectangulares. El trabajo externo total se calcula sumando
el trabajo hecho por las cargas sobre las partes individuales de los mecanismos de
falla, con todos los desplazamientos referidos a un valor unitario asignado en cualquier
parte del sistema.

b) Trabajo interno realizado por los momentos resistentes

El trabajo interno realizado durante la aplicacién de un desplazamiento virtual se
encuentra sumando los productos de los momentos de fluencia m por unidad de
longitud de rotula, por las rotaciones plasticas 6 en las respectivas lineas de fluencia,
consistentes con el desplazamiento virtual. Si el momento resistente m es constante
a lo largo de la linea de la fluencia de longitud [, y si se experimenta una rotacioén 6 el
trabajo interno es:

W, = mlo (3.25)

Si el momento resistente varia, como seria el caso en que el tamafio o el
espaciamiento de las barras no sea constante a lo largo de la linea de fluencia, ésta
tltima se divide en n segmentos dentro de cada uno de los cuales el momento es
constante. El trabajo interno es:

W; = (mly + myly, + - +my,1,)0 (3.26)
Para todo el sistema, el trabajo interno total realizado es la suma de las contribuciones
de todas las lineas de fluencia. En todos los casos la contribucion del trabajo interno

es positiva, independientemente del signo de m, porque la rotacion ocurre en la misma
direccién que el momento. Sin embargo, el trabajo externo puede ser positivo 0
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negativo segun la direccion del desplazamiento del punto de aplicacion de la
resultante de fuerzas.

Finalmente se iguala el trabajo externo I, y el trabajo interno W;, de donde se despeja
el momento m que soporta la placa, quedando expresada en funcién de la geometria
de la placa y del esfuerzo aplicado. En este punto se tienen dos posibilidades a seguir.

e Si la geometria de las lineas de fluencia quedan expresadas con una sola
incégnita, se puede derivar al momento con respecto a dicha incégnita y el
resultado igualar a cero. Para de esta manera obtener el momentos maximos
que soporta la placa.

e En casos con lineas de fluencia definidas mediante varias dimensiones
desconocidas, como en la Figura 3.20f, La solucion directa por el caso anterior
resultaria bastante compleja, ya que se producirian un conjunto de ecuaciones
gue deben resolverse simultaneamente. En estos casos, es mas conveniente
seleccionar una sucesion arbitraria de ubicaciones posibles de lineas de
fluencia y resolver los mecanismos resultantes para el momento desconocido,
y determinar asi el momento maximo por tanteos.

3.2.3 Metodologia de disefio de conexion columna tubular
compuesta a placa base empernada (grandes
excentricidades)

La siguiente metodologia de disefio esta fundamentada en la Especificaciones de
DeWOLF, John T., BICKER, David T. Steel Design Guide Series 1. Column Base
Plates. Storrs, Connecticut. October, 2003.

Cuando la excentricidad efectiva es grande en la placa base, es necesario el uso de
uno 0 mas pernos de anclaje para resistir la componente de traccién resultante del
momento. Como se muestra en la Figura 3.19b.

Para el tamafio de placa elegido, se debe verificar que el esfuerzo de apoyo resultante
no supere el valor maximo de la Especificacion, las incégnitas son la magnitud de la
fuerza de los pernos de anclaje T y la longitud de apoyo A. El esfuerzo maximo de
apoyo se asumira igual al valor permitido.

Dos ecuaciones de equilibrio son los utilizadas para determinar las incognitas. La
suma de las fuerzas de fluencia.

T + P = T (327)
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Donde:
= Carga axial sobre la columna
T = Fuerza de traccion resistida por los pernos.
fp = Resistencia a compresion del hormigon.
A = Longitud de la distribucion elastica del esfuerzo de apoyo.
B = Ancho de la placa.

Y la suma de momentos de la fuerza de fluencia resultante del perno:

PA"+ M = f”AB (N - g) (3.28)

Donde:
A’ = Distancia entre el perno de anclaje y el centro de la columna.
N’ = Distancia entre el perno de anclaje y el extremo opuesto de la placa base.

La segunda ecuacion brinda la distancia de apoyo A:

re[r2-4(EE) partm)
‘/ b (3.29)

3

A=

Donde f* = f,BN’/2. Esta primera ecuacion brinda la fuerza resultante T en el perno
0 pernos de anclaje.

T = f”% - (3.30)

Pasos de Disefio Procedimiento LRFD
Paso 1: Determine la carga mayorada y el momento mayorado

Paso 2: Determine el esfuerzo de apoyo admisible:

fo = 0.85¢.f o (4;/A) < 1.79.f", (3.31)
Paso 3: Asumir las dimensiones de la placa N x B

Paso 4: Utilizar las cargas mayoradas para determinar la longitud de apoyo A, tomar
el valor positivo mas pequefio de la ecuacion. Si este valor es razonable, ir a la
siguiente etapa. Si es cercano al valor de N ', la solucién no es practica ya que esto
implica que el apoyo se extiende hasta las proximidades del perno de anclaje. Si
esto fuera asi, el perno de anclaje no podria desarrollar su capacidad de traccion
total. Por lo tanto, seria necesario volver al paso 3 y seleccionar otra placa mas
grande.
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Paso 5: Determinar la fuerza resultante del perno de anclaje T de la ecuacion anterior.

Si es razonable ir a la siguiente etapa. De lo contrario, vuelva al paso 3 (el disefio

del perno de anclaje se trata en la siguiente seccion).

Paso 6: Determine el momento flector por unidad sobre la placa producido por el
esfuerzo de apoyo (Ver Figura 3.22).

2
Mplu = fm (a?) (3.32)
frn = 22 min (3.33)
fmin = fp(i_a) (3.34)

En la Figura 3.22 se puede comprender de mejor manera las ecuaciones mostradas
anteriormente. El esfuerzo medio f,, se considera como uniformemente distribuido
sobre la placa, esta consideracion presenta un criterio mas confiable, del lado de la

seguridad.

fmin

P

Figura 3.22 Distribucion del esfuerzo de apoyo

Paso 7: Determine el espesor de la placa:

_  [*Mpiu
t, = /O_QFy (3.35)

Paso 8: Verifique la flexion sobre la placa producida por los pernos
M, = My (3.36)

2
Bty

M, = 0.9f,, (=) (3.37)

4

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 95



il

Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria

My = bT (3.38)

Paso 9: Disefio a cortante, se asume que el cortante es resistido en su totalidad por
los pernos, despreciando la friccion entre la placa y el hormigon.

Oyp < fup (3-39)
O-VP = \/O'TZ + 3T2 (340)
_Ti
or = na (3.41)
_ W
e (3.42)

Donde:

fup = Resistencia Ultima a la traccion del perno.

A, = Area del perno.

T; = Traccion actuante en un solo perno.
n = NuUmero de perno en la cara de la columna.
n’ = Nuumero de pernos total en la placa.

Paso 10: Para el disefio de los pernos a traccién se seguirdn los criterios del ACI
318S-11 Seccion D5. En donde, se asume un cono de falla a la traccion en el
hormigdn, debido al perno de anclaje embebido, de tal manera que se forme un angulo
de 35° tal como se muestra en la Figura 3.23.

Los modos de falla a verificar son: la resistencia del acero de un anclaje en traccion
Ng,, la resistencia al arrancamiento del concreto de un ancaje en traccion N, 0 Ngyg,

la resistencia a la extraccion por deslizamiento en traccion de un anclaje pre-instalado
0 post-instalado de expansion o con sobreperforacion en su base N, y la resistencia
al desprendimiento lateral del concreto en un anclaje con cabeza en traccion Ng,.
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Figura 3.23 Area proyectada de la superficie de falla para un solo anclaje. [31]

3.2.4 Metodologia de disefio de conexion columna tubular
compuesta a placa base rigidizada empernada (grande
excentricidades)

Este disefio obedece a las mismas clausulas que el presentado anteriormente en la
seccion 3.2.3 hasta la ecuacion 3.35 del Paso 7, sin embargo el momento flector M,
debe ser obtenido mediante un analisis de lineas de fluencia debido al efecto de los
rigidizadores. Para el analisis de las lineas de fluencia han de considerarse los
segmentos de la placa sometidos a un esfuerzo distribuido uniformemente igual a f;,
y apoyada segun la distribucién de los rigidizadores (empotrada en dos o tres lados)
y los pernos (apoyos puntuales). De igual manera debe verificarse por medio de lineas
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de fluencia la resistencia maxima a la flexién de la placa producida por las tensiones
en los pernos, en este caso se idealizara a los segmentos de placa (empotrados en
dos o tres lados) sometidos a cargas puntuales iguales a T; = T /n, siendo n el nimero
de pernos en una cara de la columna.

Para la flexion de la placa base debida al esfuerzo de hormigdn consideramos una
placa empotrada en tres lados (rigidizadores) con un apoyo puntual (perno) bajo una
carga uniformemente distribuida f,,, para el primer caso (Ver figura 3.24 ). El segundo
caso consiste en una placa empotrada en dos lados con un apoyo puntual sometida a
un esfuerzo uniformemente distribuido f,, (Ver figura 3.25). Los modos de fallo y
solucion para los mismos se presentan a continuacion.

Flexion producida por el esfuerzo de apoyo

Caso 1: Enlafigura 3.24 se puede observar las lineas de fluencia para las condiciones
explicadas anteriormente. Las lineas de fluencia convergen en el extremo libre de la
placa siendo este el punto de mayor deflexion. El apoyo puntual proporcionado por el
perno genera un eje de flexion en la placa como se ilustra en la figura.

al2

al2

Simbologia

Bode Empotrado
Borde Libre

Eje de Flexion
Linea de Fluencia

Figura 3.24 Mecanismo de fluencia para una placa empotrada en tres de sus lados y
un apoyo puntual bajo carga uniformemente distribuida. Conexion 4.
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El maximo momento que resiste la placa viene dado por:

_ fm
My = 4[6(a-2b)2+16a2]

(3.43)

Caso 2: En la figura 3.25 las lineas de fluencia para las condiciones expuestas
previamente convergen en un punto central de la placa en el cual se aplica la deflexion
unitaria segun el método del trabajo virtual. EI apoyo puntual proporcionado por el
perno genera un eje de flexion en la placa de tal manera que la geometria del
mecanismo queda expresada en funcion de la incégnita x como muestra la figura.

i e
/ }
/
%
4] //
/
%
/
roL 4
b
1, -~
Simbologia

Bode Empotrado
Borde Libre

Eje de Flexidon
Linea de Fluencia

Figura 3.25 Mecanismo de fluencia para una placa empotrada en dos de sus lados y
un apoyo puntual bajo carga uniformemente distribuida. Conexion 4.

El maximo momento que soporta la placa esta definido por el siguiente sistema de
ecuaciones, que puede ser resuelto mediante iteraciones.

T,
My, = Ff (3.44)
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Ty = o [ L () 2] o

x?(a-d) | (a-d)(d—x)(2x+d)

T —fm e T (3.47)

_ 3a 2(e+b)
Ty ==+—— (3.48)

__ 2x(a-b)
" (a-2b+x) (3.49)
e = 372bx (3.50)
2

f=v2(a—-d—e—b) (3.51)

Flexion producida por el perno

En la flexion de la placa base debida a la fuerza de los pernos consideramos una placa
empotrada en tres lados (rigidizadores) bajo una carga puntual T; para el primer caso
(Ver figura 3.26). El segundo caso consiste en una placa empotrada en dos lados bajo
una carga puntual T; (Ver figura 3.27). Los modos de fallo y solucion para los mismos
se presentan a continuacion.
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Caso 1: En la figura 3.26 se presenta el sistema de lineas de fluencia para las
condiciones indicas. Las lineas de fluencia convergen en el punto de aplicacion de la
carga T; segun lo estipulado en las reglas del analisis de las lineas de fluencia (seccion
3.2.2).

a/2

al2 ‘

Simbologia

Bode Empotrado
Borde Libre

Eje de Flexion
Linea de Fluencia

Figura 3.26 Mecanismo de fluencia para una placa empotrada en tres de sus lados
bajo una carga puntual. Conexion 4.

El momento maximo que soporta la placa esta determinado por:

_ Ti(a—2b)

Mpw = T Gh (3.52)

Caso 2: En la figura 3.27 el sistema de lineas de fluencia para las condiciones
mencionadas converge en el punto de aplicacion de la carga T; segun lo estipulado en
las reglas del analisis de las lineas de fluencia (seccion 3.2.2).
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Eje de Flexidon
Linea de Fluencia

Figura 3.27 Mecanismo de fluencia para una placa empotrada en dos de sus lados
bajo una carga puntual. Conexion 4.
El momento méximo viene expresado por:

__ TiV2(a-b)

Mpp, = == (3.53)

El espesor de la placa base se obtiene por:

_ 4Mpy
t, = /_o.gpy (3.54)

Donde M,,;,, se debe tomar como el maximo valor obtenido de la flexion por el esfuerzo
de apoyo y por el perno. Ecuaciones 3.43, 3.44, 3.53, 3.54.
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Disefio de los rigidizadores

El disefio de los rigidizadores esta basado en la publicacion de ALVAREZ, Ramén.,
ARGUELLES, Ramon., ARRIAGA, Francisco., ATIENZA, José., MARTINEZ, Juan.
Estructuras de acero: Uniones y sistemas estructurales Il. Madrid, 2001.

