ESTRUCTURAS METALICAS

PRESENTACION.

Al igual que cualquier otro campo del saber, el de las estructuras metalicas
comprende un conjunto heterogéneo de tecnologias, procedimientos, puntos de

vista...

Una primera clasificacion, familiar en nuestro Pais por haber sido la establecida por
la normativa vigente durante muchos anos, distingue entre materiales, proyecto
(comprobaciones y dimensionamiento) y ejecucion. En realidad, sobre cada uno de
estos puntos pueden establecerse nuevas subdivisiones perfectamente razonables.
Asi, el proyecto de uniones responde a planteamientos muy distintos de los
utilizados en el de elementos, el montaje de la estructura en obra no guarda gran

relacion con la fabricacion en taller, ...

En realidad, esta riqueza de contenidos es parte importante del atractivo de la
disciplina. Tan condicionante para el espesor del alma de una viga puede ser un
complejo analisis numeérico de las condiciones de estabilidad como la especificacion

correcta de la proteccion contra la corrosion.

En definitiva, la disciplina “Estructuras Metalicas” no es sino un punto de vista comun
que unifica saberes propios de campos mas basicos de la ciencia. Asi, de la teoria
basica de estructuras toma los métodos de calculo, especialmente aquellos relativos
a los problemas de estabilidad que le son tan especificos, de la metalurgia toma las
propiedades mecanicas de los materiales y su variacion con los tratamientos
térmicos presentes en la ejecucion (soldadura), de la quimica los mecanismos de
corrosion y la forma de controlarlos,... Profundizar en el conocimiento de un
problema de estructuras metdlicas implica, siempre, estudiar tales tecnologias

basicas.
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Conforme a lo expuesto, un curso general de estructuras metalicas no deberia ser
mas que una reinterpretacion, por parte del estudiante, de los conocimientos basicos
ya adquiridos, un mero ejercicio de aplicacion a la realidad concreta de las ideas que

ya conoce.

La realidad resulta algo mas compleja simplemente porque muchos de los
procedimientos basicos requieren, para poder ser aplicados, el ajuste de algunos
parametros. Asi, el analisis a pandeo de una barra comprimida puede realizarse con
el procedimiento general de analisis en segundo orden, pero requiere la

especificacion de unas imperfecciones iniciales adecuadas.

Por otra parte, algunos de los métodos basicos resultan excesivamente complejos
para la aplicacion cotidiana en la oficina de proyectos, siendo por tanto necesario

procedimientos aproximados suficientemente simples.

Consecuentemente, un texto general de estructuras metalicas deberia, en opinidn

de los autores:

- Hacer referencia al planteamiento basico aplicable

- Exponer los criterios de ajuste

- Desarrollar métodos aproximados de evaluacion

Las presentes notas tratan de ajustarse a este planteamiento. No se pretende
ninguna aportacion original sino tan sélo facilitar al lector nuevos puntos de vista

sobre temas ya conocidos.
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4  INTRODUCCION.

En este capitulo se intentaran exponer algunos de los criterios que guian la
seleccion del material y del esquema resistente mas adecuado a cada construccion

concreta.

En realidad, los condicionantes basicos que determinan los parametros estructurales
(material, tipo de cimentacion, sistema estructural,...) son, normalmente, de caracter
funcional, econdémico, constructivo, y muy pocas veces se basan en aspectos
exclusivamente resistentes. Es por ello que el lector interesado debera investigar en
textos de mas amplio alcance que el presente en busca de los métodos de
evaluacion que permitan la seleccion adecuada. En cualquier caso, tales métodos
no difieren sensiblemente de los que, en general, permiten evaluar la idoneidad de

cualquier propuesta, oferta, método,...

En definitiva, sera el coste global de cada solucion (que incluye los parciales
referentes a partidas concretas -materiales, mano de obra, gastos financieros,...-
pero también los de mas dificil evaluacion como los correspondientes a la

apariencia, singularidad, mantenimiento,...) lo que determine la solucion idonea.

.2 MATERIALES

En el momento de redactar el presente capitulo los materiales estructurales tipicos

son el hormigdn armado y el acero.

En algunos casos particulares (estructuras vistas en recintos en los que se pretende

crear cierta singularidad) se ha utilizado la madera laminada encolada.
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La fabrica resistente de ladrillo (0 de bloques de mortero) se aplica de forma
intensiva en la construccion de viviendas unifamiliares, formando muros (designados
como "de carga") en los que apoyan los forjados (parte horizontal de la estructura,
usualmente organizada en torno a elementos resistentes de hormigén armado -

muchas veces pretensado-).

Las cimentaciones se construyen, en su practica totalidad, en hormigdn armado. El
acero aparece como simple armadura o como entubado de pilotes. Ello no impide el
que en casos singulares, como el de los micropilotes, sea la armadura -usualmente
un unico redondo de gran diametro y fabricado en acero de alto limite elastico- la

que lleve toda la carga.

En edificacion convencional (bloques de viviendas de hasta 12 - 15 alturas), el
hormigén armado se usa de forma generalizada, tanto en el entramado resistente

como en la estructura horizontal. Ocasionalmente se utilizan pilares de acero.

En edificios altos de oficinas, en los que las exigencias de flexibilidad en la
distribucion imponen el uso de luces importantes y los costes financieros rentabilizan
el uso de materiales que faciliten la rapidez de construccion, es mas frecuente el
empleo de la estructura metalica, que, en ocasiones, se extiende incluso a la

estructura horizontal (forjados de chapa plegada).

Las naves industriales, dominio exclusivo hasta mediados de los 70 de las celosias
de perfileria metalica, se montan hoy dia con elementos prefabricados de hormigon
(pretensado en los elementos horizontales) en el caso de luces pequenas y

medianas, quedando el acero relegado a luces de cierta entidad.

Las instalaciones industriales (recipientes, tuberias, tolvas, estructuras de soporte de

todo tipo de instalacion, ...) se construyen normalmente en acero.
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Los puentes, y, en general, la obra civil en su mas amplia acepcion, utilizan el
hormigdn en la mayoria de los casos. No obstante, cada dia es mas frecuente el uso
de soluciones en las que, siquiera de forma parcial, se hace uso del acero (tableros
mixtos de puentes, tuneles artificiales en chapa conformada, tablestacados en

chapa grecada,....).

El lector habra podido comprobar la inexistencia, en lo expuesto, de unos limites
precisos de uso. Se describen tendencias muy generales (... "quedando el acero
relegado a luces de cierta entidad"...) pero sin aportar cifras concretas (¢ ,cuantos
metros de luz?). Incluso en el caso de sefalar campos en los que el uso de un
material es general inmediatamente se advierte acerca de la existencia de muchas y

notables excepciones.

Probablemente la conclusidon mas realista sea admitir la inexistencia de campos
exclusivos de uso de cada material. En general, parece importante recelar de los
topicos que, con caracter general y sin admitir precisién alguna, se convierten en los
auténticos -e indeseables- limites al uso de un material. En el siguiente apartado se

revisan algunos de tales topicos.

.3 ALGUNOS TOPICOS SOBRE LOS MATERIALES

..."El mantenimiento de las estructuras metalicas es mas costoso que el de las

de hormigon”...

Quienes propagan este topico se refieren, normalmente, a la necesidad de
mantenimiento de las estructuras de acero a causa de la corrosion y dan por
supuesto que el hormigdn no requiere atencion alguna. La realidad ha demostrado
en los ultimos afos lo erroneo de estos supuestos. Asi, la corrosion ha demostrado
ser basicamente el resultado de un diseio o0 ejecucion inadecuados, con

independencia del material. Una viga de hormigén armado (no digamos ya
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pretensado) construida con escasos recubrimientos, altas relaciones agua-cemento,
sobrecargada a edades tempranas,... es mucho mas sensible a la corrosion que una

viga armada o un perfil metalico sin proteccion alguna.

Por otra parte, la existencia en la actualidad de aceros de alta resistencia a la
corrosion y de tratamientos protectores extraordinariamente eficaces ha minimizado
los costes de conservacion (lamentablemente, de un tépico se ha pasado, en
algunos casos, al contrario, popularizandose el uso del acero resistente a la

corrosion incluso en formas en las que no es adecuado).

..."Las estructuras de acero son mucho mas peligrosas en caso de incendio

que las de hormigén”...

El incendio ha de ser considerado como una situacion mas de proyecto, analizando
la respuesta de la estructura y especificando, si se requiere, la proteccion adecuada

a cada elemento.

Durante algunos anos la normativa especificaba unas protecciones para los
elementos metalicos que hacian poco competitiva este tipo de estructura. La
reciente publicacién de normas en las que se generaliza la necesidad de proteccion
de las estructuras de hormigdn (lo que requiere mayores recubrimientos y, en
definitiva, mas cantidad y mejor calidad del hormigén) ha situado la comparacion

economica en unos términos mas ajustados.

..."La estructura metalica permite una ejecucién mas rapida en edificacién
debido al caracter industrializado de los elementos que la componen (perfiles

laminados)"...

Aunque la légica de la afirmacion es evidente, la realidad es que los dilatados plazos
de entrega de los materiales dan, en demasiadas ocasiones, al traste con la

afirmacion.
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..."La estructura metalica ahorra espacio en planta (de edificacién) al permitir

pilares de menor area"...

Basta con medir el espacio que en una planta normal ocupa la estructura frente al
que ocupan la albadileria, los acabados, aislamientos, servicios, etc, para
comprender lo excesivo de la afirmacion. Obviamente, en casos muy particulares
(rehabilitaciones, reformas por cambios de uso, refuerzos, etc.) puede ocurrir que
una solucién "a medida" en estructura metalica permita ahorros de cierta

importancia, pero ello no deberia ser nunca generalizado.

.4 SISTEMAS ESTRUCTURALES

l.4.1 En edificacion

El esquema resistente mas habitual es el que hace uso de pérticos planos

(figura 1) constituidos por pilares (elementos verticales) y vigas (elementos

horizontales) en las que apoya la estructura horizontal o forjado.

Fig. 1. Pérticos de edificacion
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Los forjados mas comunes en nuestro Pais son los unidireccionales
(designados asi en virtud de su esquema resistente) de hormigon (figura 2),
constituidos por viguetas prefabricadas y pretensadas de hormigdbn que se
tienden entre las vigas de cada pértico a distancias en torno a 70 cm. Las
bovedillas, elementos también prefabricados de ceramica o mortero, se situan
entre las viguetas. No se les considera parte del sistema estructural (aunque su
colaboracion a la capacidad del forjado se reconoce en algunos apartados de la
normativa) y actuan como encofrado de la losa de hormigén vertida "in situ" que
forma la cabeza de compresion de las vigas compuestas (hormigon

prefabricado - in situ) asi constituidas.

Las viguetas se llaman "semirresistentes" cuando su resistencia no es suficiente
para resistir el peso del forjado (mas las cargas de construccion) y requieren de
la accidn compuesta con el hormigdn vertido in situ. En este caso es,

evidentemente, necesario el uso de apuntalamientos durante la ejecucion.

ﬁ Hormigén in situ

M- yNNeereerETT T T 11

Bovedilla Vigueta

Fig. 2. Forjado unidireccional
El sistema estructural en el caso de los forjados unidireccionales es muy simple. Las

cargas verticales se aplican sobre las viguetas (aunque se ejerzan sobre la bovedilla
la capa de hormigon las transmite a las viguetas) que, trabajando a flexion,
transmiten las reacciones a las vigas para bajarlas a la cimentacion a través de los

pilares.



ESTRUCTURAS METALICAS

Fig. 3. Trayectoria de las cargas gravitatorias

Con frecuencia creciente se utilizan forjados bidireccionales de hormigon (figura
4) construidos vertiendo el hormigdn sobre casetones recuperables (bafieras de
plastico que se retiran una vez haya alcanzado el hormigdn la resistencia
requerida) o perdidos (bloques de mortero que quedan embebidos en el
hormigdn). Los casetones se disponen formando una cuadricula bidimensional a
distancias en torno a los 80 cm y dejando las distancias necesarias (entre 12 y
18 cm) entre sus paredes laterales para colocar la armadura y constituir con el

hormigoén vertido los nervios resistentes.

Aunque en tiempos fue frecuente el uso de viguetas metalicas, el unico tipo de
forjado que en la actualidad se utiliza y en el que participa el acero estructural es
el de chapa plegada, (figura 5) formada por una delgada (entre 0.75 y 1.2 mm
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de espesor) chapa conformada en frio en forma que se constituye un perfil
grecado capaz de soportar las cargas de ejecuciéon y actuar, una vez que el

hormigén vertido

sobre ella
alcanza la
resistencia

necesaria, como
armadura del

forjado mixto asi

formado.
Los porticos Fig. 4. Forjado bidireccional
llevan a la

cimentacion las cargas verticales inducidas en las sucesivas plantas de forjado y
las horizontales contenidas en su plano y debidas a la accién del viento, sismo,

etc.

Si el poértico es
de hormigon, el
monolitismo de
las uniones
permite

desarrollar un
mecanismo re-

sistente basado

en la rigidez a
flexion de vigas
y pilares,

mecanismo muy eficaz para los edificios de altura normal.