Los rigidizadores permiten reducir el espesor de la placa base al distribuir la
compresion que transmite la columna en un &rea mayor.

El modelo de célculo de éstos corresponde al de las vigas pared, ya que su canto
(altura del rigidizador) es comparable al vano.

Para simplificar se considera rigidizador de forma triangular despreciando la
configuracion trapezoidal, Figura 3.28. Se elige como seccion mas débil, la a — «a,
normal a la linea imaginaria de la cartela triangular inscrita en el trapecio.

Si R} = fim-Acolavorante €S |2 resultante de las tensiones de compresion que debe
recibir el rigidizador no se produce su agotamiento (Arnedo, Barcelona 1984), si se
cumple que:

Re.d, < cg.M, (3.55)
M, = t..c*f,/4 Momento de agotamiento de la seccién

t. = Espesor del rigidizador

fy = Limite elastico del acero del rigidizador

a)

c) J

,_T___n,: e

)10

A 1 X X _

&7 3 ‘ﬂf | " : -,
RS 'R; ?
|

Figura 3.28 Calculo de los rigidizadores [35]
cg = 0,14.22 — 1,07.1 + 2,3 Coeficiente de escuadra
A =253 (3.56)
.ty |[—

ou
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A=0,0272.c/t, paraaceros A-36
A =0,0333.c/t, paraaceros A-50

La componente horizontal Figura 3.41 b.

R¢
tgo

T; =

= R:.L./h,

(3.57)

Debe ser resistida por el cordon de soldadura de placa base y del rigidizador.

La soldadura vertical del rigidizador deber resistir la fuerza R;.

==
\ a -
\\4
a""| \ ' \\
I ‘ | | ~
{.z... ~
liizsset i
e Lt g
' P

Figura 3.29 Superficie de influencia del rigidizador [35]

Los valores teoricos obtenidos para t,. y espesores de soldadura han de ser

compatibles con el espesor de la placa base,

ty.

Un calculo ajustado de la carga R; debe incluir la zona real de presiones
correspondiente a un area de reparto triangular, Figura 3.42.

A efectos de estabilidad (abolladura) se aconseja que las proporciones del rigidizador

cumplan las condiciones siguientes:

Lc _ 150 . L¢
—<—= Si 05<=<1 3.58
=% he (3:58)
Lc _ 50+100.1:/h, : L¢
- < — S 01<—=<52 3.59
t, 7 h. (3.59)
fy en kgf /mm?
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Comentario

La mayoria de las edificaciones en nuestro medio corresponden a un disefio por
sistemas de marcos rigidos resistentes a momento, en dichos sistemas las
cimentaciones se encuentra sometidas a flexion, compresién y cortante. En base a lo
anterior se presenta en las siguientes secciones: el disefio de conexiones columna
tubular compuesta a cimentacion con placa base empernada sin rigidizar y rigidizada.

3.2.5 Disefio de conexion columna tubular rectangular compuesta
a cimentacién con placa base empernada. Conexion 3.

El presente disefio sigue las directrices planteadas en la seccion 3.2.3 Metodologia
de disefio de conexién columna tubular compuesta a placa base empernada (grandes
excentricidades). Considerando las mismas dimensiones de la columna presentada
en los ejemplos de disefio anteriores, se asume a la misma cargada a un 50% de su
capacidad maxima a flexiéon y un 25% de su capacidad maxima a carga axial. La
solicitacion a cortante empleada es V, = 2M /L o1yumnq,» S€gUN cOMo se especifica en
la seccion 3.2.1c Solicitaciones de la placa base.

Las propiedades de los elementos de la conexion 3, se presentan desde la Tablas
3.15 hasta la Tabla 3.18 donde se muestran las dimensiones, los esfuerzos limite y
los factores de mayoracion considerados en el disefio de la columna tubular
compuesta , la placa base de acero, la cimentacién de hormigdén y los pernos de
anclaje, respectivamente.

Tabla 3.15 Propiedades de la columna. Conexion 3.

Propiedades de la columna

Peralte h.,, 400 mm
Espesor ¢, 20 mm
Ancho b, 400 mm
Longitud L 3000 mm
fy 248 N /mm?
fu 400 N/mm?
M, 619.56 kN.m
P, 1914.06 kN
V, 413.04 kN

El espesor de 52 mm de la placa base en la tabla 3.16 no es un perfil comercial, sin
embargo se ha topado este valor en la presente tesis con fines didactas, y sera
comparado con los resultados de la conexion 4.
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Tabla 3.16 Propiedades de la placa base. Conexién 3.

Propiedades de la placa base

Largo D 600 mm
Ancho B 600 mm
Espesor ¢, 52mm
fy 248 N /mm?
fu 400 N/mm?

Tabla 3.17 Propiedades de la base de hormigon. Conexion 3.

Propiedades de la base de hormigon

Largo D’ 1250 mm
Ancho B’ 1250 mm
fe 27.50 N/mm?

Tabla 3.18 Propiedades de los pernos. Conexion 3.

Propiedades de los pernos

7 22 mm
fu 412 N/mm?
n 4
n 12

hes 300 mm
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La Figura 3.30 presenta la curva de interaccion carga axial - momento flector de la
viga, la cual se basa en la metodologia de disefio segun la Guia de Disefio 5 para
columnas de perfiles tubulares rellenos de hormigon bajo cargas estaticas y sismicas.
BERGMANN, R., MATSUI, C., MEINSMA, C., DUTTA, D. Alemania, 1998. El punto
rojo en la figura indica la solicitacion critica de la columna segun lo expuesto
previamente.

9000,00
8000,00
7000,00
6000,00

5000,00

®Pn (kN)

4000,00
3000,00
2000,00
1000,00

0,00
0,00 200,00 400,00 600,00 800,00 1000,00 1200,00 1400,00

& Mn (kN.m)

Figura 3.30 Diagrama de Interaccion de la columna. Conexion 3.

En las figuras 3.31 y 3.32 se presentan el detalle general de la conexién columna
tubular rectangular compuesta a cimentacién con placa base empernada, tanto en
vista frontal como en planta.
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Figura 3.31 Vista frontal conexién columna tubular rectangular compuesta
a cimentacion con placa base empernada. Conexién 3. (Dimensiones en mm)
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Figura 3.32 Vista en planta conexion columna tubular rectangular compuesta a
cimentacion con placa base empernada. Conexion 3. (Dimensiones en mm)
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Tablas de Resultados

Los resultados obtenidos en la tabla 3.19 corresponden a la teoria elastica presentada
en la seccion 3.2.5 Disefio de conexién columna tubular rectangular compuesta a
cimentacion con placa base empernada.

Tabla 3.19 Esfuerzo sobre la placa base. Conexion 3.

Esfuerzo sobre la placa base

e 323 mm

fo 29.22 N /mm?
A 258 mm
fm 23.30 N/mm?
T 467.93 kN

El espesor de la placa base presentada en la tabla 3.17 debe satisfacer las
solicitaciones de flexion tanto de las acciones de los pernos como del hormigon
ejercidas sobre la placa base, como se indica en la tabla 3.20.

Tabla 3.20 Flexion sobre la placa base. Conexion 3.
Flexion sobre la placa base

Por el hormigén

My 140995 N.mm/mm
tp,requerido 50.25 mm
Por el perno
M, 90.6 kN.m
My 27.1 N.mm

El disefio de la soldadura, se ha efectuado siguiendo las especificaciones del Capitulo
J del AISC-360-10. En la tabla 3.21 se observa que el valor de demanda es menor
que la capacidad de la soldadura, por lo que el disefio se considera satisfactorio.
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Tabla 3.21 Soldadura en la columna. Conexion 3.
Soldadura en la columna

Demanda
Ry, 1032.60 kN
Capacidad
Pie 15mm
Longitud 400 mm
®Rn, 1383.21 kN

En la tabla 3.22, el disefio de los pernos resulta satisfactorio debido a que en los
resultados obtenidos la capacidad supera a la demanda tanto para el disefio a cortante
como para traccion en los pernos.

Tabla 3.22 Cortante y traccion en los pernos. Conexion 3.

Cortante en los pernos Traccién en los pernos
Demanda Capacidad

or 307.74 N/mm? N, 563.81 kN

T 90.55 N/mm? Nebg 535,89 kN

oyp 345.40 N /mm? Npn 512.06 kN
Capacidad Demanda

fu 412 N /mm? T 467.93 kN

3.2.6 Disefio de conexion columna tubular rectangular compuesta
a cimentacion con placa base rigidizada empernada.
Conexion 4.

El presente disefio sigue las directrices planteadas en la seccion 3.2.4 Metodologia
de disefio de conexién columna tubular compuesta a placa base rigidizada empernada
(grandes excentricidades). Considerando las mismas dimensiones de la columna
presentada en los ejemplos de disefio anteriores, se asume a la misma cargada a un
50% de su capacidad maxima a flexién y un 25% de su capacidad maxima a carga
axial. La solicitacion a cortante empleada es V, = 2M /Lopmnqa, SEQUN COMO se
especifica en la seccion 3.2.1c Solicitaciones de la placa base.
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Las propiedades de los elementos de la conexion 4, se presentan desde la Tablas
3.23 hasta la Tabla 3.27 donde se muestran las dimensiones, los esfuerzos limite y
los factores de mayoracion considerados en el disefio de la columna tubular
compuesta , la placa base de acero, la cimentacion de hormigon, los rigidizadores y
los pernos de anclaje, respectivamente.

Tabla 3.23 Propiedades de la columna. Conexion 4.

Propiedades de la columna

Peralte h,, 400 mm

Espesor ¢, 20 mm

Ancho b, 400 mm

Longitud L 3000 mm
fy 248 N/mm?
fu 400 N/mm?
M, 619.56 kN.m
P, 1914.06 kN
|4 413.04 kN

Tabla 3.24 Propiedades de la placa base. Conexién 4.

Propiedades de la placa base

Largo D 600 mm
Ancho B 600 mm
Espesor t, 20 mm
fy 248 N /mm?
fu 400 N /mm?

Tabla 3.25 Propiedades del bloque de hormigén. Conexion 4.

Propiedades de la base de hormigdn

Largo D' 1250 mm
Ancho B’ 1250 mm
fe 27.50 N/mm?
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Tabla 3.26 Propiedades de rigidizador. Conexion 4.

Propiedades del rigidizador

Ancho b, 100 mm
Alto h, 200 mm
Espesor t, 20 mm
fy 248 N/mm?
E 210000 N/mm?

Tabla 3.27 Propiedades de los pernos. Conexion 4.

Propiedades de los pernos

Q 22 mm
fu 412 N/mm?
n 4

n 12

heg 300 mm

La Figura 3.33 presenta la curva de interaccion carga axial - momento flector de la
viga, la cual se basa en la metodologia de disefio segun la Guia de Disefio 5 para
columnas de perfiles tubulares rellenos de hormigdn bajo cargas estaticas y sismicas.
BERGMANN, R., MATSUI, C., MEINSMA, C., DUTTA, D. Alemania, 1998. El punto
rojo en la figura indica la solicitacién critica de la columna segun lo expuesto

previamente.
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Figura 3.33 Diagrama de Interaccion de la columna. Conexion 4.

En las figuras 3.34 y 3.35 se presentan el detalle general de la conexién columna
tubular rectangular compuesta a cimentacién con placa base rigidizada empernada,
tanto en vista frontal como en planta.

400

1500

300

| 1250 |
| |

Figura 3.34 Vista frontal conexion columna tubular rectangular compuesta a
cimentacion con placa base empernada y rigidizada. Conexion 4.
(Dimensiones en mm)
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Figura 3.35 Vista en planta conexion columna tubular rectangular compuesta a
cimentacion con placa base empernada y rigidizada. Conexion 4.
(Dimensiones en mm)

Tablas de Resultados

Los resultados obtenidos en la tabla 3.28 corresponden a la teoria elastica presentada
en la seccion 3.2.5 Disefio de conexion columna tubular rectangular compuesta a
cimentacion con placa base empernada.

Tabla 3.28 Esfuerzo sobre la placa base. Conexion 4.

Esfuerzo sobre la placa base

e 323 mm

f 29.22 N/mm?
A 272 mm
fin 23.30 N/mm?
T 467.93 kN

El espesor de la placa base presentada en la tabla 3.24 debe satisfacer las
solicitaciones de flexion tanto de las acciones de los pernos como del hormigon
ejercidas sobre la placa base, como se indica en las tablas 3.29 y 3.30. El andlisis a
flexion se llevd a cabo por medio de lineas de fluencia, tal como se explica en la
seccion 3.2.2 Lineas de fluencia.
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Tabla 3.29 Flexion por hormigon. Conexion 4.

Flexiéon por el hormigon

CASO 1
M 4350.99 N.mm/mm
tr1 8.83mm
CASO 2
a 100 mm
b 42 mm
x 10.1 mm
d 44.89 mm
e 2.95mm
f 14.37 mm
TI 20.22
TEA 20084.01
TEB 5824.87
TE 45992.89
M 2274.27 N.mm/mm
ty2 6.38 mm

Tabla 3.30 Flexion por el perno. Conexién 4.

Flexién por el perno

CASO 1
M 7157.22 N.-mm/mm
tp3 11.32 mm
CASO 2
M 18717.36 N.-mm/mm
tpa 18.31 mm

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 115



il

ég Universidad de Cuenca

Facultad de Ingenieria
50

El disefio de la soldadura, se ha efectuado siguiendo las especificaciones del Capitulo
J del AISC-360-10. En la tabla 3.29 se observa que el valor de demanda es menor
gue la capacidad de la soldadura, por lo que el disefio se considera satisfactorio.

Tabla 3.31 Soldadura en la columna. Conexion 4.

Soldadura en la columna

Demanda
Ry, 1032.60 kN
Capacidad
Pie 15 mm
Longitud 400 mm
©Rn, 1383.21 kN

En la tabla 3.31, el disefio de los pernos resulta satisfactorio debido a que en los

resultados obtenidos la capacidad supera a la demanda tanto para el disefio a cortante
como para traccion en los pernos.

Tabla 3.32 Cortante y traccidon en los pernos. Conexion 4.

Cortante en los pernos Traccion en los pernos
Demanda Capacidad

or 307.74 N /mm? Nyq 563.81 kN

T 90.55 N/mm? Nebg 535,89 kN

oyp 345.40 N/mm? Npn 512.06 kN
Capacidad Demanda

fu 412 N /mm? T 467.93 kN
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El espesor requerido para los rigidizadores se presenta en la tabla 3.33, basado en el
disefio presentado en la seccion 3.2.4 Metodologia de disefio de conexidn columna
tubular compuesta a placa base rigidizada empernada (grande excentricidades).

Tabla 3.33 Esfuerzo en los rigidizadores. Conexion 4.

Esfuerzo en los rigidizadores

c 94 mm
M, 23.85 kN.m
A, 20000 mm?
M 23.3kN.m

<

Comentario

En base a los disefios presentados para conexion columna tubular compuesta a
cimentacion con placa base empernada rigidizada y no rigidizada, se puede comentar
lo siguiente:

En la conexién 3, el espesor de la placa base es de 600 x600 x52 mm, mientras que
en la conexion 4, la placa base es de menor espesor 600 x600 x20 mm debido a la
implementacion de rigidizadores de 200x100x20 mm. Sin embargo, analizando el
peso en acero de cada conexion, se tiene un peso de 147 kg para la conexion 3 y un
peso de 58 kg para la conexion 4. Lo que implica una reducciéon del 60% del aceroy
por lo tanto resulta muy rentable el uso de rigidizadores en este tipo de conexiones, lo
cual justifica un disefio mas complejo.
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4. Modelacion de conexiones por el
meétodo de elementos finitos

El proceso de modelacion de las conexiones persigue el objetivo de visualizar el
comportamiento de los elementos de la union en funcibn de su geometria,
propiedades de los materiales, restricciones y condiciones de apoyo, y de las acciones
externas a las que se encuentran sometidos; con el fin de analizar los resultados
obtenidos y comprobar las hipétesis planteadas en la metodologia de disefio.

A continuacién se expone la modelacién de las cuatro conexiones previamente
disefiadas empiricamente, especificadas en la secciones: 3.1.3 Disefio de conexion
viga tubular — columna tubular rectangular compuesta, con diafragma externo, 3.1.4
Disefio de conexion viga | — columna tubular rectangular compuesta, con diafragma
externo, 3.2.5 Disefio de conexién columna tubular rectangular compuesta a
cimentacion, con placa base empernada, y 3.2.6 Disefio de conexion columna tubular
rectangular compuesta a cimentacién, con placa base rigidizada empernada,
respectivamente.

4.1 Consideraciones generales

El proceso de la modelacion que se llevé a cabo comprende de: pre proceso, calculo
y post proceso.

a) Pre proceso

Inicialmente, se ha definido la geometria en base al dimensionamiento presentado
anteriormente para cada conexion, considerando como material acero estructural y
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utilizando elementos tipo placa (o tipo Plate) que posteriormente se mallaron
manualmente.

A los elementos de unién que comparten nodos comunes de mallado, se los considera
por el programa como soldados por defecto. Por lo que se ha tomado en cuenta este
fundamento para definir los elementos que constructivamente deberan soldarse para
simular el comportamiento que se presenta en la realidad.

Las condiciones de apoyo dependeran de cada caso de conexion y se aplicaran al
punto medio de las caras donde se ejerceran las acciones al modelo, utilizando
elementos especiales (link) que representan un lazo de conexién de rigidez infinita,
por lo que la distancia entre ellos permanece siempre igual, permitiendo restringir el
giro entre dos nodos en cualquier plano.

Previo al andlisis estatico no lineal todos los elementos serdn designados a la tabla
esfuerzo — deformacion del acero previamente definida en el programa, para
brindarles un comportamiento no lineal.

Con el fin de definir la variacion de la magnitud de esfuerzo en funcion de la
deformacion, se resolvié aplicar desplazamientos y no fuerzas para garantizar la
obtencion de un resultado de esfuerzo correspondiente y confiable.

b) Calculo

El calculo considera un analisis estatico lineal y estéatico no lineal para cada caso de
conexion. Dentro del andlisis con comportamiento no lineal se toma en cuenta la no
linealidad del material y se especifican incrementos de carga (Load Cases) y casos
de coacciones (Freedom Cases) de 0,25,0,50,0,75 y 1.

c) Post proceso

Una vez resueltos los modelos, se verifican los resultados de esfuerzo principal
(Stress) y de deformacién principal (Strain), segun el modelo de Von Mises, ademas
se visualizara el desplazamiento para comparar con el comportamiento esperado en
el disefio empirico y comprobar que las predicciones de lineas de fluencia sean
coherentes.

Se resolvio visualizar los resultados en funcion del esfuerzo Von Mises, ya que en la
ingenieria estructural se usa en el contexto de las teorias de falla como indicador de
un buen disefo para materiales ductiles, en base a que esta tension puede calcularse
a partir de las tensiones principales del tensor tension en un punto de un sélido
deformable.

Como resefia, la tension de Von Mises y el criterio de falla elastico asociado debe su
nombre a Richard Edler von Mises (1913) quien propuso que un material ductil sufria
falla elastica cundo la energia de distorsion elastica rebasaba cierto valor. Sin
embargo, el criterio fue claramente formulado con anterioridad por Maxwell en 1895
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(Ford, Advanced Mechanics of Materials, Longmans, London, 1963) mas tarde
también Huber (1904), en un articulo en polaco anticipd hasta cierto punto la teoria de
falla de Von Mises (Hill, R. The Mathematical Theory of Plasticity, Oxford, Clarendon
Press, 1950.) Por todo esto a veces se llama la teoria de falla elastica basaba en la
tensién de Von Mises como teoria de Maxwell-Hencky-von-Mises y también teoria de
falla J2.

4.2 Modelacion de conexion viga tubular — columna
tubular rectangular compuesta, con diafragma
externo (conexion 1)

4.2.1 Propiedades de los elementos

El dimensionamiento de los elementos de la conexion corresponde con el detalle
presentado en la seccion 3.1.3. La figura 4.1 representa la modelacion de la primera
conexion.

Figura 4.1 Modelacion de conexion viga tubular — columna tubular rectangular
compuesta, con diafragma externo. Conexion 1.

La columna, las vigas tubulares y los diafragmas externos han sido modelados como
elementos plate, con los espesores correspondientes y las propiedades del acero
estructural. La columna ha sido modelada con elementos brick en su interior, con las
propiedades del hormigon de f’c = 25MPa, para representar el comportamiento de
una columna compuesta. (Figura 4.2).
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Figura 4.2 Propiedades de los elementos de la conexiéon 1
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Todos los elementos han sido asignados a la Tabla esfuerzo- deformacion del acero
que se muestra a continuacion, para adoptar un comportamiento no lineal. (Figura 4.3)

TABLA ESF-DEF ACERO
4000,0

2000,0

o
=]

Stress [kgfcm42]
T

=
2
=1
=

-4000,0

-5000,0 !

-0,15 0,10 -0,05 -0,00 0,05 0,10
Strain

Figura 4.3 Tabla esfuerzo —deformacion del acero

4.2.2 Restricciones y aplicacion de desplazamientos

Tomando en cuenta el plano horizontal (x) y vertical (z), la columna se restringe en el
eje z y en la cara superior se aplica un desplazamiento en x igual al 2%hi en funcion
del limite de deriva de piso especificado en la seccién 2.2.2; que para el caso equivale
a un desplazamiento de 6¢m. Las vigas se restringen en el eje zy y, para evitar que
se produzca pandeo lateral torsionante en las vigas. Ver Figuras 4.4, 4.5y 4.6

Dx

JAN

Figura 4.4 Esquema de condiciones de apoyo y desplazamiento. Conexion 1y 2.
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Figura 4.5 Restriccion en el eje z y aplicacion de desplazamiento en x en la cara
superior de la columna. Conexién 1y 2.

Figura 4.6 Restriccion en el eje z aplicado en la caras de las vigas. Conexién 1.
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4.2.3 Resultados

En la modelacion de la conexion 1, se realizé el analisis estatico lineal y no lineal para
la obtencién de resultados de esfuerzo Von Mises, y se presenta también la
deformacion y el desplazamiento de la conexion con analisis estatico lineal.

Esfuerzo segun el modelo de Von Mises

e Analisis estatico lineal:

Plate Stress:VM (kg/cm® }

8648,1321 [PLTT0,Nd:452)]
8216,3968

7352,9262
430, 45565
5525 9850
4762,5144
3899,0438
l 3035,5732
2172,1026
1308 6320
I 445 1614

13,4261 [PL1951,Nd:2009]

Figura 4.7 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estético lineal. Conexion 1.

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 124



g Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria

e Andlisis estatico no lineal:

Plate Stress:VM (ka/cm” )

2139 8081 [Pt 755, Nd:459]
2032,7885

18191473
1605 5081
1391 8590
1178 2298
554 5908
750,9514
5373122
323 6730
110,0338
32142 [PL1927,Nd:1970]

Figura 4.8 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estatico no lineal.
Incremento 25%. Conexién 1.

Plate Stress: VM (kgicm® )

4198,3901 [PL.755,Nd:459]
3988, 7580

3568,4940
3150,2300
2730,9659
2311,7019
1892 4378
14731738
1053,8093

5346457

I 215,3817

5, 7497 [Pt1927 Nd:1970]

Figura 4.9 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estéatico no lineal.
Incremento 50%. Conexion 1.
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Plate Stress:WM (kg/cm® )

4713,7272 [PLT59,Nd:33]
4478,3806

4007 8875
3535 0045
3068,3014
2585 5083

I 21248152

1654 2221
1183 5280
712,3359
242 1428
85,7953 [PL1921 Nd:1954]

Figura 4.10 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estatico no lineal.
Incremento 75%. Conexién 1.

Plate Stress: VM (kg/cm’” }

4704,5902 [PL774,Nd:38]
44597102

3999,9503
3530,1904
3060,4305
2530 6706
21209107
1651,1508
1181,3909
711,8310
I 2418711

56,9912 [Pt 1921, Nd:19564]

Figura 4.11 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estético no lineal.
Incremento 100%. Conexion 1.
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Deformacion principal segun el modelo de Von Mises

ANALISIS ESTATICO LINEAL

Plate Strain:VM

0,0052 [PL770,Nd:462]
0,0050

0,0044
0,0039
0,0034
0,0029
0,0024
0,0018
0,0013
0,0008
0,0003
0,0000 [Pt:1961,Nd:2009]

Figura 4.12 Deformacion principal Von Mises. Analisis estatico lineal. Conexion 1.
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Desplazamiento Dz. Escala 10%

ANALISIS ESTATICO LINEAL

Plate Dizp:DZ (cm}

1,2655 [Pt1268,Nd:1390]
1,1388

0,8858
0,6327
0,3796
0,1265

-0,1265
I -0,3795
-0,6327
-0,3858
I -1,1389

-1,2655 [PL250,Nd:202]

Figura 4.13 Desplazamiento Dz. Escala 10%. Conexion 1.
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Analisis de resultados

Una vez realizadas las modelaciones para la conexion 1: conexion viga tubular —
columna tubular rectangular compuesta, con diafragma externo, se puede mencionar
que:

En base al limite elastico del acero fy = 2500 kg/cm? se puede observar en los
valores obtenidos de esfuerzos, en el analisis estatico lineal (Figura 4.7), la viga es el
primer elemento de la conexién en llegar a la fluencia, ya que se muestran zonas de
fluencia concentradas principalmente en las alas de las vigas, en donde termina el
diagrama externo, como se planteé en el disefio empirico. El segundo elemento en
fluir es el panel de columna y finalmente la columna y el diafragma. Mientras que en
analisis estatico no lineal (Figuras 4.8, 4.9, 4.10 y 4.11), se visualiza resultados de
fluencia progresivos para cada incremento de carga, mostrando el mismo
comportamiento de esfuerzo que en el analisis lineal, se puede observar como las
zonas de fluencia se extienden desde las alas hacia las paredes de las vigas.