11
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 E—

Fig. 6. Mecanismos resistentes ante acciones horizontales
Si el portico es metadlico, la ejecucion de uniones rigidas, capaces de transmitir
momentos, entre vigas y pilares complica y encarece la ejecucion, por lo que,
normalmente, tales uniones se proyectan como "simples" (transmisoras de
fuerzas pero sin rigidez a momentos). En tal caso el entramado de vigas vy
pilares (que ya no deberia ser llamado pdrtico) carece de rigidez ante acciones
horizontales y es necesario disponer algun otro mecanismo resistente, que
puede ser la triangulacion de parte del entramado, la formacion de pantallas

rigidas de hormigon,... (figuras 6y 7).

La rigidez de los

forjados ante las

acciones en su

plano hace inne-

cesario el dispo-

ner tales meca-

nismos en la to-

talidad de los

cargas horizontales

entramados.

Pantalla calculada para

W m YA Tedricament

Fig. 7. Arriostramiento mediante pantallas e bastaria
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con rigidizar unicamente dos entramados separados. En la practica, es ademas
evidente que la separacion y la simetria de las rigidizaciones incrementa su

eficacia.

Para las acciones horizontales perpendiculares al plano de los pérticos, frente a
las cuales éstos carecen de rigidez, es posible reproducir los esquemas
resistentes explicados. Asi, si los pérticos son de hormigdn, es posible

hormigonar vigas de atado, que reproducen el sistema de pdrticos rigidos que,

en este caso, se suponen solicitados unicamente por acciones horizontales. En
el caso de entramados metalicos normalmente es mas eficaz reproducir los

esquemas de triangulacion ya explicados.

En la practica resulta mas cdmodo, cuando se piensa en la resistencia frente a

acciones horizontales, abandonar los esquemas planos y pensar en sistemas

Fig. 8. Arriostramientos tridimensionales

tridimensionales (figura 8). Considerando la rigidez en su plano de los forjados

13
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sera suficiente la disposicion de tres pantallas o la triangulacion de tres vanos

con la unica condicion de que no sean paralelas no concurran (figura 9).

Fig. 9 Distribuciéon de Pantallas

En naves industriales

Siguiendo la evolucion de los propios sistemas productivos a los que sirven, los
edificios industriales se han diversificado y tecnificado en forma tal que de la
simple idea de aislar minimamente un recinto de las condiciones de intemperie
se ha pasado a esquemas complejos que responden a exigencias funcionales
muy precisas. Limitando la exposicién a la construccion mas simple, la nave
industrial entendida
como el cierre de un
recinto, el primero de los
elementos estructurales,
soporte directo de los
elementos de cierre y
cubricién, es la correa,
viga que se tiende en

direccion perpendicular

a los porticos en los que Fig. 10. Sistema estructural tipico en naves industriales

14
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MAAMAAMMAAAAAAAS

El portico puede ser /'
calculado a cargas
verticales unicamente si el
arriostramiento de cubierta
es 5 veces mas rigido ante
cargas horizontales

Fig. 11 Importancia de los sistemas de arriostramiento en naves

apoya.

Como en el caso de los edificios, las fuerzas horizontales contenidas en el plano
del portico pueden ser resistidas por la flexion de los elementos si las uniones
son rigidas. Para resistir la componente normal al plano de los porticos es usual
crear vigas trianguladas uniendo dos pérticos sucesivos mediante diagonales.

(figuras 10y 11)

Cuando los poérticos se construyen en hormigdbn armado, los elementos
(especialmente el dintel) son, normalmente, prefabricados. Dada la dificultad de
formar uniones rigidas en este tipo de piezas el dintel se considera simplemente
apoyado en los pilares, que deben estar empotrados en la cimentacion para

resistir como voladizos las cargas horizontales.

En ocasiones se hormigonan los pilares in situ y sobre ellos se apoya una viga

metalica triangulada.

15
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Cuando el portico completo se ejecuta en estructura metalica es frecuente el
uso de soluciones continuas (nudos rigidos). En este caso podria prescindirse
del empotramiento de los pilares en la cimentacion, abaratandola notablemente,

a costa de un mayor dimensionamiento del portico.

16
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.2 ANTES DE CALCULAR

Con demasiada frecuencia se presupone un esquema simple de concepcion de una
obra en la que el calculista se limita a dimensionar la estructura propuesta por el
proyectista con la unica intencion de cumplir determinada normativa y, en ultima

instancia, conseguir que se sostenga.

Un planteamiento tan comodo (en definitiva, ése es un trabajo que podria realizar un
buen programa) puede conducir a soluciones aberrantes desde cualquier otro punto
de vista distinto al exclusivamente resistente. En efecto, en una estructura
correctamente dimensionada los espesores de cada seccidn quedan, en muchas
ocasiones, condicionados por la agresividad del entorno (que puede obligar a
incrementos de importancia si se espera una corrosion intensa), por la disponibilidad
de los materiales (el simple uso de perfiles laminados®, que se sirven en series
discontinuas, implica que las caracteristicas mecanicas de la seccidon elegida
excedera las necesidades resistentes estrictas) o por simple economia (puede ser
mas barato el empleo de secciones pesadas que la rigidizacion de secciones

esbeltas).

En resumen, en el presente capitulo se pretende advertir al lector sobre la existencia
de otros puntos de vista tan importantes como el estrictamente resistente en el que

se centra el texto.

1.3 BASES

En el presente apartado se relacionan algunos de los criterios a los que se aludia

mas atras.

18
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Naturalmente, no se trata de ser exhaustivo sino, simplemente, de dejar constancia
de la importancia de los puntos relacionados. En concreto, se trataran

superficialmente los siguientes puntos:

- La estructura ha de ser facil de construir

- ha de ser adecuadamente durable

- ha de ser funcional

- ha de ser robusta

- ha de ser econémica

I.3.1 FACILIDAD DE CONSTRUCCION

Se basa en:

Simplicidad y normalizacion de detalles

Algunos buenos calculistas se reconocen por sus obras a través de un catalogo

de detalles de uso frecuente.

La simple elaboracion de un fichero de uniones, en el que el sistema estructural
adoptado y la magnitud de los esfuerzos definan una solucién concreta,
especificada en todos sus detalles (nUmero y posicion de tornillos, dimensiones

y calidad de éstos, rebajes,...) puede suponer un ahorro considerable.

1 Una de las mas comunes formas de uso del acero. Su descripcion se puede encontrar en el

Capitulo dedicado al material.
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Hoy dia la informatizacion de todo el proceso facilita enormemente la
normalizacién a través del uso de detalles pre-elaborados que se pegan en cada

plano concreto.

La figura adjunta muestra un ejemplo del

detalle de empalme? de pilares

Consideracion de las tolerancias

Segun algunos autores el mejor calculista empieza
su aprendizaje en obra. Aunque puede tratarse de
una opinién extrema, lo cierto es que vivir algunos
de los problemas de ejecucion que plantea un
proyecto poco o mal desarrollado constituye una
buena escuela. El caso de las tolerancias es un

AN exponente tipico: placas de base de pilares que se

dimensionan estrictamente y de las que luego, y a
causa de las inevitables desviaciones de ejecucion, sobresale el pilar, interfases
entre estructura metadlica y hormigéon (en la que las tolerancias son,

forzosamente, mucho mas amplias),...

El buen proyectista deberia cuidar en
extremo estos puntos que pueden
facilitar enormemente la ejecucion (en

los casos comentados bastaria con

disponer placas mas amplias o agujeros

rasgados en la unién)

2 Unidn en prolongacién de las barras que fisicamente constituyen un elemento.
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Atencion a los medios disponibles

Algunos talleres y/o empresas de montaje disponen de un cuadro de soldadores
homologados suficiente para afrontar con garantia la ejecucién en obra de las
uniones por medio de soldadura (las que se pueden ejecutar en taller son,
normalmente, soldadas). Otros disponen de herramientas muy precisas de corte
y taladrado que les permiten preparar de forma econdmica las uniones
atornilladas. Un elemento tan simple condiciona en gran medida el tipo de unién
a ejecutar e, incluso, indirectamente la relacion entre uniones de taller y de obra

y consecuentemente el proceso constructivo.

1.3.2 DURABILIDAD

Algunos afos atras era comunmente aceptado que la durabilidad de una

estructura dependia, basicamente, de la calidad del mantenimiento.

Hoy en dia se coincide en senalar la fase de proyecto como la mas importante
para la durabilidad de las estructuras. La experiencia ha demostrado que un
mantenimiento nunca puede ser efectivo si no se realiza en unas condiciones
minimas de seguridad y comodidad del operario, si no se proyectan con cuidado
los puntos singulares de la estructura (la corrosion no suele ser preocupante en

las superficies simples, exentas, sino en las uniones, intersecciones de planos,

).

En concreto, se hace necesario atender a los siguientes puntos:

Facilidad de inspeccion

En los puentes y cubiertas de alguna importancia es siempre conveniente

disponer medios de acceso comodo a todos los puntos de la estructura
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(escaleras, pasarelas, pasos de hombre3,...). En muchos casos ello ni siquiera
introduce costo adicional alguno porque basta con modificar ligeramente los

medios de acceso a las instalaciones (iluminacién, acondicionamiento de aire,...)

Conviene que todos los elementos tengan una cierta capacidad estructural al

objeto de soportar el peso de los equipos de mantenimiento)

Facilidad de proteccion

Yy mantenimiento. Imposible pintar las caras interiores

Ha de cuidarse en

extremo el wuso de

soluciones que puedan
presentar dificultades de /
A

acceso (no ya de cara al

mantenimiento o la

inspeccion, sino de cara a la facilidad de aplicacion de la proteccion inicial). Un
ejemplo tipico lo constituyen las secciones formadas por perfiles empresillados*
en forma discontinua (figura adjunta), en los que, inevitablemente, una de las

caras no podra ser protegida.

Otro ejemplo muy frecuente es la confianza en las secciones estancas

(naturalmente, no nos referimos aqui a las secciones cerradas fabricadas

3 Se suele llamar asi a las aberturas dejadas en algun punto de secciones huecas para permitir el

acceso al interior. Son tipicas en las secciones cajon de puentes, en grandes secciones tubulares,...

4 Unidos por chapas de pequeias dimensiones (presillas) dispuestas a intervalos regulares
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industrialmente -tubos, secciones huecas conformadas?®,...- sino a las formadas

mediante la soldadura en taller o en obra de chapas para formar cajones.)

Algunos proyectistas “venden” las magnificas cualidades de este tipo de
secciones. Con independencia de que la estanqueidad deseada pudiera resultar
contraproducente en casos extremos (la presion del aire contenido en el interior
y calentado en verano puede abollar las chapas. En invierno el agua
condensada puede helarse, con los efectos que cabe imaginar), no deja de ser,
en nuestra experiencia, una quimera. Evidentemente, es posible construir unos
pocos cajones perfectamente estancos, pero es mas dificil mantener el extremo
cuidado requerido cuando se trata de muchos metros de viga, o cuando los
equipos de ejecucion y control no son conscientes de la importancia de tal
estanqueidad. Las consecuencias estructurales pueden llegar a ser graves por

la sobrecarga que representa la acumulacion de agua en el interior

En este sentido cabe recordar una anécdota sucedida hace algunos afios en
Madrid. Durante el desmontaje de un paso superior, y en el momento de
levantar los tableros, las gruas fueron incapaces de mover los tramos, pese a
que su capacidad habia sido calculada con gran holgura. Como en el caso
anterior, los tableros (formados por cajones de chapa) habian acumulado agua
en su interior en cantidades tales que una vez practicados los orificios de

desague, estuvo saliendo agua durante varios dias)

Evitar trampas de agua y suciedad

Cuando el agua (proveniente de la lluvia o de la simple condensacion) que
discurre por la estructura encuentra en su camino un obstaculo que la detiene,

todas las particulas producto de la suciedad, el polvo o la propia corrosion,

5 Proceso de fabricacion de elementos lineales que consiste en el paso de chapa de pequefio
espesor por trenes de rodillos que, en frio, deforman plasticamente el material hasta darle la forma

deseada.
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precipitan y, con el tiempo se acumulan. Esa suciedad constituye un peligroso
foco de corrosién tanto por la humedad que acumula como por las diferencias

de aireacion que provoca.

Disponer los tornillos a las distancias normativas

Los tornillos de una unién han de disponerse en unos margenes concretos de
distancias entre si y al borde de las chapas que unen. Los valores minimos de
tales distancias estan condicionados por la posibilidad de que las propias
chapas se desgarren. Los valores maximos responden a la posibilidad de
formacion de aberturas en las que, por capilaridad, se introduce el agua con las

consecuencias previsibles.

11.3.3 FUNCIONALIDAD

En sus muchas formas:

Flexibilidad de uso

El resultado del dimensionamiento mezquino de una solucion
estructural muy especifica puede resultar, a corto plazo, muy

costoso.

El ejemplo mas académico quizas sea el calculo como

e agua

estructura articulada de las cerchas de cubierta. La hipétesis por capilaridad

de cargas concentradas en los nudos obliga a disponer las

correas sobre ellos a unas distancias que condicionan el tipo de cerramiento a
usar. Pareceria mas realista calcular a flexion los pares de forma que
soportasen las cargas puntuales transmitidas por las correas en cualquier
posicion que éstas se dispusieran. Incluso cabria pensar en la posibilidad de

sobredimensionar los citados pares (econémicamente no tendria ninguna
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repercusion) para sobrecargas uniformes de mayor valor (en prevision de que

en el futuro se desee incrementar el aislamiento, colgar instalaciones,...).