En los resultados de deformacion (Figura 4.12), se toma en cuenta el valor de
deformacion méxima del acero de 0,00125 para verificar que el primer elemento en
llegar a ésta deformacion al igual que en el esfuerzo, es la viga y posteriormente el
panel de la columna, la columna y el diafragma.

En la Figura 4.13, se muestra la simulacién del desplazamiento de la conexion, en la
cual se verifica que el modo de falla de las vigas es por flexion sin que se produzca
pandeo local torsionante en las mismas.

En base a todo lo expuesto se comprobd que el disefio empirico tiene concordancia
con la modelacién y podemos concluir como satisfactorio el disefio de la conexion 1.
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4.3 Modelacién de conexién viga | - columna tubular
rectangular compuesta, con diafragma externo
(Conexion 2)

4.3.1 Propiedades de los elementos

El dimensionamiento de los elementos de la conexion corresponde con el detalle
presentado en la seccion 3.1.4. La figura 4.14 representa la modelacion de la segunda
conexion.

Figura 4.14 Modelacion de conexion viga |- columna tubular rectangular compuesta,
con diafragma externo. Conexién 2.

La columna, las vigas | y los diafragmas externos han sido modelados como elementos
plate, con los espesores correspondientes y las propiedades del acero estructural. Al
igual, todos los elementos han sido asignados a la Tabla esfuerzo-deformacién del
acero. (Figura 4.3). La columna ha sido modelada con elementos brick en su interior,
con las propiedades del hormigbn de  f'c = 25MPa, para representar el
comportamiento de una columna compuesta. (Figura 4.15)
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Figura 4.15 Propiedades de los elementos de la conexién 2
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Figura 4.15 Propiedades de los elementos de la conexién 2

4.3.2 Restricciones y Aplicacion de desplazamientos

Tomando en cuenta el plano horizontal (x) y vertical (z), la columna se restringe en el
eje z y en la cara superior se aplica un desplazamiento en x igual al 2%hi en funcion
del limite de deriva de piso especificado en la seccion 2.2.2, que para el caso equivale
a un desplazamiento de 6¢cm. (Ver Figuras 4.4 y 4.5). Las vigas se restringen en el eje
zYyy, paraevitar que se produzca pandeo lateral torsionante en las vigas. (Figura 4.16)

Figura 4.16 Restriccion en el eje z aplicado en las caras de las vigas. Conexion 2.
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4.3.3 Resultados

En la modelacion de la conexion 2, se realizé el analisis estatico lineal y no lineal para
la obtencién de resultados de esfuerzo Von Mises, y se presenta también la
deformacion y el desplazamiento de la conexién con andlisis estatico lineal.

Esfuerzo segun el modelo de Von Mises

e Analisis estatico lineal:

Plate Stress:VM (kgicm® )

13079,6334 [PLT74,Nd:814]
12428 8828

11127,3814
9825,8800
8524 3786
72228773
5921,3758
4519,8745
3318,3731
2016,8718
715,3704
64,6197 [P 1622 Nd:2092]

Figura 4.17 Esfuerzo Von Mises. Analisis estético lineal. Conexién 2.
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e Andlisis estatico no lineal Plate :;:":’;B‘:ﬂ f&ﬂ,‘ﬁdm
30741414
27523023
2430 4532
2108 5241
1785, 7850
1464 9455
11431067
2212576
499 4285
177,5804
15,6699 [PL1635 Nd:2108]

Figura 4.18 Esfuerzo Von Mises. Analisis estéatico no lineal.
Incremento 25%. Conexion 2.

Plate Stress:VM (kg/cm” )

4501 9478 [PLTT9,Nd:34]
42785100

38316343
33847586
2937,3829
2491,0073
20441316
1597 2559
1150,3802
703,5045
255 5288
33,1910 [P 1635, Md:2109]

Figura 4.19 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estético no lineal.
Incremento 50%. Conexién 2.
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Plate Stress:VM (kglcm- )

4510,1380 [PL.785,Nd:35]
4286 4245

38389978
33815709
2944 1441
2435 T173
2048 2904
1601,8636
1154 4368

707,0099

258 5831

35,8697 [PL1639,Nd:2113]

Figura 4.20 Esfuerzo Von Mises. Analisis estéatico no lineal.

Incremento 75%. Conexioén 2.

Plate Stress:VM (kgfem® )

4505,1457 [PLTT9,Nd:34]
4281,7138

3834,5498
3387,9859
29411220
24942581
2047,3942
1600,5303
1153 5564
706,3025
259,9385
35,5065 [PL1597 Nd:2085]

Figura 4.21 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estético no lineal.
Incremento 100%. Conexién 2.
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Deformacion principal segun el modelo de Von Mises

ANALISIS ESTATICO LINEAL

Plate Strain:WM

0,0075 [PL774,Nd:460]
0,0071

0,0064
0,0056
0,0049
0,0041
0,0034
I 0,0027
0,0019
0,0012
I 0,0004
0,0000 [Pt 1618 Nd:2088]

Figura 4.22 Deformacion principal Von Mises. Analisis estatico lineal. Conexion 2.
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Desplazamiento Dz. Escala 10%

ANALISIS ESTATICO LINEAL

Plate Disp:DZ (cm)

1,1141 [Pt1124,Nd:1224)
1,0027

0,7799
0,5571
0,3342
0,1114

01114

-0,3342

-0,5571

-0,7799

-1,0027

-1,1141 [Pt:380,Nd:939]

Figura 4.23 Desplazamiento Dz. Escala 10%. Conexion 2.
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Analisis de resultados

Una vez realizadas las modelaciones para la conexion 2: conexion viga | — columna
tubular rectangular compuesta, con diafragma externo se puede mencionar que:

En base al limite elastico del acero fy = 2500 kg/cm? se puede observar en los
valores obtenidos de esfuerzos, en el analisis estatico lineal (Figura 4.17), la viga es
el primer elemento de la conexién en llegar a la fluencia, ya que se muestran zonas
de fluencia concentradas principalmente en las alas de las vigas, en donde termina el
diagrama externo, como se planteé en el disefio empirico. El segundo elemento en
fluir es el panel de columna y finalmente la columna y el diafragma. Mientras que en
analisis estatico no lineal (Figuras 4.18, 4.19, 4.20 y 4.21), se visualiza resultados de
fluencia progresivos para cada incremento de carga, mostrando el mismo
comportamiento de esfuerzos que en el analisis lineal; ademas al igual que en la
conexién 1, las zonas de fluencia se extienden hacia el alma de la viga.

En los resultados de deformacion (Figura 4.22), se toma en cuenta el valor de
deformacion méxima del acero de 0,00125 para verificar que el primer elemento en
llegar a ésta deformacion al igual que en el esfuerzo, es la viga y posteriormente el
panel de la columna, la columna y el diafragma.

Se observa que el panel de la columna de la conexion 1 llega a la fluencia méas pronto
que el panel de la columna de la conexién 2, consideramos esto apropiado debido a
que en la conexion 2, el panel de la columna es de mayores dimensiones.

En la Figura 4.23, se muestra la simulaciéon del desplazamiento de la conexion, en la
cual se verifica que el modo de falla de las vigas es por flexion sin que se produzca
pandeo local torsionante en las mismas.

En base a todo lo expuesto se comprobd que el disefio empirico tiene concordancia
con la modelacién y podemos concluir como satisfactorio el disefio de la conexion 2.
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4.4 Modelacibn de conexién columna tubular
rectangular compuesta a cimentacion, con placa
base empernada (Conexion 3)

4.4.1 Propiedades de los elementos

El dimensionamiento de los elementos de la conexion corresponde con el detalle
presentado en la seccidn 3.2.5. La figura 4.24 representa la modelacion de la tercera
conexion.

Figura 4.24 Modelacion de conexién columna tubular rectangular compuesta a
cimentacion, con placa base empernada. Conexion 3.

La columna y la placa base han sido modeladas como elementos plate, con los
espesores correspondientes y las propiedades del acero estructural. (Figura 4.25). Los
elementos han sido asignados a la Tabla esfuerzo- deformacién del acero (Figura 4.3).
Al igual que en las conexiones anteriores, la columna se modela compuesta.

El modelo presenta 12 pernos, 4 por cara, y cada perno esta representado por 4
nodos, restringidos al desplazamiento en todos los ejes.
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Figura 4.25. Propiedades de los elementos de la conexién 3.
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4.4.2 Restricciones y aplicacion de fuerza y desplazamiento

Tomando en cuenta el plano horizontal (x) y vertical (z), se aplicé una fuerza en el eje
z de la cara superior de la columna que representa la carga axial P, = 195 113,15 kg
y ademas un desplazamiento en x igual al 2%hi que para el caso equivale a un
desplazamiento de 6cm, al igual que en las modelaciones de las conexiones
anteriores. (Figuras 4.26 y 4.27). La placa base se restringe el desplazamiento en los
ejes x y y. (Figura 4.28)

Fz

AN

Figura 4.26 Esquema de condiciones de apoyo y acciones ejercidas sobre la
columna. Conexion 3y 4.

VZ

\

B

X

Figura 4.27 Restriccion en el eje z y aplicacion de desplazamiento en x en la cara
superior de la columna. Conexion 3y 4.
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Figura 4.28 Restriccion en el eje xy y de la placa base. Conexién 3y 4.

Para representar la accion del concreto de cimentacion, se define un apoyo elastico
Face Support, aplicado a la placa base. El valor de rigidez que se introduce es igual
al médulo de elasticidad del concreto para la longitud que éste representa Eh/L, donde
Eh = 356778,79kg/cm2 y L = 125cm. Se sefala que solo se considere compresion.

(Figura 4.29)

Figura 4.29 Representacion del comportamiento del concreto de cimentacion.
Conexion 3.
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4.4.3 Resultados

En la modelacion de la conexion 3, se realizé el analisis estatico lineal y no lineal para
la obtencién de resultados de esfuerzo Von Mises, y se presenta también la
deformacion y el desplazamiento de la conexion con analisis estatico lineal.

Esfuerzo segun el modelo de Von Mises

e Analisis estatico lineal:

Plate Stress:VM (kg/cm® )

20000,0000
15000,0000

17000,0000
15000,0000
13000,0000
11000, 0000
S000,0000
l Tooo,0000
S000,0000
J0a0,0000
I 1000, 0000

0,0000

Figura 4.30 Esfuerzo Von Mises. Analisis estatico lineal. Conexién 3.
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e Analisis estatico no lineal

Plate Stress:VM (kg/cm” )

5800,3330 [Ph1494 Nd:1536]
5510,3174

4930,2863
4350,2551
3770,2240
3190,1929
26101617
2030,1306
1450,0985

870,0683

I 290,0372

0,0216 [Pt1534,Nd: 19786]

Figura 4.31 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estatico no lineal.
Incremento 25%. Conexién 3.

Plate Stress WM (kg/cm )

65623,0542 [P:1454,Nd: 1536]
6251,5038

5529,6028
49573019
4305,0009
3542,7000
2930,2990
2318,0881
1655,7971

993,462

I 31,1953

0,0445 [Pt:1534,Nd: 1978]

Figura 4.32 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estatico no lineal.
Incremento 50%. Conexion 3.
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oo o

Plate Stress VM (kg/cm )

7456,56709 [Pt1484 Nd:1538)
7083,3387

6346,6742
5600,0087
4853,3452
4106,6807
3360,0162
B o513.3517
1866,6872
11200227
373,3562

0,0258 [Pt-1536 Ndt:2074]

Figura 4.33 Esfuerzo Von Mises. Analisis estéatico no lineal.
Incremento 75%. Conexion 3.

Plate Stress:VM (kg/cm® )

3098, T485 [Pt:1494 Nd:1536)
7693,3160

6383,8508
6074,0856
5264,2205
4454 3553
3644,4902
B 28348050
2024,7599
1214,8947
405,0296
0,0870 [PL:1535,Nd:1977]

Figura 4.34 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estatico no lineal.
Incremento 100%. Conexion 3.
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Deformacion principal segun el modelo de Von Mises

ANALISIS ESTATICO LINEAL

Plate Strain:%M

0,0335 [Pt:1494,Nd:1536]
0,0319

0,0285
0,0252
0,0218
0,0185
0,0151
0,0117
0,0084
0,0050
I 0,0017

0,0000 [Pt:1762,Nd: 1993}

Figura 4.35 Deformacion principal Von Mises. Analisis estatico lineal. Conexion 3.
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Desplazamiento Dz. Escala 10%

ANALISIS ESTATICO LINEAL

Plate Digp:DZ {cm)

0,8315 [PL15,Nd:29]
0,7434

0,5672
0,3910
0,2148
0,0386

-0,1375

-0,3137

-0,4899

-0,6651

-0,3423

-0,9304 [P1:393,Nd:452]

Figura 4.36 Desplazamiento Dz. Escala 10%. Conexion 3.
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Analisis de resultados

Una vez realizadas las modelaciones para la conexion 3: conexion columna tubular
rectangular compuesta a cimentacion, con placa base empernada, se puede
mencionar que:

En base al limite elastico del acero fy = 2500 kg/cm? se puede observar en los
valores obtenidos de esfuerzos, en el andlisis estatico lineal (Figura 4.30), la columna
es el primer elemento de la conexion en llegar a la fluencia, se observa zonas de
fluencia que se forman inicialmente en la base de la columna. Mientas que la placa
base presenta zonas de fluencia longitudinales y transversales en los bordes de la
columna, como se esperaba segun el disefio tedrico.

En el andlisis estatico no lineal (Figuras 4.31, 4.32, 4.33 y 4.34), se visualizan
resultados de fluencia progresivos para cada incremento de carga, mostrando el
mismo comportamiento de esfuerzos que en el analisis lineal, donde las zonas de
fluencia se extienden desde la base de la columna hacia la parte superior.

En los resultados de deformacién (Figura 4.35), se toma en cuenta el valor de
deformacion maxima del acero de 0,00125 para verificar que el primer elemento en
llegar a ésta deformacion al igual que en el esfuerzo, es la columna y posteriormente
la placa base.

Enla Figura 4.36, se muestra la simulacion del desplazamiento de la conexién, donde
se observa el desplazamiento de la parte superior de la columna, siguiendo la misma
direccion del desplazamiento aplicado y no se observan deformaciones excesivas en
la placa base.

En base a todo lo expuesto se comprob6 que el disefio empirico tiene concordancia
con la modelacion, concluyendo de esta manera que el disefio empirico de la conexion
3 es valido.
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4.5 Modelacion de conexion columna  tubular
rectangular compuesta a cimentacién, con placa
base rigidizada empernada (Conexidn 4)
4.5.1 Propiedades de los elementos
El dimensionamiento de los elementos de la conexion corresponde con el detalle
presentado en la seccion 3.2.6. La figura 4.37 representa la modelacién de la cuarta
conexion.

Figura 4.37 Modelacion de conexién columna tubular rectangular compuesta a
cimentacion, con placa base rigidizada empernada. Conexién 4.

La columna, la placa base y los rigidizadores han sido modelados como elementos
Plate, con los espesores correspondientes y las propiedades del acero estructural.
(Figura 4.38). Los La columna se ha modelado rellena de hormigon y todos los
elementos han sido asignados a la Tabla esfuerzo- deformacion del acero. (Figura
4.3)

El modelo presenta 12 pernos, 4 por cara, y cada perno esta representado por 4
nodos, restringidos al desplazamiento en todos los ejes y se modelaron 12
rigidizadores, 3 en cada cara.
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Figura 4.38 Propiedades de los elementos de la conexion 4.
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4.5.2 Restricciones y aplicacion de fuerza y desplazamiento

Como en la conexion anterior, se aplicé una fuerza en el eje z de la cara superior de
la columna que representa la carga axial P, =195113,15kg y ademas un
desplazamiento en x igual al 2%hi que para el caso equivale a un desplazamiento de
6cm. (Figuras 4.26 y 4.27)En la placa base se restringe el desplazamiento en los ejes
xyy. (Ver Figura 4.28).

Para representar la accion del concreto de cimentacion, se define un apoyo eléstico
Face Support, aplicado a la placa base. El valor de rigidez que se introduce es igual
al modulo de elasticidad del concreto para la longitud que éste representa Eh/L, donde
Eh = 356778,79kg/cm2 y L = 125cm. Se sefala que solo se considere compresion.
(Figura 4.39)

Figura 4.39 Representacion del comportamiento del concreto de cimentacion.
Conexion 4.
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4 5.3 Resultados

En la modelacion de la conexion 4, se realizo el andlisis estatico lineal y no lineal para
la obtencién de resultados de esfuerzo Von Mises, y se presenta también la
deformacion y el desplazamiento de la conexién con andlisis estatico lineal.

Esfuerzo segun el modelo de Von Mises

e Analisis estatico lineal:

Plate Stress:VM (kg/cm'® )

20000,0000
15000,0000

17000,0000
15000,0000
13000,0000

11000,0000
9000,0000
7000,0000
5000,0000
3000,0000

I 1000,0000

0,0000

Figura 4.40 Esfuerzo Von Mises. Andlisis estatico lineal. Conexion 4.
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e Andlisis estatico no lineal

Plate Stress:VM (kglcm® )

5449 5662 [Pt1494 Nd:1536)]
5177,1069

4532,1882
4037,2696
3542,3509
2997,4323

2452 5136
I 1907,5950
1362,6763

817,7576
272,8390
0,3797 [Pt:1544 Nd:1795]

Figura 4.41 Esfuerzo Von Mises. Analisis estéatico no lineal.
Incremento 25%. Conexion 4.
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Deformacion principal segun el modelo de Von Mises

ANALISIS ESTATICO LINEAL

Plate Strain:WM

0,0338 [Pt:1889,Nd:782]
0,0321

0,0287
0,0254
0,0220
0,0188

0,0152
I 0,0118
0,0085
0,0051
I 0,0017

0,0000 [PL1775,Nd:1582]

Figura 4.42 Deformacion principal Von Mises. Analisis estatico lineal. Conexion 4.
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Desplazamiento Dz. Escala 10%

ANALISIS ESTATICO LINEAL

‘N

.4

Plate Dizp:0DZ {cm)

0,9423 [Pt:5,Nd: 18]
0,8436

0,6463
0,4489
0,2516
0,0542

-0,1431

-0,3405

-0,5378

-0,7352

-0,9325

-1,0312 [P:393 Nd:452]

Figura 4.43 Desplazamiento Dz. Escala 10%. Conexion 4.
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Analisis de resultados

Una vez realizadas las modelaciones para la conexion 4: conexion columna tubular
rectangular compuesta a cimentacion, con placa base rigidizada empernada, se puede
mencionar que:

En base al limite elastico del acero fy = 2500 kg/cm? se puede observar en los
valores obtenidos de esfuerzos, en el andlisis estatico lineal (Figura 4.40), la columna
es el primer elemento de la conexion en llegar a la fluencia, se observa zonas de
fluencia que se forman inicialmente en la base de la columna. Mientas que los
segmentos de la placa base presentan zonas de fluencia en los bordes de los
rigidizadores y de la columna, como se esperaba segun el disefio tedrico.

En el andlisis estatico no lineal (Figuras 4.41), se visualiza el resultado de esfuerzos
para el primer incremento de carga al 25%, mostrando el mismo comportamiento de
fluencia que en el andlisis lineal. No se presentaron diagramas de esfuerzos para el
resto de incrementos debido a que los resultados no convergieron en el programa
porque ya se alcanzé la fluencia de los elementos en el primer incremento.

En los resultados de deformacion (Figura 4.42), se toma como referencia el valor de
la deformacién maxima del acero de 0,00125, para observar que en la parte superior
de los rigidizadores que estan en contacto con la columna se presentan los mayores
valores de deformacion.

Enla Figura 4.43, se muestra la simulacion del desplazamiento de la conexién, donde
se observa el desplazamiento de la parte superior de la columna, siguiendo la misma
direccion del desplazamiento aplicado y no se observan deformaciones excesivas ni
en la placa base ni en los rigidizadores.

En base a todo lo expuesto se comprobd que el disefio empirico tiene concordancia
con la modelacion, concluyendo de esta manera que el disefio empirico de la conexion
4 es vélido.
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5. Conclusiones

En este capitulo se hace un resumen del trabajo de investigacion realizado en esta
tesis, se exponen las conclusiones y aportaciones originales, y se presentan las
recomendaciones para trabajos futuros como continuacion de la linea de investigacion
seguida. Cabe recalcar que todos los objetivos planteados al inicio de esta tesis se
han logrado satisfactoriamente.

5.1 Trabajo realizado

Durante el desarrollo de esta tesis se han realizado los siguientes trabajos:

e Revision bibliografica de publicaciones cientificas, libros, congresos y
normativas relacionadas con el comportamiento de conexiones rigidas en
estructuras metdlicas y simulacion numérica de conexiones mediante
elementos finitos.

e Revision de los conceptos necesarios para obtener la rigidez, la resistencia, la
capacidad de la rotacion, clasificacion y comportamiento de las uniones.

e Revision de los requerimientos especiales para carga sismica de conexiones
viga-columna segun varias normativas.

e Revision de tipos de conexiones existentes tanto para conexiones viga —
columna y columna a cimentacion.

e Andlisis y desarrollo de metodologias de disefio para conexiones tipo viga-
columna (conexién con placa terminal, conexion con diafragma pasante y
conexion con diafragma externo)

e Andlisis y desarrollo de metodologias de disefio para conexiones tipo columna
a cimentacién (conexién con placa base para excentricidades pequefias a
moderadas, conexién con placa base empernada para grandes excentricidades
y conexion con placa base rigidizada empernada para grandes excentricidades)

e Disefio de conexiones rigidas sismorresistentes tipo viga - columna (conexion
viga tubular-columna tubular rectangular compuesta con diafragma externo y
conexion viga | — columna tubular rectangular compuesta con diafragma
externo)

e Disefio de conexiones rigidas sismorresistentes tipo columna a cimentacion
(conexion columna tubular rectangular compuesta a cimentacion con placa
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base empernada y conexion columna tubular rectangular compuesta a
cimentacion con placa base rigidizada empernada)

Aplicacion de la metodologia de disefio de conexiones rigidas
sismorresistentes tipo viga - columna mediante un programa computacional en
base al andlisis de elementos finitos. (conexion viga tubular-columna tubular
rectangular compuesta con diafragma externo y conexion viga | — columna
tubular rectangular compuesta con diafragma externo).

Aplicacion de Ila metodologia de disefio de conexiones rigidas
sismorresistentes tipo columna a cimentacion mediante un programa
computacional en base al analisis de elementos finitos. (conexion viga tubular-
columna tubular rectangular compuesta con diafragma externo y conexion viga
| — columna tubular rectangular compuesta con diafragma externo).

Andlisis y comparacion de los resultados obtenidos.

5.2 Conclusiones

Las conclusiones obtenidas durante el desarrollo de esta tesis han sido expuestas a
lo largo de los capitulos anteriores. A continuacion se recogen aguellas que se han
considerado mas importantes para el objetivo de la tesis.

Una vez estudiada la bibliografia existente acerca del comportamiento de las
conexiones, se tiene que:

El comportamiento de una union suele ser complejo, ademas de presentar un
alto grado de indeterminacion, lo que en generalmente hace que un analisis
detallado resulte no factible o simplemente antieconémico.

Las normas actuales permiten analizar el comportamiento real de las uniones
en base a una curva momento-rotacion, y tener en cuenta su efecto tanto en la
resistencia de la unibn como en el comportamiento global de la estructura.

Los modelos experimentales son los mas fiables para obtener informacion
global sobre el comportamiento rotacional de una unién. El principal
inconveniente de estos modelos es su elevado coste, quedando reservados
para la investigacion y la validacion de los resultados obtenidos mediante
métodos tedricos, analiticos, mecanicos, 0 numéricos.

El andlisis por elementos finitos probablemente es el mas adecuado para
investigar la respuesta rotacional de una union, aunque resulta costoso realizar
una simulacién numérica completa. Sin embargo, es mas econdémico y sencillo
gue ensayar con un modelo experimental.

Considerando las caracteristicas de la construccion con perfiles tubulares, se concluye

que:

Los perfiles tubulares permiten radios de giro considerables y pesos ligeros. En
particular, los perfiles tubulares cuadrados y circulares, cuentan ademas con la
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ventaja de tener el mismo radio de giro para los ejes principales, es decir, no
poseen eje débil.

Estos perfiles también tienen la ventaja de poseer apariencia arquitecténica
aceptable, por lo cual no requieren necesariamente recubrimientos en interiores
y exteriores.

Cabe recalcar la superioridad de los perfiles tubulares sometidos a torsion,
compresion y flexion multiaxial frente a los perfiles abiertos, considerando los
pesos idénticos por metro, la capacidad especifica de los perfiles tubulares
como elementos estructurales esta calificada para los distintos tipos de carga,
debido a su mayor capacidad de resistencia frente a fuerzas de pandeo,
consecuentemente un mayor momento de inercia con respecto al eje débil.
Bajo flexion biaxial o multiaxial, los perfiles tubulares poseen secciones
transversales Optimas, debido a sus valores estaticos relativamente altos con
respecto a ambos ejes principales de la seccion transversal.

Los perfiles tubulares rellenos de hormigdén, permiten la contribucion del
concreto al trabajo mecanico del elemento a compresion, ademas aporta mayor
capacidad de carga y rigidez debido a menos deflexiones y menor peralte, y en
algunos casos de confinamiento o atiesamiento contra el pandeo local de la
seccion de acero.