Ejemplos mas cotidianos, pero no menos arriesgados, vienen dados por el uso
de tipologias de arriostramiento distintas a las de la estructura principal:
estructuras metalicas arriostradas por panos de cerramiento o por escaleras
pueden ser perfectamente efectivas, pero siempre existe el riesgo de que
cualquier reforma los elimine o modifique al no identificar correctamente su

funcion estructural.

En ocasiones se cae en la tentacion de modificar la regularidad en la distribucion
de los elementos de una estructura al objeto de atender necesidades
arquitecténicas (o, incluso, funcionales) transitorias que luego condicionan el

cambio de uso o la simple reforma de la obra.

Atencidn a las necesidades tecnolégicas

Es, por ejemplo, evidente que la nave con cubierta “clasica” a dos aguas y
pendientes adecuadas ha perdido terreno frente a la cubierta “plana” con
pendientes minimas. En muchos casos ese cambio se ha efectuado
manteniendo el mismo tipo de elementos de aislamiento e impermeabilizacion
sin reparar en que las nuevas condiciones requieren modificaciones (p.e.:
aumento del solape entre las chapas de cierre) del sistema o incluso el cambio

total.
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Atencion a las exigencias de servicio

Normalmente éstas se refieren a las flechas y/o a las vibraciones. En estructuras
metalicas de edificacion no es normal la aparicion de problemas a causa de la
excesiva flexibilidad de la estructura. En puentes, y mas frecuentemente en
puentes grua, las vibraciones pueden llegar a ser causa de molestias y, en

casos extremos, dar lugar a problemas por fatiga.

I1.3.4 ROBUSTEZ

Criterio ciertamente abstracto que, desde un punto de vista practico, quizas se
concreta en evitar que el ahorro indiscriminado de material se convierta en un
criterio basico de disefio (lo que, por otra parte, no tiene porqué resultar
economico, como se indicara mas adelante). Los elementos estructurales

excesivamente esbeltos pueden:

Dar lugar a problemas en transporte , acopio y montaje

Todos los elementos estructurales deberian ser proyectados considerando las
fases citadas, lo que resulta particularmente importante para ciertos tipos (por
ejemplo, cerchas planas) muy resistentes y rigidos frente a las acciones de
calculo (esfuerzos en su plano) pero incapaces de soportar incluso su peso
propio cuando se tumban para el transporte. En otros casos (por ejemplo,
estructuras mixtas, vigas arriostradas lateralmente por el forjado,...) el
arriostramiento y, por tanto, la plena capacidad del sistema solo se consigue al
final de la ejecucion, atravesando hasta entonces situaciones en las que aunque
la solicitacion no llegue al valor de calculo, la relacion solicitacion/capacidad

puede resultar mas desfavorable.

Resultar sensibles en exceso a acciones accidentales.
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El ejemplo clasico en este sentido es el de las pilas de los pasos sobre
carreteras o ferrocarril. El dimensionamiento estricto de estos elementos para
las cargas que les llegan de los tableros o del viento daria lugar a secciones tan
esbeltas que el impacto de un vehiculo pesado o un tren daria lugar al colapso
total del sistema. Este tipo de elementos ha de ser proyectado en forma tal que
ante una accion de este tipo el dafo se distribuya en forma tal que nunca se

llegue al colapso aunque la estructura sea irrecuperable.

Un ejemplo mas proximo es el de las celosias de cubierta. Dimensionadas

LA

A & 50042 A

" |

A -400-Y2 A A

a -

frente a cargas uniformes en forma tal que todas las diagonales quedan

2m

traccionadas y las centrales soportan un axil minimo, cuando por alguna
circunstancia el sentido del axil en esos elementos se invierte (los mismos 500

kg/m del caso a actuan ahora sobre una zona limitada -caso frecuente durante
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las operaciones de mantenimiento-) los elementos pandean inevitablemente
produciendo la ruina del conjunto. En este caso concreto quitar carga es

inseguro.

El caso de los arriostramientos no requiere, entendemos, excesiva explicacion:
un arriostramiento se dimensiona para cargas del orden del 1% de la carga del
elemento arriostrado, pero su importancia es la misma ya que su fallo provoca el

del conjunto.

Uno de los aspecto basicos de la pretendida Robustez es la ductilidad, que
consiste simplemente en que el fallo se produzca de forma progresiva,
acompanado de grandes deformaciones que permitan la redistribucion de
esfuerzos. En particular ello se consigue mediante reglas de proyecto tan
simples como la que establece que las uniones, normalmente fragiles, deberian

ser mas resistentes que los elementos unidos.

11.3.5 ECONOMIA

Algunos proyectistas siguen considerando deseable al ahorro de “kilos de
hierro” sin comprender que, en muchas ocasiones, ello repercute negativamente
en el costo global de la estructura. Se pueden citar muchos ejemplos en este
sentido, desde las placas base de pilares (que hace afios se fabricaban con
chapa de pequefo espesor y se rigidizaban mediante cartelas soldadas
mientras que hoy dia se prefieren de mayor espesor si ello evita la rigidizacion),
hasta la configuracion de vigas (que afios atras se reforzaban en centro de vano
mediante la soldadura de platabandas prefiriéndose hoy dia el empleo de
perfiles mas pesados), la sustitucién de vigas armadas® por perfiles laminados

comerciales, ...

6 Las formadas por la union (normalmente soldadura) de chapa.

28



ESTRUCTURAS METALICAS

En general, el aumento del coste de la mano de obra especializada sobre el de
los materiales favorece el empleo de elementos en los que la repercusion de la

mano de obra se minimice.

Como reglas generales (si es que en un tema tan complejo caben reglas

generales) cabria, siempre con grandes reservas, citar:

Rapidez de ejecucion

Ha de pensarse que la rapidez de ejecucion constituye hoy dia un aspecto
economico fundamental. A los bien conocidos y de facil evaluacion costes
financieros es necesario aunar, en el caso de algunas obras publicas, el coste
social y/o politico que conllevan, el desgaste ocasionado por las molestias y
peligros que su ejecucion conlleva, etc. El tema llega a extremos tales que,
como criterio de adjudicacién, en ocasiones se valora tanto el plazo como el

coste.

Normalizacion de operaciones y componentes

Las ventajas econdmicas de la normalizacion son tan claras que no es preciso
insistir. La aplicacion practica de tan abstracto aserto ya no es tan clara: aun es
frecuente encontrar en algunas obras tornilleria de muy diferentes calidades y
geometrias (lo que induce equivocaciones y pérdidas de tiempo en la seleccién
del tornillo adecuado a cada union), procesos de montaje distintos para

elementos idénticos,...

Industrializacion

Que, en estructura metalica, se traduce en el uso de elementos prefabricados

en grandes series industriales (paneles de cerramiento, chapas de forjado mixto,

29



ESTRUCTURAS METALICAS

Simulacion de procesos

El mundo de la estructura metalica evoluciona en forma tal que no siempre es
posible avanzar o desestimar soluciones concretas en base a la experiencia
acumulada. Normalmente la simulacién (para lo que la simple hoja de calculo
constituye la herramienta mas poderosa) numeérica de todo el proceso junto con
una estimacién realista de los costes de cada partida constituyen la uUnica

alternativa
Coste global

En la simulacion descrita en el anterior apartado es siempre necesaria la
consideracion honesta de todos los costes que intervienen en el proceso

(construccion + mantenimiento + funcionalidad).
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Il BASES DE CALCULO

.1 INTRODUCCION.

El objetivo ultimo de cualquier comprobacion de calculo, con independencia del
método empleado, es asegurar la utilidad y la seguridad de una estructura. Precisar

el significado de tales términos es el objetivo del presente capitulo.

Durante muchos siglos los principios que guiaban el dimensionamiento de las
estructuras se expresaron en términos puramente geométricos, desarrollados a
partir de la investigacion en modelos reales. La construccion de las catedrales
medievales fue el resultado de un continuo proceso evolutivo alimentado por los
errores (deformaciones de los arcos, fisuras en muros, colapsos completos,...) y que
progresaba gracias a la acumulacién y a la transmision entre los maestros de reglas

gue se expresaban en términos puramente geométricos (relacion entre la flecha y la

AB . BC =« CD = DE
AB'z BC'= CD = DE'

Fig. 1: Reglas de proyecto expresadas como relaciones geométricas
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luz de los arcos, entre la altura del contrafuerte y el volumen del pinaculo, ...).

Tuvieron que transcurrir muchos siglos hasta que las reglas constructivas se
expresaran en términos mas ajustados (tensiones, deformaciones, criterios de
plastificacion,...) y, aun hoy dia, las normativas aparecen plagadas de expresiones
puramente geométricas (asi, y como se vera mas adelante, la primera y mas basica
clasificacion de una seccion previa al calculo de su capacidad se hace, en las
normas mas evolucionadas, en funcién de su geometria). En la actualidad se
dispone ya de un procedimiento sistematico de comprobacion, recogido en la
correspondiente Normativa de aplicacidon practicamente Universal, y cuya

descripcion es objeto del presente capitulo.

Formalmente se presentaran en primer lugar las normativas aplicables en nuestro
Pais indicando la metodologia que siguen y el tipo de comprobaciones que se
realizan. A continuacién se analiza con algun detalle el formato de comprobacion v,
por ultimo, se describen de forma muy superficial las bases tedricas que sustentan
el citado formato. El capitulo se cierra con la exposicion de algunas hipétesis acerca

de la evolucion previsible de los reglamentos.

.2 NORMAS Y PROCEDIMIENTOS DE CALCULO

En Espafia, y dentro del campo de las estructuras metalicas, cabe citar la em.62
como la primera instruccion (no de obligado cumplimiento) publicada. Redactada por
un comité de expertos agrupados en torno al Instituto Torroja, nunca se llegoé a
publicar como norma oficial, aunque en sucesivas reediciones, y, sobre todo, como
germen de la M.V. 103 “Calculo de las estructuras de acero laminado en
edificacion”, promulgada en 1973 (la cual traslada articulos completos) mantiene su

influencia hasta la actualidad.
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Las normas M.V., que deben su nombre a haber sido promulgadas por el hoy
inexistente Ministerio de la Vivienda, surgen en la década de los 60 y primeros 70, y
se mantienen en vigor hasta la promulgacién, en 1995” de la NBE - E.A.95 (Norma
Basica de la Edificacion: Estructuras de Acero), que refunde aquellas en una unica
publicacion. La designacion de aquellas consta de las siglas MV y un numero que

distingue su alcance. Al final del capitulo se relacionan.

Es interesante constatar la lenta evolucién de la normativa Espafiola, que contiene
planteamientos propios de los afos 60 e, incluso, mantiene desde entonces

inalterada la redaccion de articulos completos.

En el futuro proximo cabe esperar que las normas propias de cada uno de los
Paises que integran la Comunidad Europea, y, consecuentemente, Espafa, sean
desplazadas por la normativa comun desarrollada en los ultimos anos. Estos
codigos se llaman Eurocodigos y se encuentran, en sus partes basicas, en fase de

aprobacion como normas. Se relacionan al final del capitulo.

El Eurocddigo especifico de estructuras metalicas es el numero 3. El numero 1 se

refiere a las bases de proyecto y acciones.

I1.2.1 METODO GENERAL DE COMPROBACION

Aunque los procedimientos de calculo "modernos" conservan reglas de tipo
geomeétrico, las prescriben en forma muy concreta y sélo para evitar analisis

especificos complicados. El enunciado general consiste en:

7 En realidad, la primera de todas ellas, la M.V. 101, que se refiere a las acciones sobre las
edificaciones, fue ya editada en 1988 como Norma Basica de la Edificacién con el nombre “Acciones
en la edificacion N.B.E. A.E. 88”
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- La definicibn de un conjunto de acciones (cargas, temperaturas,
desplazamientos) frente a las que se ha de comprobar la seguridad de la

estructura.

- Los criterios de aceptaciéon

ACCION RESPUESTA

NORMALIZADA ESTRUCTURA (Esfuerzos,

(Cargas, incendios,...) Desplazamientos,...)
J y

NO

MODIFICA (CUMPLE CRITERIOS?

ACEPTACION

Fig. 2 Formato de comprobacién
- Los métodos de calculo que, en base a las ideas clasicas de resistencia de

materiales y analisis estructural, permiten la citada comprobacion.

Conceptualmente, el método no difiere en nada del de cualquier ensayo de
certificacion. A modo de ejemplo, para certificar el grado de su acero un
fabricante somete a una acciéon normalizada (el impacto de la maza Charpy) una
probeta elaborada y ensayada mediante procedimientos claramente
especificados y el resultado del ensayo ha de alcanzar un valor superior a un

umbral normalizado (27 Julios).

ll1.2.2 COMPROBACIONES DE FUNCIONALIDAD Y DE SEGURIDAD

Basicamente se distinguen dos tipos de comprobaciones; las relativas a los
desplazamientos, vibraciones, y, en general, los aspectos que influyen en que

una estructura resulte util, y las relativas a la resistencia, estabilidad, etc,
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aspectos todos ellos relacionados con el colapso de parte o de toda la
estructura. La distincion no es ociosa por cuanto que se realiza para distintos
tipos de cargas (por ejemplo: normalmente no se comprueban los
desplazamientos debidos al impacto de un vehiculo contra la pila de un puente;
tan s6lo se comprueba que el puente no colapse -aunque después haya que
tirarlo por haber resultado muy danada-), y utilizando distintos métodos de
calculo (como se vera mas adelante es habitual emplear métodos de analisis
basados en comportamiento elastico y lineal del material cuando se calculan los
desplazamientos y, sin embargo, métodos de andlisis limite® al comprobar el

colapso de la estructura).