Las columnas compuestas facilitan la construccion rapida de edificios, en una
primera etapa, gracias a los perfiles de acero, y en una segunda etapa,
permiten confinar las columnas con secciones de concreto reforzado para
obtener resistencia, rigidez y ahorro de tiempo de construccién en general.

En base al analisis y disefio de conexiones rigidas sismorresistentes viga-columna
presentadas, se concluye que:

La conexion mas factible para nuestro medio recae en la utilizacion de
diafragmas externos, ya que presenta diversas ventajas durante la edificacion,
sin agregar inconvenientes de fabricacion.

Entre las ventajas de esta conexion podemos mencionar que no interfiere con
el vaciado del hormigdn dentro de la columna como seria el caso de diafragmas
internos o0 pasantes, ademas que con respecto a esta Ultima se evita también
el corte de la columna, lo que siempre conlleva cierto margen de riesgo y
procesos especializados de soladura.

Por otro lado la conexidon resistente a momento con diafragma externo no
emplea pernos, mismos que para el caso de columnas tubulares rellenas
deberian ser pernos ciegos especiales como los MUTF (Metric Ultra Twist
Fastener), y estos no son de facil obtencion en nuestro medio.
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En base al analisis y disefio de conexiones rigidas sismorresistentes columna a
cimentacion presentadas, se concluye que:

La mayoria de las edificaciones en nuestro medio corresponden a un disefio
por sistemas de marcos rigidos resistentes a momento, en dichos sistemas las
cimentaciones se encuentra sometidas a flexion, compresion y cortante. Por lo
qgue requeriran conexiones columna a cimentacidn que soporten grandes
excentricidades.

El empleo de rigidizadores para la placa base disminuye en forma considerable
el espesor de la placa, por lo que justifica el analisis adicional que se debe
realizar por lineas de fluencia.

Una vez obtenidos los resultados de las modelaciones realizadas en un programa
computacional mediante un analisis por elementos finitos, se concluye que:

En la conexion 1: La viga es el primer elemento de la conexion en llegar a la
fluencia, ya que se muestran zonas de fluencia concentradas principalmente
en las alas de las vigas, en donde termina el diagrama externo. El segundo
elemento en fluir es el panel de columna y finalmente la columna y el diafragma.
En los resultados de deformacion, el primer elemento en llegar a ésta
deformacion al igual que en el esfuerzo, es la viga y posteriormente el panel de
la columna, la columna y el diafragma. En la simulacion del desplazamiento de
la conexion, se verifica que el modo de falla de las vigas es por flexion sin que
se produzca pandeo local torsionante en las mismas. En base a todo lo
expuesto se comprob6 que el disefio empirico tiene concordancia con la
modelacién y podemos concluir como satisfactorio el disefio de la conexion 1.
En la conexion 2: Se puede observar en los valores obtenidos de esfuerzos, la
viga es el primer elemento de la conexion en llegar a la fluencia, ya que se
muestran zonas de fluencia concentradas principalmente en las alas de las
vigas, en donde termina el diagrama externo. El segundo elemento en fluir es
el panel de columna y finalmente la columna y el diafragma. En los resultados
de deformacién, se verifica que el primer elemento en llegar a ésta deformacién
al igual que en el esfuerzo, es la viga y posteriormente el panel de la columna,
la columna y el diafragma. Se observa que el panel de la columna de la
conexion 1 llega a la fluencia mas pronto que el panel de la columna de la
conexion 2, consideramos esto apropiado debido a que en la conexion 2, el
panel de la columna es de mayores dimensiones. En la simulacion del
desplazamiento de la conexién, se observa que el modo de falla de las vigas
es por flexion sin que se produzca pandeo local torsionante en las mismas. En
base a todo lo expuesto se comprobé que el disefio empirico tiene
concordancia con la modelacion y podemos concluir como satisfactorio el
disefio de la conexion 2.

En la conexion 3: La columna es el primer elemento de la conexion en llegar a
la fluencia, se observa zonas de fluencia que se forman inicialmente en la base
de la columna. Mientas que la placa base presenta zonas de fluencia

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 160



>

‘4 Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria
S

longitudinales y transversales en los bordes de la columna, como se esperaba
segun el disefio teorico. En los resultados de deformacion, se observa que el
primer elemento en llegar a ésta deformacion al igual que en el esfuerzo, es la
columna y posteriormente la placa base. En la simulacion del desplazamiento
de la conexion, se observa el desplazamiento de la parte superior de la
columna, siguiendo la misma direccion del desplazamiento aplicado y no se
observan deformaciones excesivas en la placa base. En base a todo lo
expuesto se comprob6 que el disefio empirico tiene concordancia con la
modelacion, concluyendo de esta manera que el disefio empirico de la
conexion 3 es valido.

e Enlaconexion 4: Se puede observar en los valores obtenidos de esfuerzos, en
el analisis estatico lineal, la columna es el primer elemento de la conexion en
llegar a la fluencia, se observa zonas de fluencia que se forman inicialmente en
la base de la columna. Mientas que los segmentos de la placa base presentan
zonas de fluencia en los bordes de los rigidizadores y de la columna, como se
esperaba segun el disefio tedrico. En los resultados de deformacién se observa
que en la parte superior de los rigidizadores que estan en contacto con la
columna se presentan los mayores valores de deformacién. En la simulacién
del desplazamiento de la conexion, donde se observa el desplazamiento de la
parte superior de la columna, siguiendo la misma direccién del desplazamiento
aplicado y no se observan deformaciones excesivas ni en la placa base ni en
los rigidizadores. En base a todo lo expuesto se comprobd que el disefio
empirico tiene concordancia con la modelacién, concluyendo de esta manera
que el disefio empirico de la conexién 4 es valido.

5.3 Aportaciones originales

A continuacién se detalla las aportaciones originales llevadas a cabo durante la
presente tesis:

e Disefio empirico de una conexién viga - columna con diafragma externo,
considerando viga con perfil tubular de 420 x 200 x 20 mm y una columna
tubular rectangular compuesta de 400 x 400 x 20 mm.

e Disefio empirico de una conexién viga - columna con diafragma externo,
considerando viga con perfil | de 500 x 250 x 20 x 12 mm y una columna tubular
rectangular compuesta de 400 x 400 x 20 mm.

e Disefio empirico de una conexion columna a cimentacion con placa base
empernada para una columna tubular rectangular compuesta de
400 x 400 x 20 mm.

e Disefio empirico de una conexion columna a cimentacion con placa base
empernada rigidizada para una columna tubular rectangular compuesta de
400 x 400 x 20 mm.

¢ Metodologia para el mecanismo de fluencia para una placa empotrada en tres
de sus lados y un apoyo puntual bajo carga uniformemente distribuida.
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¢ Metodologia para el mecanismo de fluencia para una placa empotrada en dos
de sus lados y un apoyo puntual bajo carga uniformemente distribuida.

¢ Metodologia para el mecanismo de fluencia para una placa empotrada en tres
de sus lados bajo una carga puntual.

e Metodologia para el mecanismo de fluencia para una placa empotrada en dos
de sus lados bajo una carga puntual.

e Modelacion por medio de un programa computacional mediante el analisis de
elementos finitos de una conexién viga - columna con diafragma externo,
considerando viga con perfil tubular de 420 x 200 x 20 mm y una columna
tubular rectangular compuesta de 400 x 400 x 20 mm.

e Modelacion por medio de un programa computacional mediante el analisis de
elementos finitos de una conexion viga - columna con diafragma externo,
considerando viga con perfil | de 500 x 250 x 20 x 12 mm y una columna tubular
rectangular compuesta de 400 x 400 x 20 mm.

e Modelacion por medio de un programa computacional mediante el andlisis de
elementos finitos de una conexion columna a cimentacién con placa base
empernada para una columna tubular rectangular compuesta de
400 x 400 x 20 mm.

e Modelacion por medio de un programa computacional mediante el analisis de
elementos finitos de una conexion columna a cimentaciéon con placa base
empernada rigidizada para una columna tubular rectangular compuesta de
400 x 400 x 20 mm.

5.4 Recomendaciones

¢ No es preciso insistir sobre la importancia que tienen las uniones, por la razén
de que es suficiente que falle una de ellas, para producir el fracaso parcia o
total de la estructura. Es por esto se recomienda que el analisis, disefio y
construccion de las uniones sea adecuado en el proyecto de una estructura de
acero.

e Elanalisis de elementos planos por medio de lineas de fluencia representa una
gran herramienta, con resultados satisfactorios, es por ello que se recomienda
la utilizacion del método del trabajo virtual dentro del disefio de conexiones.

e Se recomienda la utilizacién de programas computacionales con analisis de
elementos finitos cuando los métodos analiticos no son capaces de resolver el
problema y/o cuando los métodos experimentales son muy costosos en tiempo
y dinero.

e Como una extensidn de la presente tesis, se recomienda realizar estudios que
profundicen mas este tema mediante ensayos de laboratorio que permitan la
obtencion de resultados mas cercanos a la realidad
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6. Apéndice

6.1 Metodologia de disefio de conexion viga-columna
con placa terminal

Una conexidn con placa terminal resistente a momento se compone de una placa de
acero soldada al extremo de la viga y conectada a un elemento adyacente, utilizando
filas de pernos de alta resistencia totalmente tensados. La conexién puede unir dos
vigas (cubrejuntas) o una viga y una columna. Las conexiones a momento de placa
terminal se clasifican ya sea a ras o extendida, con o sin refuerzos, y clasificados en
funcién del numero de tornillos en el ala de tensién. Una conexion a ras o rasante es
aquella en la que la placa terminal no se extiende sensiblemente més alla de las alas
de la viga y todos los pernos se encuentran entre estas. Conexiones de placa terminal
rasante se utilizan normalmente en los marcos sometidos a cargas laterales ligeras o
cerca de los puntos de inflexibn de marcos a dos aguas. Una conexion extendida es
aguellas en la que la placa terminal se extiende mas all4 del ala en tension una
distancia suficiente para permitir una ubicacion de pernos que no sea entre las alas
de la viga. Las conexiones con placa terminal extendida se puede utilizar con o sin
rigidizador entre la placa terminal y el ala de la viga en tension en el plano del alma de
la viga, se utilizan principalmente para conexiones viga-columna resistentes a
momento. Las tres configuraciones de placa terminal extendida que se muestra en la
figura 6.1 se han probado para el uso en aplicaciones sismicas.

W
R

o o
i

‘egfoo

{a) Four Bolt Unstiffened, 4E (b) Four Bolt Stiffened, 4E8 (c) Eight Bolt Stiffened, S8ES

Figura 6.1 Conexiones Placa Terminal Extendida [19]

Aunque ésta conexion es utilizada principalmente para columna de perfil | o W, existen
algunas publicaciones donde se adopta este tipo de conexiones para columnas RHS,
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entre ellas se encuentra la publicacion de Y. Kurobane, J.A. Packer, J. Wardenier, N.
Yeomans. (2004). Desing Guide 9 for Structural Hollow Section Column Connections.

Las columnas de perfiles cerrados necesitan usar pernos ciegos (blind bolts), ademas
las paredes de la columna deben reforzarse para evitar la distorsion local de las
mismas y para cumplir con los requisitos de las uniones de resistencia total. Las
paredes de la columna pueden engrosarse parcialmente en las areas donde se va a
sujetar las placas terminales. Para realizar estas uniones se desarrollan dos
dispositivos que estan patentados, uno de ellos se refiere al desarrollo de nuevos
pernos ciegos, que tienen que ser lo suficientemente resistentes para soportar los
momentos de flexion entre los extremos de la viga y ser, ademas, faciles de instalar y
apretar en lugares de montaje. Los nuevos pernos ciegos que se estan utilizando para
este tipo de uniones son los llamados MUTF (Metric Ultra Twist Fastener); el otro
dispositivo se utiliza para fabricar perfiles RHS parcialmente engrosados. Los perfiles
tubulares se calientan mediante induccion electromagnética a una temperatura a la
gue se pueda producir facilmente un flujo plastico del material. Los extremos del RHS
se empujan con un piston hidraulico, mientras la bobina de induccion se mueve hacia
el punto final predeterminado, se va pulverizando agua justo por detras de la bobina
para enfriar los perfiles, con el fin de evitar el pandeo de las paredes del tubo.

Bases y Recomendaciones de Disefio

Las siguientes recomendaciones de disefio han sido tomadas de Thomas M. Murray,
Emmett A. Sumner. (2003). Steel Design Guide Series 4. Extended End-Plate Moment
Connection Seismic and Wind Applications Second Edition. Un analisis por lineas
fluencia se utiliza para la flexién de la placa terminal y el ala de la columna. Las fuerzas
de palanca en los pernos no son una consideracion ya que los espesores requeridos
de la placa terminal y del ala de la columna impiden su desarrollo.