Segun la terminologia empleada en las normativas actuales las comprobaciones
relativas a ambos aspectos se designan como de estados limites,

distinguiendo entre estados limites de servicio y estados limites ultimos.

Los estados limites de servicio son, conforme al E.C. O, los referidos a los
desplazamientos y a las vibraciones. En la norma Espafola no se hace

referencia mas que a los desplazamientos.

Los estados limites ultimos son los que suponen el colapso de parte o la
totalidad de la estructura, la rotura de elementos resistentes fundamentales, v,

en general, aquellos que producen situaciones de peligro para personas.

.3 FORMATOS DE COMPROBACION

Tanto las comprobaciones relativas a estados limites de servicio como a estados
limites ultimos se desarrollan en todas las normas modernas siguiendo un formato

designado como de Coeficientes Parciales, cuya descripcion se aborda en el

88 Métodos de analisis limite: Basados en el uso de alguno de los teoremas de limite, superior o

inferior.
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presente apartado. Previamente se hace una somera referencia al mas antiguo
formato de Tensiones admisibles con el unico objetivo de establecer alguna
referencia (por otra parte, este es un formato que aun se utiliza con frecuencia en

ingenieria mecanica, lo que afiade utilidad a su descripcion).

11.3.1 TENSIONES ADMISIBLES

El criterio de aceptacion de las normas em.62 en las comprobaciones de

seguridad se expresaba en funcién de las tensiones.

El calculista obtenia, para diversas hipétesis de combinacién de carga (por
ejemplo, peso propio, nieve y viento actuando conjuntamente) las tensiones de
comparacion (conforme al criterio de Von-Mises) en todos los puntos de la
estructura, comprobando entonces que en ninguno de ellos se supera un valor,
denominado admisible, resultado de dividir la tension de limite elastico por un
coeficiente, que normalmente se nota vy, cuyo valor es Unico e independiente de

la combinacion de cargas considerada.

o< fyly [1]

El procedimiento general se complementa con el calculo de algunas flechas,

como unica comprobacion de funcionalidad.

En algunas ocasiones se ha generalizado el formato de manera que la
desigualdad [1] ya no se establece entre tensiones sino entre esfuerzos y
capacidades (por ejemplo: entre el flector que actiua sobre una seccién y su
capacidad a flexién). Pese a ello se mantiene la designacion porque el aspecto
distintivo del método es la existencia de un unico factor y, designado muchas

veces como coeficiente de seguridad.
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ll1.3.2 COEFICIENTES PARCIALES

El método de tensiones admisibles se formula en forma simple e intuitiva, pero

presenta algunos inconvenientes:

Cuando el criterio de aceptacion se formula en tensiones obliga a auténticos
artificios al considerar situaciones de fallo en las que los realmente
determinantes son los esfuerzos sobre la seccidn (capacidad de secciones
compactas, abolladura de chapas,...), elementos (pandeo, vuelco,...) o,
incluso, la estructura en su conjunto (inestabilidad global). Esto es
particularmente claro en las estructuras de hormigdn armado, en las que la
tensién en un punto no tiene ningun significado. Naturalmente, ello impide

cualquier tipo de calculo de la capacidad de la seccion en régimen plastico.

El especificar un unico coeficiente de seguridad global conlleva algunos

problemas:

Si la relacion entre la accidn (carga, por ejemplo) y el efecto que produce

M:Fy

Fig. 3. Pandeo clasico de barras

(la tension, en este caso), no es lineal, el coeficiente [ no responde a la
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auténtica fiabilidad de la estructura, esto es, la relacion entre la carga que
produce tensiones de limite elastico y la actual. En efecto, de permitir un
analisis no lineal resultaria que una tensién [ veces inferior a la de limite
elastico podria implicar unas cargas tan solo ligeramente inferiores las

que producen tensiones de limite elastico.

La figura 3 muestra el efecto considerado. El pandeo de una barra surge,
como es bien sabido, al considerar las imperfecciones de su directriz, que

hacen que en cada seccion actue un momento flector de valor igual al

Fuerza axil (ton)

0 5 10 15 20
Flecha (cm)

Fig. 4. Relacién Axil-Momento

producto del axil por la flecha en cada punto. La relacion entre el axil y el
momento flector tiene la forma que muestra la figura 4. Se comprueba en
ella que el valor del axil que produce la tension de disefio (la de limite
elastico dividida por un coeficiente de seguridad de valor 1.5) es tan sélo

un 4% inferior al que produce la tensién de limite elastico.

El que el valor de tal coeficiente de seguridad sea independiente de la

combinacion de cargas y del tipo de fallo considerado contradice cualquier
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teoria moderna de fiabilidad. En efecto, ello supondria que la distribucion
de cada carga (en el sentido estadistico del término, esto es, la funcion de
distribucion de la variable aleatoria que representa cada carga) es idéntica

a la de todas las demas.

En un intento de superar estos inconvenientes se formulé un planteamiento

designado como "de coeficientes parciales".

llg

En principio las bases son simples:

Se define un conjunto de acciones sobre la estructura.

Se postulan diferentes hipdtesis de calculo, correspondientes a
situaciones de riesgo (situacion de proyecto, segun la semantica del
Eurocddigo 1) y caracterizadas por la actuacién simultdnea de distintas
cargas (hipotesis de carga). El reflejo numérico de cada hipodtesis se
llama combinacion de acciones, simple combinacién lineal de los

valores numéricos de varias cargas establecida con criterios estadisticos.

A partir de cada una de las antedichas combinaciones de acciones se
obtienen los efectos que inducen en la estructura (normalmente esfuerzos
y desplazamientos, pero también, en ocasiones, tensiones,

deformaciones,...).

Cada uno de dichos efectos se compara con la capacidad de la estructura

en relacion al efecto correspondiente. Tal capacidad sera siempre la que

9 En realidad no es claro que el método, en su formulacion habitual, supere tales inconvenientes. De

hecho, las hipétesis simplificadoras introducidas al objeto de permitir una aplicacion sencilla conducen

en muchos casos a expresiones formales no muy diferentes de las que predica el formato de

tensiones admisibles.
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resulta de dividir un valor representativo de la variable que la modeliza

(valor medio, caracteristico, etc...) por un coeficiente de minoracion.

En lo que sigue se describe con algun detalle el planteamiento del método en lo
que se refiere a los valores de las cargas, las combinaciones, comprobaciones a

efectuar y el criterio de aceptacion.

l11.3.2.1 ACCIONES

Cualquier fuerza o desplazamiento aplicado a la estructura. Las acciones se

clasifican, segun el E.C. 3 segun:

- Su variacion en el tiempo:

- Permanentes. Actuaran en cualquier hipotesis de carga debido a la
continuidad en el tiempo de su actuacion (peso propio, cargas muertas -
solado en edificacion, capa de rodadura y aceras en puentes-,

incrementos térmicos, asientos...). Se suelen designar con la letra G.

- Variables. (Sobrecargas de uso en edificacion, carro en puentes,...). Se

suelen designar con la letra Q.

- Accidentales (terremoto en edificacion, impacto de vehiculos en

puentes,...) Se suelen designar con la letra A.

- Su variacion en el espacio:

- Fijas (peso propio)

- Libres (carro en un puente)
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Las acciones se introducen en el calculo mediante valores numéricos que se
designan como representativos (siempre segun la terminologia del Eurocodigo
1) y que representan un percentil concreto de la funcién de densidad de
probabilidad de la variable aleatoria que identifica la accion. Aunque se parte de
la base de que cualquier accién tiene un caracter aleatorio y que, en
consecuencia, solo queda completamente definida por su funcién de densidad
de probabilidad, en la practica se admite el uso de un uUnico parametro de la
funcion. El mas usado de los valores representativos de una accion es el valor
caracteristico. Para las acciones gravitatorias (peso propio de la estructura y de
los elementos dispuestos sobre ella que no tienen caracter resistente) se suele
definir como el que coincide con el valor medio de la variable. Para las acciones
variables se considera normalmente el percentil del 95% (el valor que tiene una
probabilidad del 5% de no ser superado en la vida util de una estructura).
Naturalmente, su definicibn numérica requiere la de la citada vida util,
entendida como el tiempo en que la estructura sera utilizada sin requerir

reparaciones importantes.

En el caso de las acciones variables se definen ademas los siguientes valores:

- Valor de combinaciéon. Es aquél que se utiliza en las combinaciones de
carga para tener en cuenta la reduccién de probabilidad que implica la
hipotesis de actuacidn simultanea de cargas independientes en sus valores

maximos.

- Valor frecuente. El que se presenta durante un periodo de tiempo limitado
respecto al de vida util de la estructura (o, lo que es equivalente, tiene un

periodo de retorno limitado).

- Valor quasi-permanente. El que se presenta durante un periodo de tiempo
importante respecto al de vida util de la estructura (o, lo que es equivalente,

tiene un periodo de retorno corto).
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El producto del valor de cualquier accion por su coeficiente de mayoracion se

designa como valor de calculo (ponderado, segun la E.A.95).

Analiticamente lo anterior se expresa como:

Fai =yewe Fi (2]
Donde : F; Valor caracteristico de una accion independiente.
v @ Valor de combinacién de la misma accién

vewir Fi: Valor de calculo.

El coeficiente vyi, usualmente llamado de mayoracién, es normalmente igual o
superior a la unidad y su valor concreto dependeria, en teoria, de la distribucion

de la variable

asociada

Yo V1 Y2

Evidentemente,
. Viviendas 0.7 0.5 0.3

depende también
comprobacion Edif. Publicos 0.7 0.7 0.6
que se estd ygo Comercial 0.7 0.7 0.6

efectuando. En
Almacenes 1.0 0.9 0.8

estado limite

ultimo tal valor es
mas alto, como corresponde a una menor probabilidad de ocurrencia de la

carga.
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El coeficiente y; se designa como de combinacién. En la tabla adjunta se

muestran algunos de los valores prescritos por el Eurocédigo 1 para edificios.

ll1.3.2.2 COMBINACIONES

Constituyen la expresion numérica de las hipétesis de carga que pueden afectar
a la estructura durante su vida util. El proyectista debe decidir (y esta obligado a
hacerlo constar en la documentacion de proyecto) el conjunto de acciones que
producen el efecto pésimo sobre cada uno de los elementos estructurales y
comprobar que éstos los soportan con una probabilidad razonablemente
elevada. Como requisitos minimos las normas plantean unas situaciones de
proyecto concretas, caracterizadas por la actuacion simultanea de las cargas
permanentes y una o mas cargas variables. Estas combinaciones se establecen

tanto para las situaciones de servicio como para las de estado limite ultimo.

Analiticamente son la simple sumatoria de los valores de proyecto de la cargas

que conforman cada hipotesis de carga.

ZFai=Z (yewe Fi) 3]

ll1.3.2.3 RESISTENCIAS

Las resistencias de cada parte o de la estructura en su conjunto se obtienen, en
el método de los coeficientes parciales, de manera similar a aquella en la que se
determinan los efectos de las acciones (evidentemente, en sentido opuesto -los

coeficientes, en este caso, dividen-).

La relacion de dependencia suele adoptar alguna de las formas siguientes:

R, =R(Xk,anomj 2
7'M
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R, = XXk nom) [5]
VR
Xy
R( ’anomj
Ry =—m [6]
7 rd
Donde : Xk: Valor caracteristico de una propiedad del material
Y - Coeficiente de minoracion del material
anom - Valor nominal de la dimension

En estructuras metalicas es usual simplificar las anteriores expresiones a:

Ry =k 7]

l11.3.2.4 COMPROBACIONES

Destinadas a minimizar la probabilidad de que, en cualquier hipotesis de carga
los efectos de las acciones sobre cada uno de los elementos de la estructura o

sobre su conjunto supere a la capacidad correspondiente.

Analiticamente se expresa mediante la relacion:

E¢< Ry 8]
Donde : Eg: Valor de calculo de los efectos de las acciones combinadas
Raq: Valor de de calculo de la resistencia
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.4 EL FORMATO DE COMPROBACION DEL EUROCODIGO

El Eurocédigo ™ aplica directamente el formato de coeficientes parciales.

Se supone una vida util de la estructura que varia desde 1 a 100 afios (1 a 5 para
las temporales, 25 para las partes reemplazables de la estructura, 50 para los
edificios y estructuras habituales y 100 para puentes, estructuras monumentales y

obras civiles)
En servicio prescribe las siguientes combinaciones :
- Combinacion poco frecuente.

Se emplea en los estados limites relativos a desplazamientos. Su periodo de

retorno es, aproximadamente, un afio. Su expresion analitica es:

ZGk,j +Qk,1+z5”o,i -Qkj
j i>1

- Combinacion frecuente:

Se emplea en los estados limites relativos a vibraciones. Su periodo de retorno

es, aproximadamente, una semana. Su expresion analitica es:

D Gy +¥i1-Qua+ D i Qi
J

i>1

- Combinacién quasi-permanente :

10 Tanto el 1 como el 3
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D G+ i Qi
j

i>1

En estado limite ultimo se consideran las siguientes combinaciones :

- Situacion fundamental:

ZJ/G,J' -Gy +7Q,1'Qk,1+27q,i5”o,i Qg j
J

i>1

- Situacién accidental:

ZVGA,J' -Gy j + Ay +5”1,1'Qk,1+z5”2,i -Qk;
J

i>1
Los valores de los coeficientes de combinacion vienen dados por el Eurocédigo de

acciones. En general, su valor es 1.35 para las acciones permanentes y 1.5 para las

variables.

.5 BASES DE LOS METODOS DE COMPROBACION

Los primeros métodos utilizados en la comprobacién de estructural partian de un
planteamiento determinista (tanto las acciones como las caracteristicas mecanicas

se suponian representadas por variables simples - no aleatorias-).
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Es evidente la simplificacion extrema que supone tal hipétesis, justificable tan so6lo

en virtud de la facilidad que se introduce. Evidentemente, cualquier planteamiento

realista del problema ha de ser estadistico. Tanto las acciones como las resistencias

se representan mediante distribuciones de probabilidad y la seguridad queda

limitada a la simple definicién de una probabilidad de fallo.

Puede ser util plantear una situacion simple. En el voladizo de la figura adjunta los

densidad de probabilidad

APROXIMACION PROBABILISTA

05T

Momento en
la seccion A-A'

et LT ”HH'
1 2

HHHM“

Capacidad a flexion de
‘ la seccion A-A'
Dt AT
5 6

3 4

Valor del parametro de contraste

48

efectos  de las  acciones
(momento en la seccion AA’) se
representan por una variable
Gaussiana, que se designara
como S, de media 2 y desviacion
tipica 0.8. Al objeto de mantener
la simplicidad del planteamiento
se asume que tal variable ha sido
obtenida mediante una relacion
lineal a partir de la que define la

fuerza F.
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La resistencia, representada por una variable también Gaussiana designada como R
y obtenida igualmente a partir de la distribucién de las caracteristicas mecanicas del

material a través de una relacion lineal (funcidon de las dimensiones nominales de la

(t_mR )2

fr —;e 2.0

_1/2-7Z"GR

seccion), es una campana de media 5 y desviacion 0.6.

La probabilidad de fallo se puede obtener integrando la funcién de densidad de

probabilidad de la variable bidimensional (S, R) en la zona en que S>R:

0

S
j fys(r,s)-dr |-ds

—o0 | —

Si las variables son independientes la funcion de densidad de probabilidad conjunta

es el producto de las de cada variable y entonces la integral buscada es muy simple:

]9 [ S fr,s(r,s)-dr}-ds_ T [ jfr(r)- fs(s)-dr} -ds=

—00 —00

= ].O { J. fr(r)-dr]- fy(s)-ds= ]?Fr(s)' fs(s)-ds

—Q0 [ —oo
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En el caso considerado :

[ Fi(s)- fo(s)-ds=0.135%

—00

En ocasiones resulta mas intuitivo definir la variable R-S (que, en virtud de las
distribuciones gaussianas tiene la diferencia entre las de cada variable y por des-
viacion la media geométrica) y obtener la probabilidad de fallo como la unidad

menos el area bajo la parte positiva de la funciéon de densidad.

0.75

f,:NG3,1.0)

Valor del parametro de contraste

0.5

densidad de probabilidad

0.25
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DENSIDAD DE LA VARIABLE
RESISTENCIA-SOLICITACION

0.5

-

Los anteriores plan-

teamientos permiten
establecer una definicion de
fiabilidad como la relaciéon
y

desviacion tipicas de esta

entre la media la

nueva variable diferencia.

1 1
10 1z

En el caso considerado:

p=

2

mr _ms

2

Og +O0,

entre fiabilidad y probabilidad de fallo

p fallo(m z°0 z> =

P fallo<m 70 z>=
-B

-0
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Normalizando la variable es

facil establecer una relacion

e dt
2o,
- 00
m .,
c I _ 2
z \wo T my mZ>
2:0 2
1 z
F € -cszdu
»m0,
J—00
2
u
L
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En la figura adjunta se muestra la relacion entre fiabilidad y probabilidad de fallo en

el supuesto de distribuciones Gaussianas:

PROBABILIDAD DE FALLO / FIABILIDAD

20

15

10

Probabilidad de fallo (%)

1 1.5 2 2.5 3

Fiabilidad

.6 TENDENCIAS NORMATIVAS

En el presente apartado se intentara una somera reflexion sobre la evolucion de las

bases de proyecto.

Parecen claras las que se indican:

1. Definicion precisa de los estados de ruina.

En las normas M.V. no se considera mas mecanismo de ruina (al menos en

1"

forma explicita)'' que el agotamiento de la fibora mas solicitada cuando

alcanza el limite elastico del material. En el Eurocddigo se admiten ya hasta

11 Aunque timidamente introduce un capitulo de analisis en régimen plastico el grueso de las

comprobaciones se efectia en régimen elastico.

52



ESTRUCTURAS METALICAS

tres niveles de fallo: seccion, elemento y sistema estructural (obsérvese que,

paraddjicamente, no se hace mencion a las tensiones).

Conforme las herramientas de analisis estructural incorporen nuevas leyes de
comportamiento, planteen el equilibrio en la configuracion deformada, etc,
cabe suponer una simplificacion importante de la definicion de ruina, segun

se analiza mas adelante.

Asi, el Eurocédigo admite ya situaciones de plastificacion e inestabilidad
(especialmente en chapas) que, en tanto no produzcan el colapso de la

estructura, no constituyen un estado limite ultimo.

Consideracion de nuevos estados limites

La evolucion de la sociedad exige dirigir mayor esfuerzo a comprobaciones

de servicio y accidentales.

Si en las M.V. el unico condicionante en servicio eran las flechas, en el

Eurocddigo se introduce ya las vibraciones y la durabilidad.

Globalidad de las comprobaciones:

Una estructura se estudiara en relacion a su entorno, considerando su
importancia (no es lo mismo la marquesina que da sombra a los coches que

un hospital), vida util prevista (la casa unifamiliar frente a un puente),...

Andlogamente, las propias comprobaciones se entienden parte de un mas
amplio estudio de seguridad que incluye la descripcion de la accion (por
ejemplo: el incendio), el objetivo del analisis (minimizar el riesgo de las
personas, dando tiempo a evacuar el edificio aunque éste se pierda), las
medidas consideradas (compartimentacion, vias de escape, proteccion

ignifuga de la estructura)
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ANEJO : RELACION DE NORMAS M.V. (Equivalentes a la E.A.)

MV 101:

MV 102:

MV 103:

MV 104:

MV 105:

MV 106:

MV 107:

MV 108:

MV 109:

MV 110:

MV 111:

Acciones en edificacion. Esta norma fue re-editada bajo la designacion

NBE AE-88 (Norma Basica de Edificaciéon, Acciones en la Edificacion)

Acero laminado para estructuras de edificacion

Calculo de las estructuras de acero laminado en edificacion

Ejecucion de las estructuras de acero laminado en edificacion

Roblones de acero

Tornillos ordinarios y calibrados para estructuras de acero

Tornillos de alta resistencia para estructuras de acero

Perfiles huecos de acero para estructuras de edificacion

Perfiles conformados de acero para estructuras de edificacion

Calculo de las piezas de chapa conformada de acero en edificacion

Placas y paneles de chapa conformada de acero para edificacion
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ANEJO 2: RELACION DE EUROCODIGOS

Eurocddigo 0: Bases de proyecto

Eurocddigo 1:  Acciones sobre las estructuras

Eurocodigo 2:  Proyecto de estructuras de hormigdn

Eurocodigo 3:  Proyecto de estructuras de acero

Eurocddigo 4:  Proyecto de estructuras mixtas de hormigdn y acero

Eurocédigo 5: Proyecto de estructuras de madera

Eurocodigo 6:  Proyecto de estructuras de mamposteria

Eurocddigo 7:  Proyecto geotécnico

Eurocddigo 8: Reglas de proyecto para la resistencia al sismo de las

estructuras

Eurocaodigo 9:  Proyecto de estructuras de aluminio
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IV.1 INTRODUCCION.

En este capitulo se describen a grandes trazos los esquemas mas habituales de

comprobacion de estructuras.

Aunque en la realidad cotidiana se utilizan muchos métodos, con el animo de
simplificar la exposicion, éstos se han agrupado en dos familias que representan la
concepcion "clasica" del calculo estructural y la mas "actual" (el entrecomillado de

las designaciones pretende, en este caso, resaltar el caracter relativo de su uso).

IV.2 ESQUEMA CLASICO DE COMPROBACION DE
ESTRUCTURAS

El esquema tradicional de comprobacion de una estructura incluye los siguientes

pasos:
- Definicion de las combinaciones de acciones prescritas por la normativa.

- Determinacion de los efectos de las acciones (esfuerzos y desplazamientos

basicamente). A esta fase se la designa en el Eurocédigo 3 "Calculo global".

- Contraste de los resultados obtenidos en el paso anterior con las capacidades de
cada seccion o elemento. Este paso se designa con el nhombre genérico de

"Comprobacion”

Segun la filosofia "clasica", cada uno de los puntos anteriores se considera de forma

totalmente independiente de los restantes (lo que simplifica notablemente los
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calculos precisos). Asi, en el calculo de esfuerzos y desplazamientos se consideran

unicamente las rigideces de los elementos y en la comprobacion, sus resistencias.

Un ejemplo ayudara a precisar los términos. Sea un portico tan simple como el que

muestra la figura adjunta (figura 1.). Un proceso de comprobacion incluiria los pasos

e aad

(> —>
—> —>
— —»>

r I 2
2
Sl

Cargas. Se consideran las prescritas por la normativa vigente de acciones

relacionados:

combinadas segun las hipotesis pertinentes. Las cargas surgen, en todos los casos,
como consecuencia de acciones externas a la estructura (viento, nieve, sobrecargas

de ocupacion).

- Calculo. Mediante cualquier procedimiento basado en la aplicacion de las
condiciones de equilibrio (que normalmente se establece sobre la configuracion

ideal de la estructura sin deformar), comportamiento (usualmente elastico y

61



ESTRUCTURAS METALICAS

lineal) y compatibilidad se obtiene una distribucion de esfuerzos que satisface las
tres condiciones. Hay que resaltar que las unicas caracteristicas de materiales,
secciones y elementos que se consideran en esta fase son las relativas a la

rigidez, sin que en ningun momento se considere la resistencia.

- Comprobacion. En cada fibra de cada seccion de la estructura se comprueba la
condicion de agotamiento (que, por ejemplo, consiste para la E.A. 95 en la
plastificacién de cualquier punto de cualquier seccion). Complementariamente,
se efectian comprobaciones sobre los elementos (se comprueba, por ejemplo,
que los pilares no pandean). En todos los casos el parametro de comprobacion

es la resistencia.

El planteamiento expuesto presenta todas las ventajas de un esquema claro, simple
y econdémico (no precisa herramientas de calculo complicadas). Es por ello que su

uso resulta practicamente general.

IV.3 DISCUSION DEL PLANTEAMIENTO CLASICO. CRITERIOS

Pese a las claras ventajas expuestas, es claro que el método no se adecua a las
ideas que, en la actualidad, guian el
calculo estructural. Para poner esto

£\

algunas de estas ideas: F ‘ F F

— =
i F-o
I |b
IV.3.1 IMPERFECCIONES : | l —_—
Las estructuras ideales no :
existen. :
_N
| I

@ ® ©

de manifiesto basta con examinar |
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El ejemplo mas elemental podria ser un simple poste, que se pretende vertical,
pero que se construira en realidad con unas tolerancias normalizadas (por

ejemplo, de rectitud y verticalidad).

El efecto de tales imperfecciones depende de las cargas actuantes. Si éstas
consisten en fuerzas horizontales la distribucion de esfuerzos no se modificara
en absoluto, pero, por el contrario, si se trata de fuerzas verticales la
imperfeccion introducira una distribucion de momentos flectores (simple
producto del axil por la excentricidad de la seccién) inexistente en la estructura
ideal y que, indudablemente, modificara el valor de la carga ultima resistida por

la estructura.

Las imperfecciones se pueden considerar en el calculo en dos formas basicas:

- Directamente, modelizando una estructura imperfecta (si, por ejemplo, se
utiliza un programa de calculo matricial se podrian modificar las coordenadas

de los nudos respecto a las de la estructura nominal).

- De forma indirecta, introduciendo en la configuracion sin deformar cargas

que producen esfuerzos semejantes. Asi, si el poste se construye con
alguna inclinacion (figura 2), las cargas verticales produciran unos esfuerzos

equivalentes a los producidos por cargas horizontales "ficticias" designadas

1]
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"cargas de imperfecciones".

En realidad, el analista puede elegir entre analizar una estructura cuya
geometria es la real, con las imperfecciones geométricas correspondientes, o

analizar un pértico ideal, sin imperfecciones, pero con las cargas equivalentes.