Las siguientes suposiciones o condiciones son inherentes a los procedimientos de
disefio:

e Todos los tornillos se someteran a una pretension no inferior a la indicada en
las especificaciones AISC actuales; sin embargo, no son necesarios los
requisitos de deslizamiento critico para conexiones.

e Los procedimientos de disefio son validos para pernos ASTM A325 o ASTM
A490.

e El paso del perno mas pequefio posible (distancia desde la cara del ala de la
viga a la linea central del perno mas cercano) por lo general resulta en la
conexién mas econémica. La dimensién minima del paso recomendada es el
diametro del perno mas ¥ pulgada para los tornillos de hasta 1 pulgada de
diametro y ¥ pulgada para los tornillos de mayor diametro. Sin embargo,
muchos fabricantes prefieren utilizar una dimension de paso estandar de 2
pulgadas o de 2 1/2 pulgadas para todos los diametros de los pernos.

e Toda la fuerza de corte en una conexion se supone que debe ser resistido por
los tornillos laterales de compresion. Las conexiones de placa terminal no
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tienen que ser disefiadas como una union de deslizamiento critico y se ha
observado que la cizalladura es raramente una preocupacion importante en el
disefio de las conexiones de placa terminal del momento.

e Se supone que el ancho de la placa terminal, que es eficaz para resistir el
momento aplicado de la viga, no es mayor que el ancho del ala de la viga, mas
1 pulgada. Esta suposicion se basa en criterios de ingenieria.

e El calibre de los tornillos tensores (distancia horizontal entre las lineas de los
pernos verticales) no debe exceder el ancho del ala en tension de la viga.

e Las soldaduras entre el alma de la viga y la placa terminal en las proximidades
de los pernos de tensién estan disefiados para desarrollar la tension de fluencia
del alma de la viga. Se recomienda esta resistencia de la soldadura, incluso si
la capacidad de momento total de la viga no es requerida para la resistencia
del marco.

e Solo la soldadura del alma a la placa terminal entre la mitad del peralte de la
viga y la cara interior del ala en compresion de la viga puede ser utilizado para
resistir el cortante de la misma. Esta suposicion se basa en criterios de
ingenieria; la literatura no esta disponible para corroborar o contradecir esta
suposicion.

Procedimiento de Disefio

Los cuatro parametros de disefio principales para el disefio de conexiones de placa
terminal resistentes a momento sometidas a cargas ciclicas son:

e El momento de disefio requerido de la conexion
e Lafuerza de los pernos de conexion

e El esfuerzo en la placa terminal

e El esfuerzo de flexién en el ala de la columna

A continuacion se presentan los procedimientos de disefio para conexiones de placa
terminal resistentes a momento con cuatro pernos sin rigidizadores (4E, Figura 6.1
(@), con cuatro pernos Yy rigidizadores (4ES, Figura 6.1 (b)), y con ocho pernos y
rigidizadores (8ES, Figura 6.1 (c)). Las figuras 6.7, 6.8 y 6.9 al final de esta seccion
incluyen expresiones para la resistencia a la flexion de la placa terminal y el momento
resistente (sin efecto de palanca) del perno para las conexiones resistentes a
momento tipo 4E, 4ES, y 8ES. Las figuras 6.10 y 6.11 tienen expresiones similares
para las correspondientes a la flexion del ala de la columna tanto rigidizadas o no
rigidizadas. La resistencia de disefio a flexion de la placa terminal, ¢M,,; incluye la
distancia s. Los patrones de linea de fluencia en las tablas mencionadas muestran s
s medido desde la fila interior de pernos en tension y, para las conexiones rigidas, de
la fila de tornillos externa en tension. Si se utiliza una gran distancia de paso interior
(P¢;), se puede formar una linea de fluencia horizontal entre el ala de la viga y la

primera fila de tornillos interior. Por lo tanto, si Py; > s, entonces Py; se fijaigual a s en
el célculo de la resistencia a la flexion de la placa de extremo.
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Pasos de Disefio

La geometria de las conexiones 4E, 4ES y 8ES se detallan en las figuras 3.6, 3.7 y
3.8 respectivamente.

t“-'l.
.|
Tk
Ehrh
g |
by

Figura 6.2 Geometria de una conexion de placa terminal extendida con cuatro
pernos y sin rigidizadores 4E [19]

C
=
'S
hg

A=

Figura 6.3 Geometria de una conexion de placa terminal extendida con cuatro
pernos y rigidizadores 4ES [19]
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Figura 6.4 Geometria de una conexién de placa terminal extendida con ocho pernos
y rigidizadores 8ES [19]
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Paso 1: Determinar los tamafios de los miembros conectados (vigas y columnas) y
calcular el momento en la cara de la columna, M,,,.

Ly
[ L.
: -
|
|
I
|Lp=Ly+ty Lp=min|d2 __I i
| Plastic Hinge Iby
|
1 /_ -
d L ]
o I

i

Suffened End-Plate

Moment Connection

Unstiffened End-Plate

Moment Connection

Figura 6.5 Ubicacion de la rétula plastica [19]

T

8 -

Figura 6.6 Calculo del momento de disefio de la conexion [19]
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Mye = Mye + VL, (6.1)
My, = 1,1R,F,Z, (6.2)
Donde:
I, = Cortante en la rétula plastica.
L, = Distancia de la cara de la columna a la rétula plastica.

Para conexiones sin rigidizadores (4E):

d
= min { 321? (6.3)

Para conexiones con rigidizadores (4ES, 8ES):
- LSt + tp (64)

R, = Relacion entre la resistencia a la fluencia esperada y el esfuerzo minimo
de fluencia especificado. 1.1 para F, = 50 ksi y 1.5 para F, = 36 ksi

d = Peralte de la viga conectada.
bs = Ancho del ala de la viga
L,; = Largo del rigidizador de la placa terminal

t, = Espesor de la placa terminal

Paso 2: Seleccione una de las tres configuraciones de conexién placa terminal y
establezca los valores preliminares de la geometria de la conexion y el grado de los
pernos.

Paso 3: Determine el diametro requerido del perno dpgeqq Usando una de las
siguientes expresiones.

Para conexiones 4E y 4ES

2My ¢
dp Reqrd = ’H¢Ft(ho+h1) (6.5)

Para conexiones 8ES
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2My¢
dp reqra = \/n¢Ft(h1+h2+h3+h4) (6.6)

Donde:
¢ =0,75

F; = Resistencia LRFD especificada a la traccion del perno (90 ksi para pernos A325
ASTM y 113 ksi para tornillos A490 ASTM).

h; = Distancia desde la linea central del ala de la viga en compresién a la linea
central de la fila de tornillos en tension i-ésima.

Paso 4: Calcular la resistencia a momento del perno M,,,
Para conexiones 4E y 4ES
M, = 2P.(ho + hy) (6.7)
Para conexiones 8ES
My, = 2P.(h; + h, + h3 + hy) (6.8)
Donde:

P, = Resistencia a traccion del perno.

P, = F,A, = F, (”sz) (6.9)

A, = Area de la seccion transversal nominal del perno.

d, = Diametro del perno seleccionado.

Paso 5: Determinar el espesor requerido de la placa terminal, t,, gegra-

tp Reqra = ;zf;:’;:’ (6.10)
Donde:
¢ =075
¢p =09

FE,,, = Limite elastico del material de placa terminal.

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 170



mmmmmmmmmmmmm

-~
AE}; Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria
50

Y, = Parametro del mecanismo de la linea de fluencia de la placa terminal, se
calcula segun las figuras 6.7, 6.8 0 6.9.

Paso 6: Selecciones el espesor de la placa terminal de forma que sea mayor al valor
requerido.

Paso 7: Calcule la Fuerza factorizada en el ala de la viga.

— Muc

Fru = o0 (6.11)

Paso 8: Compruebe la resistencia a fluencia por cizallamiento de la porciéon
extendida de la placa terminal para la conexion con cuatro pernos no rigidizada (4E).

Fru/2 < R, = $0.6F,,b,t, (6.12)
Donde:
¢ =0,9
b, = Espesor de la placa terminal

Paso 9: Compruebe la resistencia a la fractura por cizallamiento de la porcién
extendida de la placa terminal para la conexion con cuatro pernos no rigidizada (4E).

Fry/2 < Ry, = ¢0,6F,, A, (6.13)
An = [b, — 2(dy + 1/8)]t, (6.14)
Donde:
¢ =0,75
E,, = Resistencia minima a la flexion de placa terminal.
A,, = Area neta de la placa terminal cuando se utilizan agujeros estandar.

Si la inecuacion 6.13 no se cumple incremente el espesor de la placa terminal hasta
que lo haga.

Paso 10: Si se utilizan conexiones con rigidizadores ya sea de cuatro pernos (4ES)
o de ocho pernos (8ES), seleccione el espesor del rigidizador y disefie las
soldaduras del rigidizador al ala de la viga y a la placa terminal.

_ Fyb
ts Reqrd — twb (g) (6.15)

Donde:
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twp = Espesor del alma de la viga.

F,, = Tension de fluencia minima del material de la viga.
E,s = Tension de fluencia minima del material del rigidizador.

Para evitar el pandeo local de la placa del rigidizador el siguiente criterio ancho-
espesor debe ser satisfecho.

523056F10Q2179ﬁ5 (6.16)
ts Fys E

hs: = Altura del rigidizador.

Donde:

Paso 11: La resistencia a la fractura por cizallamiento de los pernos se asume
conservadoramente como la provista por los pernos de un ala (la de compresion),
por lo tanto:

Vu < @Ry = ¢pn,F,A, (6.17)
Donde:
¢ = 0,75
n, = NUmero de pernos en el ala de compresion, 4 para 4ES y ocho para 8ES.
A, = Area nominal del perno.

E, = Resistencia nominal a cortante de los pernos. De la tabla J3.2 del AISC [6].

Si la inecuacion 6.17 no es satisfecha, se debe aumentar el didmetro del perno o el
namero de ellos.

Paso 12: Verificara el apoyo de perno / arrancamiento, falla de la placa base y del
ala de la columna.

Vu < @Ry = () PRy + (no) PRy, (6.18)
Para cada perno:

R, = 1,2L.tE, < 2,4dtF, (6.19)
Donde:
¢ =075

n; = NUmero de pernos internos (dos para conexiones 4E y 4ES, cuatro para
conexiones 8ES).
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n, = Numero de pernos externos (dos para conexiones 4E y 4ES, cuatro para
conexiones 8ES).

L. = Distancia libre en la direccion de la fuerza, medida desde el borde del agujero al
borde del agujero adyacente o al borde del material.

t = Espesor de la placa base o del ala de la columna.

E, = Resistencia minima a la tension del material de la placa terminal o del ala de la
columna.

Si la inecuacion 6.18 no es satisfecha incremente el espesor de la placa terminal.
Paso 13: Disefie las soldaduras del alma y de las alas de la viga a la placa terminal.

Paso 14: Comprobar la fluencia por flexion del ala de la columna

_ [L1pMy,
tfc Reqrd = /qbﬁ—chc = tre (6.20)

Donde:

¢, =09

E,. = Limite elastico del material de la columna.

Y. = Pardmetro del mecanismo de la linea de fluencia del ala de la columna sin
rigidizar, se calcula segun las figuras 6.10 0 6.11.

Paso 15: Si se requieren rigidizadores para la fluencia por flexion de las alas de la
columna, determinar la fuerza requerida por el rigidizador.

La resistencia a la flexidon de disefio del ala de la columna es:
¢Mfc = d)becthfc2 (6.21)

Por lo tanto, la fuerza equivalente de disefio de la columna es:

¢Mcf
R, = 6.22

SR = oy (6.22)
¢R,, se empleara en el paso 19 para determinar la fuerza requerida por el
rigidizador.
Paso 16: Verificar la resistencia a la fluencia local del alma de la columna sin
rigidizar en las en las alas de la viga.
Resistencia requerida:

$Ry, > Fpy (6.23)
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PR, = HCe(6ke + N + 2t))Fyetyye (6.24)
Donde:
¢ =10

C; = 0,5 si la distancia desde la parte superior de columna a la cara superior del ala
de la viga es menor que la profundidad de la columna, y 1,0 en cualquier otro caso.

k. = Distancia desde la cara exterior del ala de la columna hasta el pie del filete de
la soldadura del alma (valor de disefio).

N = Espesor del ala de la viga mas dos veces el tamafio del pie de la soldadura de
ranura.

twc = Espesor del alma de la columna.

Si la inecuacion 6.23 no es satisfecha se requieren rigidizadores para el alma de la
columna.

Paso 17: Compruebe la resistencia al pandeo local del alma de la columna en el ala
de compresion de la viga.

Resistencia requerida:
$R, > Fpy (6.25)

Cuando Fy, se aplica a una distancia mayor que o igual a d./2 desde el extremo de

la columna:
24t,,3 [EF
OR, = ¢+ VEEye (6.26)
Cuando Fy,, se aplica a una distancia menor de d./2 desde el extremo de la
columna
12ty,.3./EF.
®R, = $12twe JBlye Wch ¥ (6.27)
Donde:
$» =09

h = Distancia libre entre alas menos el filete o radio de la esquina para perfiles
laminados; distancia libre entre alas cuando se usan perfiles armados.