Los esquemas clasicos de calculo no hacen mencion explicita de las
imperfecciones en ningun caso, si bien algunos procedimientos de calculo
(método de Dutheil para el calculo de la capacidad a pandeo de barras) se
formulan en base a la existencia de deformaciones normalizadas en barras.

Cuando estos meétodos se pretenden generalizar a estructuras completas

(porticos de edificacion) se convierten en extraordinariamente tortuosos.

IV.3.2 CALCULO EN SEGUNDO ORDEN

Siguiendo el razonamiento del apartado anterior, si en el citado poste
"imperfecto” las cargas actuantes son fuerzas verticales se produce un

desplazamiento en sentido horizontal de las secciones debido a la curvatura

.
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originada por el diagrama de flectores al que se hacia referencia en el anterior
apartado (producto del axil por la excentricidad si se ha calculado la estructura
inclinada o producto de la carga horizontal de imperfeccion por la distancia

medida en el gje).

Evidentemente, este desplazamiento origina un incremento de los momentos
flectores en cada seccidén, producto del axil por la flecha horizontal (flecha que,

en algunos casos, se llama "de primer orden").

A su vez, el incremento de flectores produce nuevos desplazamientos, que al

multiplicar por el axil inducen nuevos flectores, ...

El proceso se mantiene hasta alcanzar una posicion de equilibrio (en ocasiones
el proceso no converge, se estaria ante un caso de inestabilidad geométrica -
simple pandeo-) que, al contrario de lo que ocurre en el calculo convencional, se

establece en la configuracion deformada.

Como en el caso de las imperfecciones, el esquema "clasico" de calculo nunca
hace uso explicito de este tipo de herramientas. Las comprobaciones de

estabilidad global se realizan mediante procedimientos aproximados.

IV.3.3 CALCULO PLASTICO

La condicién tradicional, que considera una estructura agotada cuando alguna
fibora de alguna seccién alcanza el limite elastico, constituye un criterio
normalmente muy conservador y que puede, en el caso de estructuras de muy
alto grado de hiperestaticidad, conducir a dimensionamientos poco economicos.
Por el contrario, si se admitiese la plastificacion se tendria que rechazar el uso
de las herramientas de calculo mas comunes, basadas en el comportamiento

elastico y lineal de todos los elementos.
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CALCULO ELASTICO
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Q,=69.5 kN/m
H < CALCULO PLASTICO

5m |

Q,=105 kN/m

Fig. 5. Calculo elastico / plastico

La viga biempotrada de la figura 4, constituida por un perfil IPE 300 soportaria
en régimen elastico una carga de 69.5 kN/m, mientras que la formacion de
sucesivas roétulas llegaria a producir un mecanismo a flexion (lo que
normalmente se considera ya el colapso) para una carga de 105 kN/m (no es
importante aqui el procedimiento de obtencion de las cifras, que se desarrollara

con detalle en capitulos posteriores).

El empleo riguroso de métodos de calculo capaces de simular el
comportamiento estructural mas alla de la plastificacion de secciones no
siempre resulta adecuado, ya que requieren la realizacion de comprobaciones
(relativas a la ductilidad necesaria) de coste no siempre justificado. No obstante,
si es muy comun admitir plastificaciones parciales mediante la redistribucién
parcial de momentos (de lo que se hablara mas adelante) o, simplemente,
admitir configuraciones de colapso en régimen plastico. La figura 6 recoge la

predicada por el Eurocédigo 3 para pérticos.

En la mayoria de los cddigos modernos se hace uso del teorema estatico, en la

forma que se indica en el apartado siguiente, para justificar tales desmanes.

Cabe sefalar, por ultimo, que el Eurocddigo plantea directamente la

comprobacion en el formato mas favorable que permite la clase de seccién.

66



ESTRUCTURAS METALICAS

Aclararemos este aspecto con un ejemplo

y\o_ _qa Cclemental.

Sea (figura 7) una viga biempotrada

sometida a una carga uniforme. Si la

seccion es lo suficientemente robusta

como para permitir su plastificacion

- completa y el giro suficiente de las rétulas

plasticas (secciones de clase 1 o

plasticas, segun la clasificacion del

Eurocddigo) entonces el fallo viene dado

or la formacidn del mecanismo que
| 1 | 1 ] P g

refleja la figura 6a. Secciones menos

robustas (de clase 2 o compactas)

Pueden llegar a la plastificacion
completa pero no permiten el giro de la seccidn, ya que se abollan. La condicién
de fallo seria la de la figura 6b. Un rango inferior es el de las secciones de clase
3 o elasticas, en las que no es posible sobrepasar el momento elastico sin
inducir la abolladura de la seccién. El fallo vendria representado por la figura 6c¢.
Por ultimo, las secciones compuestas por elementos de menor espesor (clase 4

o esbeltas) no llegan a desarrollar el momento elastico.

La eleccion de uno u otro tipo de seccidn es reponsabilidad del proyectista y
condiciona el procedimiento de calculo. Son posibles las combinaciones

indicadas en la tabla 1.
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Tabla 1
CLASE DE CALCULO DE COMPROBACION DE
SECCION ESFUERZOS SECCIONES
Plastica Plastico Plastico
Compacta Elastico Plastico
Elastica Elastico Elastico
Esbelta Elastico (rigidez reducida) | Elastico (resistencia reducida)
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Naturalmente, ello no introduce ningun concepto que no estuviera ya contenido
de forma implicita en normativas menos actuales como la EA. Incluso, algunas
de las expresiones numéricas que, en funcion de la geometria de la seccion,
limitan el tipo de calculo son practicamente idénticas (recuadro adjunto). Lo
realmente nuevo es cdmo se da forma a una idea que en la EA se intuye solo a

través de reglas dispersas en multitud de apartados.

En el mismo sentido, una aportacion importante del Eurocddigo es la
clasificacion previa de las uniones, las cuales, como la esbeltez de la seccion,

condicionan el tipo de calculo a emplear.

Asi, si el método a emplear en el céalculo de la estructura es el rigido-plastico
(elementos rigidos unidos por rétulas plasticas), la unica caracteristica a
considerar de los nudos sera la resistencia, necesariamente superior a la de los
elementos unidos. Si, por el contrario, el tipo de calculo empleado es el elastico

o el elasto-plastico sera necesario considerar también la rigidez de la unién.

IV.3.4 CONDICION DE AGOTAMIENTO

Un punto siempre oscuro en cualquier normativa es el que se refiere al criterio
ultimo de fallo de la estructura, y ello no tanto en su definicidn (que se suele
referir al colapso por formacién de un mecanismo inestable), como a la forma de
desarrollar la comprobacion entre el momento en que se superan las primeras

condiciones de agotamiento hasta el colapso completo.

Cuando tal colapso se alcanza por la plastificacion progresiva de la estructura
hasta que ésta se convierte en un mecanismo no hay mayor problema: tal
posibilidad aparece contemplada de forma explicita en el Eurocddigo y, de
forma mucho menos clara, en la EA. Ambas normas admiten también algunas
formas ductiles de inestabilidad como la abolladura de chapas (también de

forma explicita en el Eurocddigo y muy escondida en la EA). Sin embargo, en
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ningun caso se admiten formas fragiles de fallo (como el pandeo de barras)

incluso aunque afecten a elementos redundantes (figura n°8).

IV.3.5 TEOREMA ESTATICO

Constituye una de las bases del calculo estructural moderno.

Establece que cualquier distribucion de esfuerzos en una estructura es segura

con tal que:

1. Respete el equilibrio con las cargas impuestas

2. No vulnere la condicion de agotamiento
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Al amparo de tal enunciado se han desarrollado multitud de métodos de calculo
tendentes a la obtencion de distribuciones de esfuerzos que, cumpliendo las

condiciones expuestas, presenten alguna ventaja sobre los obtenidos en
régimen elastico y lineal.

EJEMPLO DE ANALISIS: CELOSIA METALICA
i 6 ton i 6 ton i 6 ton i 6 ton

>, Cordones: RHS 100.80.5 Triangulacién: RHS 70.50.3

e e e

Probablemente uno de los mas conocidos de entre tales métodos es el que

CALCULO COMO ARTICULADA:

_ 5890 -Kp _

Kp
= s 902—2
6.53-cm cm
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consiste en suponer nula la rigidez de la estructura frente a cierto tipo de
esfuerzos, forzando asi a que el equilibrio con las cargas exteriores se consiga
merced a la rigidez en el sentido mas favorable. Uno de los ejemplos clasicos de
éste método es su aplicaciéon a las estructuras trianguladas, en las que es
comun admitir rigidez nula a flexion y el equilibrio se busca suponiendo
unicamente esfuerzos axiles (para lo que, en ocasiones, se recurre a imaginar
las uniones entre barras como articulaciones). Es evidente que la distribucion de
esfuerzos obtenida no es real, pero es segura. Las figuras 9 a 11 muestran las
tensiones obtenidas en un elemento concreto de una celosia real,
comprobandose como la hipdtesis de nudos articulados conduce a resultados

aparentemente inseguros.

CALCULO COMO RIGIDA:

| | v v

7 N = 5890Kp /,]
M= 9000Kp-cm

\ o 5890-K[2) . 9000Kp~3cm _ 1634 sz
6.53-cm 12.3cm cm

En los sistemas estructurales continuos, como los que frecuentemente surgen
en la mecanica de suelos o en la teoria de placas y laminas, en los que el
calculo clasico (obtencion de la distribucion de esfuerzos que verifica
simultdneamente las condiciones de equilibrio, compatibilidad vy

comportamiento) resulta muy complejo, se han desarrollado enormemente los
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procedimientos basados en el teorema estatico (método de las bandas para el

calculo de placas o de Rankine en suelos).

Desde otro punto de vista, el teorema permite justificar facilmente el
planteamiento seguido con estructuras de caracter marcadamente no lineal. Si
el pértico de la figura 12 se construyese en hormigon armado, la distribucion de
esfuerzos obtenida en la forma habitual, considerando para cada barra la inercia
correspondiente a la seccion bruta, no se pareceria en absoluto a la real, toda
vez que la fisuracion diferencial de las barras (el dintel -sometido a flexion- se
fisura mas que los pilares -sometidos predominantemente a compresion-)

modifica la distribucion de rigideces y, consecuentemente, de esfuerzos.
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MOMENTO-CUERVATURA

j2uli]

VARIACION DE LA RIGIDEZ CON
EL MOMENTO: AXIL IMPORTANTE
(PILAR)

Momento (i -m)
&
=

=
=
=

INERCIA EFECTTVA PILAR 50250

il 0.002 0.004 0.006 0.008
Curvatura (radini)

rcia bruta

0s

0§

ercia efectivaTne:

04

In

18]

] 120 40 360 430 500
- Mlomento (kb -m)

ety

H30 | 2\

50

50 6625
B 500

Para comprobarlo
basta con dibujar la curva momento curvatura (o su equivalente Inercia efectiva-
momento aplicado) segun se muestra en las figuras 13 y 14. Mientras que la

seccion con axil importante, correspondiente al pilar, mantiene su rigidez hasta
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valores importantes del momento, la seccion sin axil pierde gran parte de su

rigidez ya en los primeros escalones de carga.

MOMENTO-CURVATURA

500

an = VARIACION DE LA RIGIDEZ
z CON EL MOMENTO: AXIL
NULO (VIGA)

g
100 [

IMEER.CTA EFECTIVA VIGA 50:30

0 o0m 00z 003 0.04
Curvatura (radi)

0z

015

01

Inercia efectivalnercia bruta

005

0 o0 180 il 360 450
Iomento (k)

No obstante, si se hubiese armado el portico conforme al diagrama elastico, la
estructura seria segura pese a que en determinadas secciones la capacidad

fuese inferior a la solicitacion determinada en régimen elastico

75



ESTRUCTURAS METALICAS

IV.4 ESQUEMAS ACTUALES DE COMPROBACION

Evidentemente, tras la enumeracion efectuada de los aspectos criticables de los
esquemas tradicionales de calculo, bastaria con disefar un procedimiento que los

obviase para llegar a la formulacién perfecta.

Desde este punto de vista, el procedimiento ideal de calculo se estableceria en
segundo orden, sobre la configuracion real de la estructura (con imperfecciones) y
considerando una relaciébn realista (en muchas ocasiones no-lineal) de

comportamiento de las secciones y elementos.

Un procedimiento como el descrito presentaria, no obstante, graves inconvenientes.
El mas importante, con toda probabilidad, seria ajustar el meétodo. Los
procedimientos "clasicos" han ajustado ya sus parametros en virtud de una amplia
experiencia en forma tal que proporcionan resultados que, probablemente, no son

reales, pero si seguros.

Asi, el calculo clasico de estabilidad de una barra mediante el método "»" de la

norma Espafola (equivalente al "y" del Eurocddigo) tiene, como se vera mas
adelante, un alcance mucho mas limitado que el calculo en segundo orden de la
barra imperfecta (entre otras cosas porque aquél tan solo proporciona un criterio de
agotamiento del elemento, mientras que en este caso se estaria analizando la ley de
comportamiento de la barra), pero estd avalado por muchos afios de
experimentacion que habra de ser re-evaluada bajo una perspectiva completamente
nueva a fin de obtener unas imperfecciones iniciales de las barras que conduzcan a
resultados igualmente seguros. El procedimiento tendria, aun asi, puntos muy
criticables. En efecto, esas pretendidas imperfecciones geométricas reflejan, al

menos en parte, el efecto de las tensiones residuales en las secciones, con lo cual
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se esta de nuevo enmascarando un efecto bajo la apariencia de otro mas

manejable.

En resumen, se podria objetar (objecion por lo demas muy comun en cualquier
aspecto de la técnica con base experimental) la falta de interés en dar excesivo
sentido fisico a fendmenos que se podrian representar mediante una simple curva

de ajuste.

Un segundo inconveniente de los métodos descritos como ideales es la excesiva
complicacién del calculo. Naturalmente, este aspecto quedara reducido a mera
anécdota cuando se generalice (proceso ya en marcha y claramente imparable) el
uso de herramientas numéricas de calculo que permitan la consideracion de no-

linealidades (mecanicas y geométricas).

En el momento actual de la técnica se considera como mas conveniente un
procedimiento basado en las siguientes premisas (tomadas directamente del

Eurocodigo de estructuras metalicas):

1. Se consideran siempre las imperfecciones globales de la estructura, pero las
de las barras se pueden omitir si en su comprobacion se utiliza el método "w",

x" 0 similares.

2. El célculo en segundo orden se empleara obligatoriamente en el caso de
estructuras translacionales que carezcan de los adecuados arriostramientos.

En el resto de los casos su uso es optativo.

3. El calculo plastico se podra utilizar cuando las condiciones de ductilidad del
material, de simetria y compacidad de la seccion y de arriostramiento de los
tramos plastificados, lo permitan. El calculo elastico se podra utilizar siempre

que las secciones cumplan unas condiciones minimas de esbeltez.
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IV.5 CONCLUSIONES

Quizas el aspecto mas destacable del capitulo sea la necesidad de contemplar con
cierto espiritu critico los resultados de cualquier calculo estructural. En efecto, las
hipotesis utilizadas separan frecuentemente la realidad de los resultados numéricos.
Ello no tiene en muchas ocasiones mayor importancia porque aunque inciertos, los

resultados son seguros.
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V.1 INTRODUCCION.

Las estructuras metdlicas de edificacion y obras civiles (viviendas, naves
industriales, puentes,...) estan, en la inmensa mayoria de los casos, formadas por la
union de perfiles y chapas de acero. En efecto, este metal sustituy6 rapidamente al
hierro dulce y a la fundicion y, salvo el uso esporadico del aluminio en cualquiera de

sus aleaciones, se usa hoy dia de forma exclusiva.

La exposicidn se basara en una descripcion somera de las propiedades mecanicas
del acero, de las formas en las que se utiliza en construccion y de algunas de las

precauciones a adoptar en el uso de elementos de acero.

A diferencia de lo que ocurre con otros materiales de construccion (hormigon,
madera, ladrillo...), las caracteristicas mecanicas del acero se pueden definir con
precision y, normalmente, quedan garantizadas por el fabricante, lo que evita la

necesidad de ensayos de control.

V.2 EL ENSAYO DE TRACCION

Una de las ventajas del acero como material estructural es que los parametros
basicos de la relacidon de comportamiento utilizada en el calculo y la comprobacién

son muy facilmente deducibles a partir de un ensayo muy simple, el de traccion.

Al someter al ensayo de traccion hasta rotura una probeta de acero, la curva fuerza-
alargamiento registrada es similar a la representada (figura 1). Consta de una
primera parte recta. Si la probeta se descarga desde cualquier punto de esta rama,
la trayectoria sigue la misma recta que en la carga (material elastico y lineal). A esta
parte sigue una zona inestable (en algunos aceros) o, mas comunmente, la traza

simplemente se curva perdiendo la linealidad.

80



ESTRUCTURAS METALICAS

Si la probeta se descarga desde cualquier punto de esta rama, la trayectoria seguida

es una recta de pendiente la de la rama elastica. Ello implica que, al retirar toda la

carga, permanece un alargamiento.

En ocasiones, y en lugar de la
curva fuerza-alargamiento se
representa la tension-
deformacion dividiendo la fuerza
por el area inicial y el
alargamiento por la distancia
inicial entre puntos de medida.
Ello resulta discutible porque, en
rotura, la estriccion' de la zona
plastificada reduce la seccion de
forma notable incrementando
consecuentemente las tensiones,
lo que indica que la tensién en la
seccion (traza discontinua de la
figura 1) es superior a la obtenida

dividiendo por el area inicial.

_~®
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Fig. 1. Curva tensién-deformacién correspondiente al

ensayo de traccién

Sobre la curva tensién-deformacion correspondiente al ensayo de cualquier acero se

pueden definir los siguientes parametros:

Modulo Elastico: Pendiente de la primera recta.

estriccion : La rotura se inicia en forma de alargamiento plastico de las fibras en el entorno de una

seccion dada. Conforme a una regla basica de la Plasticidad, la conservacion del volumen, ello

implica la reduccion de la seccion.
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Tension de Limite Elastico: Aquella en la que comienza la

deformacion plastica®. Se designara f,

Notese que no se considera la resistencia del material. Es curioso senalar la
aparente contradiccion entre el uso de este parametro para designar la calidad de
un acero (como se vera en el siguiente apartado) y la escasa importancia que luego
resulta tener en el calculo.No obstante, en algunos cddigos actuales (entre ellos el
E.C. 3), se introduce la resistencia del material en algunas comprobaciones de
capacidad (por ejemplo, al calcular la de secciones netas sometidas a traccion). Es
necesario definir entonces la Tension de Rotura como la que resulta de dividir la

fuerza maxima soportada por la probeta por el area inicial de ésta. Se notara f,

Uno de los mecanismos resistentes mas potentes de las estructuras mecanicas es
la redistribucién de tensiones de las fibras agotadas a las adyacentes. Para que ello
sea posible se requiere, como se vera en capitulos posteriores, que el material sea
ductil, entendiendo por ductilidad la relacion entre la deformacion en rotura y la de
limite elastico. Consecuentemente, todos los codigos definen el Alargamiento en

rotura, deformacion aparente '* de la probeta.

V.3 PARAMETROS DE COMPORTAMIENTO DE LOS ACEROS
COMERCIALES

En el mercado coexisten muchos tipos de acero. De entre los de uso comun en

construccion cabe citar:

deformacion plastica : La que permanece tras la aplicacion de la carga.
deformacion aparente : La que resulta de restar la longitud inicial de la zona de ensayo de la

probeta (la parte en la que anclan las mordazas de la prensa) de la final (medida tras presentar

las dos partes en que ha quedado separada) y dividir por la inicial.
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Acero para elementos de tesado (alambres, cordones, torzales ..) Se requieren
valores altos de limite elastico y resistencia (son comunes valores en torno a 1700
N/mm? y 1900 N/mm?) que se consiguen gracias al limitado espesor del material y al
uso de procedimientos de fabricacion muy especificos (econémicamente viables por

la industrializacion extrema del proceso)

Acero para tornillos. Con valores de limite elastico y resistencia que varian desde
los tipicos de chapas y perfiles (300 N/mm? para fy y 500 N/mm? para f, ) hasta cifras

muy superiores (900 N/mm?y 1000 N/mm?, respectivamente).

Acero normal. Se entiende aqui por tal el comunmente utilizado en chapas y
perfiles. La norma Espafiola E. A. 95 contempla tres tipos basicos de acero, de

propiedades las que se indican:

A.37 A.42 A.52
f, (kp/cm?) 2400 2600 3600
f, (kp/cm?) 3700 4200 5200

La norma Europea contempla tres tipos similares de acero:

S 235 S 275 S 355
f, (N/mm?) 235 255 355
f, (N/mm?) 360 430 510
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Los valores expuestos son los normativos para elementos de pequefio espesor.
Cuando éste aumenta, se hace dificil mantener las caracteristicas en el interior de
las piezas (téngase en cuenta que resulta mas simple mantener las constantes de
fabricacion en todo el espesor cuando éste es reducido). En atencién a ello las
normas relajan las exigencias para espesores importantes. Asi, la E.A. 95 reduce a

2200 Kp/cm? el valor del limite elastico del A.37 para espesores entre 40 y 63 mm.

Los anteriores son valores garantizados por el fabricante, que se responsabiliza
mediante un certificado. No son, por tanto (y teéricamente), necesarios ensayos de

ningun tipo.

El valor del modulo elastico, practicamente constante para todos los tipos de acero,
es 200000 N/mm?. Como Unica excepcion, esta cifra se reduce ligeramente (180000

N/mm?) en el caso de los torzales y alambres de pretensado.

Por ultimo, el coeficiente de dilatacidon se sitia en torno a 1.2E-5°C'1, también

constante para todos los aceros.

V.4 ROTURA FRAGIL

La rotura se alcanza, en el ensayo normal de traccidén, cuando la probeta se ha
deformado de forma muy acusada, produciéndose la estriccion que anuncia la

inminente rotura.

Naturalmente, las condiciones de laboratorio son muy diferentes de aquellas en las
que, en ocasiones, se encontrara el material. En concreto, se han documentado
multiples casos de fallos repentinos del material cuando estaba sometido a

tensiones muy inferiores a las de rotura.
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En la mayoria de las ocasiones se trataba de roturas bruscas, con poca o ninguna

deformacion plastica previa. Muchas veces la temperatura ambiente era baja.

El caso de los "Buques de la libertad" ilustra con claridad el fenomeno. Construidos
durante la Segunda Guerra Mundial para, cruzando el Atlantico Norte, abastecer
Europa, sufrieron numerosas roturas del casco que, en ocasiones, llegaron a partir

el barco en dos partes separadas.

Hoy dia el fendmeno se conoce ya con cierta precision. La rotura fragil consiste en
la propagacion repentina de una fisura (cuyo tamafio podria ser, inicialmente,
minimo) en un proceso que apenas exige aportacion alguna de energia (muy al
contrario de la clasica rotura ductil, que exige la aportacibn de una energia
equivalente al trabajo de la tensién de rotura por la deformacién en rotura- y todo

ello integrado en una zona muy amplia).

La herramienta analitica que se aplica al estudio de este tipo de fendmenos es la
Mecanica de la Fractura. Cualquier intento de exponer los planteamientos o
desarrollos de esta teoria queda muy lejos de las posibilidades de este texto y de
sus autores, por lo que nos limitaremos a relacionar los factores que intervienen en
la rotura fragil, las acciones que contribuyen a ella y un procedimiento de calculo de

la resistencia a este tipo de rotura.

Antes de entrar en mayores desarrollos deberia, no obstante, quedar claro que
todas las herramientas de calculo y comprobaciéon de estructuras metalicas
asumen comportamiento ductil del material, esto es, se comprueba
unicamente frente a rotura ductil, nunca frente a rotura fragil. Debe, en
consecuencia adoptarse todo tipo de precauciones para que, en cualquier

circunstancia, la resistencia a rotura fragil supere a la resistencia a rotura ductil.

V.41 PARAMETROS QUE INTERVIENEN EN LA ROTURA FRAGIL.
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Como se ha comentado en el anterior parrafo, lo que realmente interesa no es
tanto la resistencia de un elemento a rotura fragil como el que tal resistencia sea

superior a la que adopte frente a rotura ductil.

En este sentido, parece claro que los materiales de mayor limite elastico
requieren una mayor resistencia a rotura fragil (o, dicho de forma poco rigurosa,

los aceros mas "resistentes” son también los mas susceptibles a la rotura fragil)

Asi, la existencia de estados bi o triaxiales de tension resulta desde este punto
de vista muy problematica, dado que el material no puede, simplemente, llegar a
alcanzar la rotura ductil. En tales circunstancias, la resistencia a rotura fragil ha
de ser muy elevada para que en ningun punto de la estructura se alcancen tales

valores.

Otro parametro decisivo en la resistencia a la rotura fragil es la temperatura. De
nuevo aqui surge cierta paradoja: el descenso de la temperatura aumenta el
valor de la resistencia a rotura fragili en términos absolutos.
Desafortunadamente, el valor del limite elastico aumenta mas rapidamente con
dicha disminucion, por lo que, por debajo de cierto valor, denominado de
transicion, la resistencia a rotura ductil es superior a la resistencia a rotura fragil

y, consecuentemente, el fallo se produce en esta forma

La composicién y estructura metalografica del acero tienen también una gran
importancia. Aceros de grano fino, uniforme y con una composicion sin excesivo

Carbono tienen, en general, buena resistencia a la rotura fragil.

V.4.2 CIRCUNSTANCIAS QUE FAVORECEN LA ROTURA FRAGIL

Las que, al actuar sobre alguno de los anteriores parametros, inciden

directamente sobre la posibilidad de rotura fragil. Se citan:
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Ejecucién descuidada.

Con angulos entrantes, chapas oxicortadas manualmente, ... Conllevan la
formacion de entallas geométricas en las que se produce una distribucion de
tensiones compleja en la que, con independencia de la forma de los esfuerzos
globales de la pieza, aparecen estados triaxiales con valores absolutos de

tensién muy superiores al medio.

Espesor.

El incremento de espesor tiene dos
efectos negativos. En primer lugar

implica, normalmente, la pérdida de

propiedades en el material menos
superficial. En segundo lugar implica
la aparicion de tensiones normales a
la superficie al perderse la condicion

de tension plana.