Paso 18: Compruebe la resistencia al desgarramiento del alma de la columna en el
ala de compresion de la viga.

Resistencia requerida:
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GR, > Fr, (6.28)

Cuando Fy, se aplica a una distancia mayor que o igual a d./2 desde el extremo de
la columna:

1 5
OR, = $0,8t,,.2 [1 + 3 tt“f“ ] /Echtf c (6.29)

Cuando Fy,, se aplica a una distancia menor de d./2 desde el extremo de la
columna.

ParaN/d. < 0,2

1.5
twe EFyctyc
DR, = $0,4t, > [1 +3(< ) (7) ] e (6.30)
ParaN/d. > 0,2
t L5 EFyctyc
OR, = $0,4t,.2[1 +3 (—C - 0,2) <f) e (6.31)
Donde:
¢ =0,75

N = Espesor del ala de la viga mas 2 veces el tamafio del pie de la soldadura de
ranura.

d. = Profundidad total de la columna.

Si la inecuacion 6.28 no es satisfecha se requieren placas de refuerzo (placas
continuas) en el alma de la columna.

Paso 19: Si se requieren placas de refuerzo para cualquier estado limite de un lado
de la columna, la fuerza requerida es.

Fy, = Fpy —mingR, (6.32)

Donde mingR,, es la resistencia minima de disefio de los pasos 15, 16, 17 y 5.

Paso 20: Compruebe la fluencia al cortante y la resistencia al pandeo de la zona del
panel de la columna.
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Figura 6.7 Resumen de la Resistencia de Disefio de una Placa Terminal Extendida con Cuatro Pernos sin Rigidizar. [19]
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End Plate Geometry and Yield Line Pattem Bolt Force Model
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Figura 6.8 Resumen de la Resistencia de Disefio de una Placa Terminal Extendida con Cuatro Pernos y Rigidizadores. [19]
Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz.

177



S o -

@ Universidad de Cuenca

oo o

Facultad de Ingenieria
tx‘vi

End Plate Geometry and Yield Line Pattem Bolt Force Model
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Figura 6.9 Resumen de la Resistencia de Disefio de una Placa Terminal Extendida con Ocho Pernos y Rigidizadores. [19]
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Unstiffened Column Flange Geometry and Yield Line Pattern Stiffened Column Flange Geometry and Yield Line Pattern
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Figura 6.10 Resumen de la Resistencia del Ala de la Columna para Placa Terminal con Cuatro Pernos. [19]
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Figura 6.11 Resumen de la Resistencia del Ala de la Columna para Placa Terminal con Ocho Pernos y Rigidizadores

. [29]
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6.2 Metodologia de disefio de conexion viga-columna
atornillada con diafragma pasante

La metodologia presentada a continuacion se la puede encontrar en Desing Guide 9
for Structural Hollow Section Column Connections [19]. La conexion atornillada con
diafragma pasante, consiste en un diafragma que se extiende lo suficiente como para
acomodar los empalmes de viga atornillados utilizados generalmente para uniones en
obra (ver figura 3.16). Ochi et al. (1998) [20] determinaron el espesor de los diafragmas
pasantes de manera que fuera mayor al espesor de las alas de la viga, para que la
seccion de la ménsula corta extendida desde la cara de la columna posea una
sobrerresistencia adecuada permitiendo de esta manera los modos de fluencia
esperados que se describen a continuacion. Por otra parte, es posible utilizar un
diafragma pasante con el mismo espesor que el del ala de la viga si se preparan
cartelas horizontales como las mostradas en la figura 3.16.
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(b) Vista lateral y momentos que actian

Figura 6.12 Uniones atornilladas con diafragmas pasantes [15]
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Figura 6.13 Ejemplo de disefio y modos de fallo supuestos para un empalme de viga
con ménsula corta [15]

Pasos de Disefo

Estas uniones poseen el mismo comportamiento Ultimo que las uniones atornilladas
con platabanda (bolted flange plate connections) presentadas en FEMA 350 (2000)
[21]. Un buen comportamiento no elastico es conseguido por medio de una fluencia
equilibrada en los tres siguientes mecanismos elegidos:

e Fluencia por flexién y pandeo local de la viga adyacente al empalme de la viga.
¢ Fluencia de la ménsula corta.
¢ Fluencia del empalme de la viga.

Los pasos a seguir para el disefio de esta conexion son:

Paso 1: Determinar la capacidad resistente a flexion en la ultima fila de tornillos.

La capacidad resistente a flexiébn de la viga en la seccion neta en la ultima fila de
tornillos, la méas separada de la columna, determina la demanda de momento en estos

detalles de union. La capacidad resistente a momento en la seccion neta puede
calcularse como:

My, = (bbf - gdh) tbf(hb - tbf)fbu + (hb — 2tpr — x)xtbwfby (6.33)
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_ hp—2tpy  ndp X torfbu
2 2 tbwfby

X (6.34)

Donde:

d, = Diametro de los orificios para los tornillos.
= Numero de orificios en la ultima fila.

by = Ancho del ala de la viga.

tpr = Espesor del ala de la viga.

h, = Alto, peralte de la viga.

ty,w = Espesor del alma de la viga.

fry = Limite elastico del acero de la viga.

fru = Resistencia Ultima a la traccion de la viga.

En la anterior ecuacion se desprecia la reduccion del area transversal del ala de la
viga en el lado de compresién debida a los orificios para los tornillos.

Paso 2: Verificar la fluencia por flexion de la viga

My," = My, (6.35)

Mp1 = CprRyZpx foy (6.36)
_ fby+fuy <

Cpr = T 1,2 (6.37)

Donde:

Zp, = Momento resistente plastico de la viga.
C,r = Factor de mayoracion que toma en cuenta efectos de endurecimiento por
deformacion, esfuerzo adicional y otras condiciones de la conexién.

R, = Relacion entre la resistencia Gltima a la traccion y el limite elastico del

material, mismo que se puede encontrar en la tabla 1-6-1 de AISC 341. [29]

Paso 3: Determinar la demanda a flexiéon en la cara de la columna.

(6.38)

Donde:
= Representa el incremento en el momento de la viga debido a un gradiente de

L-s;
momento (ver figura 3.16).

Resistencia a flexion de la ménsula corta: La capacidad ultima resistente a flexion
de la ménsula corta, que debe ser mayor o igual a M., viene dada por el mas pequefio
de los valores evaluados en los dos siguientes modos de falla. El primero supone el
fallo por area neta en la primera fila de pernos, la mas cercana a la cara de la columna;
el segundo se supone una falla por area neta en la primera fila de pernos acompafado
por una rotura por cortante en el alma de la ménsula, a lo largo de la longitud L,.
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Paso 4: Determinar la capacidad resistente a flexion en la primera fila de tornillos.

My " = (bp — %dh) tor(hy — tof) fou + (Rp — 2tpp — X)Xty fiy (6.39)

_ hp—2tpf . n;dp % tbffbu

(6.40)
2 2 towf by
Donde:
b, = Ancho de la platabanda en la cara de la columna
n; = Nuumero de orificios en la primera fila.

Paso 5: Verificar el fallo por area neta en la primera fila de tornillos, la mas cercana a
la cara de la columna.

Mjc" = My (6.41)

* L *
M]Cf == L_ X Mb,ni (642)

Donde:

s. = Distancia entre los primeros tornillos y la cara de la columna.

L = Longitud desde la cara de la columna al punto de inflexion del momento de la
viga.

Paso 6: Determinar el momento Ultimo M, soportado por las soldaduras de
conexion entre las alas de la viga y los diafragmas.

My, = (by — nidp) by (Rp — tof) fou (6.42)

En la ecuacion 3.36 se hacen las reducciones por los orificios para los tornillos en los
lados traccionados y comprimidos de las alas de la ménsula.

Paso 7: Determinar el momento Ultimo soportado por las soldaduras del alma.

Letpw(hp—2%tpf) fby

Mpye = melbwnfby + 73 (6.44)

tow(hp—2tps)"
pwl(hp—2tp

Wplbwn === p L (6.45)
b .

m = e | Lifey (6.46)

d; \| towfby
b; = b, — 2t (6.47)
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Donde:
Woiwwn = Modulo plastico resistente del area neta del alma de la viga

m = Capacidad resistente a momento adimensional de la soldadura de conexion del
alma.

b; y d; = Representan la anchura y el canto de la cara del panel del alma de la
columna, en donde el alma de la viga esta soldada.

L. = Longitud de la soldadura de unién en horizontal de la ménsula al diafragma

Paso 8: Verificar el fallo en el area neta de la primera fila de orificios acompafado por
rotura de cortante en el alma de la ménsula a lo largo de la longitud L,.

Mie," = My (6.49)

Mjcs™ = Mppy + Mpwe (6.50)

Paso 9: El empalme de la viga debe disefiarse como una unidn resistente al
deslizamiento en el estado limite de servicio, siguiendo las recomendaciones del
Eurocodigo 3 [7]. Hay que determinar el numero de tornillos, las distancias al borde,
el espaciado entre los tornillos, etc., para permitir los modos de fallo deseados
(fluencia del empalme de la viga, etc.). La solicitacion ultima de flexion de disefio dada
en la ecuacion 3.36 no debe ser superior a las resistencias a la flexion y al
aplastamiento de disefio (véase el Eurocddigo 3 [7]) en la cara de la columna, en
donde yuo Y Yup Pueden considerarse como unitarias. No obstante, debe evitarse la
rotura por corte de los tornillos de alta resistencia. La resistencia al corte de los tornillos
de alta resistencia debe evaluarse con un cierto margen de seguridad (y = 1,25 en el
Eurocdédigo 3 [7]).

Autores: Belén Arizaga, Sergio Ortiz. 185



£

oo o

gt

Qi
g Universidad de Cuenca Facultad de Ingenieria

6.3 Metodologia de disefio de conexion columna tubular
compuesta a placa base para excentricidades
pequefias a moderadas

Si la excentricidad equivalente e es igual a o menor que N /6, el apoyo a compresion
existe en todas partes. Esta distribucion lineal del esfuerzo de empuje en el apoyo se
muestra en la Figura 3.35. Los esfuerzos en el apoyo se calculan como si la placa
representase la seccién transversal de una viga. Por lo tanto en los bordes de la placa
tenemos:

P Mc M N
= — _ =< =
fia=gytT ;5 e=5=7 (6.51)
/‘\ M
P

—
]
—_
—

S —

Figura 6.14 Pequeiia Excentricidad-Apoyo en toda la Placa [16]

Donde:
B y N son las dimensiones de la placa
cesN/2 e I es el momento de inercia BN3/12

Cuando se utiliza la metodologia LRFD, el disefio se basa en las suposiciones de
comportamiento elastico. Con modificaciones apropiadas a la carga y al esfuerzo. Asi,
la carga P y el momento M deben ser corregidos por los valores M,, y B, , y el esfuerzo
maximo no debe exceder de:

! A !
0.85<pcfc\/A:i <1.7¢.f; (6.52)

Donde 4,/A, es la relacidon entre las areas de la base de concreto con respecto a la
placa base

Si la excentricidad e es equivalente entre N/6 y N/2 (moderada), el apoyo se produce
s6lo sobre una parte de la placa, como se muestra en la Figura 3.35. Para el equilibrio,
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la resultante de la distribucién triangular de la tensién en el apoyo debe ser igual a la
carga axial situada a una distancia e del centro de la placa. Por lo tanto el esfuerzo
mMaximo f; es entonces:

_ 2P
AB

f (6.53)

Donde A es la distancia sobre la que se produce el apoyo, determinado a partir de A =
3(N/2 —e). Es claro que la gama de aplicabilidad de este modelo de excentricidad
moderada es N/(6/2), ya que A es igual a N y 0, respectivamente, para los valores
limites de e.

Pasos de Diseio Procedimiento LRFD

Paso 1: Determine la Carga y el Momento mayorados. (B, M,,)

Paso 2: Determine el Maximo Esfuerzo de Carga de Disefio F,:

E, = 0.85¢.f/\/A,/A; < 1.7f; (6.54)

Donde A,/A, es larelacion entre las areas de la base de concreto con respecto
a la placa base

Paso 3: Elija unas dimensiones de prueba para la placade N X B.

Paso 4: Determine la excentricidad equivalente, e = M/P, y el M&ximo Esfuerzo de
Apoyo, si este esfuerzo es aceptable al compararlo con el valor del Esfuerzo de Carga
de Disefio, continte al siguiente paso, caso contario debe retornar al paso 3.

hiz = (NP::B) t (szl\\:lg/n) (6.55)

Paso 5: Determine el espesor de la placa, segun la distribucion elastica del Esfuerzo
de Apoyo, empleé la seccion critica para determinar la carga axial en la placa y la

siguiente formula:
_ 4Mpy
t, = /_0.91:3, (6.56)

Donde M,,;,, es el momento para una franja de 1 unidad de ancho.
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