Soldadura.

Puede actuar sobre varios

parametros y siempre de forma
negativa. La propia deposicion del

material de aportacion a alta

| - R B S PR S DN | Y

temperatura modifica ya la estructura cristalografica de la zona aledana a la
soldadura (Zona Afectada por el Calor). Si el enfriamiento es rapido, estamos
ante un tratamiento térmico de temple que, como es bien sabido, provoca una
aumento de la resistencia a rotura ductil e incluso, en ocasiones, una

disminucion de la resistencia a rotura fragil.
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Una vez depositado el material de aportacion éste se enfria, se solidifica e
intenta contraerse. Si esta contraccion esta impedida por las propias piezas a
unir surgen tensiones de traccién en el propio cordén de muy alto valor. Estas
tensiones pueden llevar la misma direccion que las que surgen como
consecuencia del trabajo estructural de la pieza o cualquier otra, creando en
este caso las citadas condiciones de biaxialidad. Esta situacion llega al extremo
en el caso de cruce de cordones (el material situado justo en el cruce queda
traccionado desde los dos cordones) o el caso de puntos de soldadura,
pequefas aportaciones de material cuya contraccion queda totalmente impedida
por el material circundante. Estas situaciones se designan a veces con el
término de "entallas metalurgicas", y su efecto es tan grave como el de las

entallas geométricas.

Por ultimo, la soldadura implica normalmente la existencia de irregularidades o
defectos (poros, faltas de penetracion, de fusién con el material base o entre

pasadas) que actuan como entallas.

La velocidad de carga.

El limite elastico y la resistencia a rotura ductil aumentan con la velocidad de
carga, en una forma que no tiene mayor relevancia para las cargas dinamicas
usuales (viento, rodadura, sismo... ) pero si cuando se trata de un impacto.
Como el incremento de resistencia a rotura fragil no es, en absoluto, parejo, se

puede facilmente llegar a situaciones peligrosas.

V.4.3 ENSAYOS RELATIVOS A LA ROTURA FRAGIL

Al contrario de lo que ocurre en el caso de rotura ductil, ninguno de los
parametros descritos en anteriores apartados pueden ser cuantificados
mediante ensayos. En efecto, si existiesen dudas acerca de la capacidad a axil

de la barra de una celosia, uno podria extraer una probeta, ensayarla a traccion
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en laboratorio y, multiplicando la tension de limite elastico obtenida por el area
de la barra, obtener una aproximacion muy razonable de la capacidad de la
barra. Desafortunadamente, no es posible extraer una probeta que considere el
efecto del material, de los cordones de soldadura de cada union en los extremos
de la barra, de las entallas de ejecucion, posibles impactos... En realidad, a lo
mas que se ha llegado (sin entrar en ensayos muy especializados sin difusion
en la practica) es a normalizar unas condiciones dadas de velocidad e
intensidad de carga, temperatura y entalla y medir la energia necesaria para
romper la probeta. Es el ensayo de resiliencia mediante el péndulo de Charpy:
La maza de un péndulo de dimensiones normalizadas se deja caer desde una
altura también normalizada sobre una probeta de flexion en cuya seccion central
se ha practicado una entalla (por
supuesto, todo ello normalizado)
A gue se ha situado en la parte mas

' \
| ~— i .
Scale \ baja de la carrera, circular, del

“Pendulum | péndulo. El impacto rompe la
Pointer / probeta pero resta energia
cinética a la maza que,
excluyendo rozamientos, es igual

Anvil a la diferencia entre la altura

L desde la que se soltd y la que

alcanza en tras romper la probeta.

Anvil
Striking edge Un material fragil rompe sin apenas
Str?gi?nrd“_” 'EQ restar energia al péndulo, que
Specimen alcanzaria una altura similar a aquella
b) desde la que se solté. Un material
extraordinariamente ductil, por el
contrario, podria llegar a detener la

maza.
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Las normas distinguen
basicamente tres tipos
de material en relacion a
su comportamiento en
este ensayo. Para ello
fjan un umbral de
energia (27 Julios) vy
distinguen tres calidades

(designadas como "b",

"c" 0 "d" en la E.A. 95) en funcion de que tal energia, o superior, la absorban las

probetas ensayadas a +20°C, 0°C, y -20°C respectivamente. Naturalmente, un

acero de grado "d" tendra normalmente y a igualdad del resto de parametros,

menos peligro de rotura fragil que uno de grado "c" o "b". Lo que ya no es facil

es cuantificar cuanto. En el siguiente apartado se propone un procedimiento

aceptable.

V.4.4 DISPOSICIONES NORMATIVAS

La norma mas completa es, sin duda, el Eurocodigo. En el Anejo C describe una

formulacion basada en planteamientos de la mecanica de la fractura (y con un

importante aporte experimental) que partiendo de:

- El limite elastico nominal

- El espesor.

- La velocidad de carga

- Las condiciones de servicio
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- La responsabilidad de la estructura

Determina la temperatura minima de servicio de la estructura.

CONDICIONES DE SERVICIO:

S1:

S2:

S3:

Estructura no soldada

Estructura soldada con tensiones locales de traccidon inferiores al 20% del

limite elastico.

Estructura soldada y sometida a un tratamiento de alivio de tensiones con

tensiones locales de traccion no superiores al 67% del limite elastico.

Esta condicion supone el uso de los valores k,=0.18, k,=0.40, k,=0.03

Estructura soldada con:

Tensiones locales de traccion entre el 20% y el 67% del limite elastico.

Estructura sometida a un tratamiento de alivio de tensiones con tensiones

locales de traccion de hasta el 200% del limite elastico.

Esta condicion supone el uso de los valores k,=0.18, k,=0.15, k,=0.03

Estructura soldada con zonas de concentracion de tensiones:

Tensiones locales de traccion entre el 67% y el 200% del limite elastico.
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Estructura sometida a un tratamiento de alivio de tensiones con tensiones

locales de traccion entre el 200% y el 300% del limite elastico.

Esta condicion supone el uso de los valores k,=0.10, k,=0.07, k,=0.04.

VELOCIDAD DE CARGA:

R1:

R2:

Carga estatica o lenta. Aplicable a estructuras sometidas a su propio peso,
sobrecargas de edificacion, carga de vehiculos, viento, oleaje y maquinaria

de elevacion.

Esta condicion supone el uso de k,=0.001

Carga de impacto, aplicable al caso de grandes deformaciones, choque o

explosion.

Esta condicién supone el uso de k=1.0

CONSECUENCIAS DEL FALLO:

C1:

C2:

Elementos de escasa responsabilidad cuyo fallo produce unicamente efectos

locales de escasa entidad

Esta condicion supone el uso de y.=1,0

Elementos de responsabilidad, cuyo fallo puede producir el colapso total con

graves consecuencias para las personas o provocando dafnos costosos.
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Esta condicion supone el uso de y.=1,5

TEMPERATURA NOMINAL DE ENSAYO CHARPY

Para espesores inferiores a 150 mm es simplemente la especificada por la EN10025
en funcion del grado del acero (+20°C, 0°C y -20°C para los grados JR, JO y J2G3

respectivamente).

Se calcula en primer lugar el limite elastico a partir del nominal, que se designara

como “fy", y del espesor “t” segun:
t fo
f,=fo,-025—. .
i t, 235
Donde t1=1 mm.

Con el limite elastico real y el parametro o, definido como:

1

t t
k, +ky,-Inf|—|+k,- [—
a b (t1j c t1

o=

Se calcula la tenacidad requerida:

K|C=('YC '0(,)0.55 g N
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La temperatura minima de servicio viene dada por:

Trin=14-Tey +25+B +(83-0.08- 1, ) - k3"

Siendo p: B=100-(In(K,c ) - 8.06)

Las graficas que siguen muestran la forma en la que varia la temperatura minima de

servicio con algunos de los parametros citados.
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Temperatura (°C)

VARIACION DE LA TEMPERATURA DE SERVICIO

100

—10
800 250 300 350 400 450 500

Tension de Limite Elastico (N/mm2)
== Grado JR (+20°C)
* Grado JO (+0°C)
= Grado JRG2(-20°C)
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VARIACION DE LA TEMPERATURA DE SERVICIO

Temperatura (°C)

—50
10 15 20 25 30 35 40 45 50

Espesor (mm)
= Carga Lenta
°** Impactos

V.5 ACEROS ESPECIALES

V.5.1 ACEROS RESISTENTES A LA CORROSION

También llamados "autopatinables”, pero mas conocidos por el nombre de una
marca comercial: "Cor-ten". Introduciendo algunos aleantes (basicamente
Cobre) se consigue un material cuya oxidacion produce una capa superficial
impermeable al aire, impidiendo asi que la corrosion llegue a profundizar. Estos
aceros no se pintan ni protegen de forma alguna y, por tanto, la conservacion de
las estructuras fabricadas con ellos resulta muy econdémica. Entre las
desventajas, y aparte de la monotonia estética que impone la uniformidad de su
coloracion, cabe citar la necesidad de un disefio esmerado que evite
escorrentias de agua que, al arrastrar el material que forma la capa protectora,
ensucia otras partes de la estructura (manchas de 6xido) y permite la progresion

de la corrosion al interior de las piezas.
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V.5.2 ACEROS QST.

Comunmente designados segun las iniciales en Inglés del proceso de
fabricacion ("Quenched Self-Tempered". Aceros templados y autorevenidos).
Junto con los Termomecanicos que se citan a continuacién forman parte del
grupo de aceros en los que las propiedades mecanicas se obtienen no tanto de
la composicién quimica (como en los aceros convencionales) como de su
estructura metalografica. Inmediatamente después de la ultima pasada por el
tren de laminacién se introduce el perfil (a muy alta temperatura aun) en una
cortina de agua, produciendo un temple tanto mas enérgico como superficial sea
el material. El propio calor acumulado en el interior de la pieza produce, al pasar
hacia el exterior, el revenido del material previamente templado. Como resultado
se obtiene un material de estructura metalografica muy cuidada (lo que es
posible controlando automaticamente toda la cadena de produccion) y en el que
se pueden obtener magnificas propiedades mecanicas actuando sobre las
variables del proceso (velocidad de paso por la cortina de agua, velocidad de

enfriamiento ....)
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Del tren
de laminacién

I duchas
) —>
0 Temple Auto-revenido
850°C 600° C

La marca comercial mas conocida es HISTAR

V.5.3 ACEROS TERMOMECANICOS.

La ultima pasada de laminacion se produce cuando el perfil ha disminuido su
temperatura. El paso por los rodillos produce la deformacién "en frio" de las

capas superficiales, orientando la estructura metalografica.

Como en el caso de los aceros QST, un tratamiento térmico posterior (una
simple soldadura) puede, al menos en teoria, acabar con la estructura
metalografica favorable y, por lo tanto, disminuir las propiedades del material. En
cambio, un acero en el que todas las propiedades descansasen en la

formulacién quimica seria mas insensible a estos efectos.

V.5.4 ACEROS DE ALTO LiMITE ELASTICO

Bajo tal designacion existen en el mercado perfiles y chapas de mayor limite

elastico que los convencionales.
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El mas conocido es el S 460, cuyas tensiones de limite elastico y rotura rondan
los 46N/mm2 y 600 N/mm2 respectivamente (como siempre, valores algo

inferiores al aumentar el espesor).

El empleo de tales aceros se justifica Unicamente en caso muy especiales, en

los que la rigidez no sea determinante.

V.5.5 ACEROS DE LIMITE ELASTICO ACOTADO

En determinados tipo de calculo, y muy especialmente en los que se refieren a
la resistencia de la estructura frente a la accidén sismica, se postula un
mecanismo de fallo por formacion sucesiva de rotulas plasticas hasta la

formaciéon de un mecanismo.

Segun este esquema la estructura se modeliza como un conjunto de
componentes (vigas, pilares, nudos,...) unidos por rétulas plasticas. Cada
componente se dimensiona para resistir de forma segura los esfuerzos

transmitidos por las rétulas aledanas.

En este esquema de comprobacion, cada dia mas habitual, el que el limite
elastico real del acero alcance valores superiores a los nominales resulta,

paradojicamente, inseguro, ya que puede inducir el fallo de los componentes,




ESTRUCTURAS METALICAS

calculados para esfuerzos inferiores.

Un ejemplo puede aclarar la situacién Sea el depésito elevado de la figura 8.
Conforme a la actual normativa se supone la plastificacion del fuste en la base.
Ello permite dimensionar la cimentacion para un momento que coincidira con el

plastico de la seccidn de empotramiento sometida al axil concomitante.

Si el limite elastico real de los perfiles se incrementa también lo hara el
momento sobre la zapata, pudiendo producirse un fallo fragil por colapso del

suelo.

No es casualidad que hayan sido los fabricantes Japoneses (Pais muy expuesto

a las solicitaciones sismicas) los primeros en ofertar este tipo de aceros.

El concepto es igualmente aplicable al proceso convencional de
dimensionamiento de uniones y elementos: una recomendacion clasica en
cualquier normativa es la que establece que las uniones han de ser
comprobadas para los esfuerzos que pueden transmitir las barras y no para los
de calculo. En definitiva, se trata de asegurar que falla antes la barra (que
normalmente lo hara en forma ductil) que el nudo (que normalmente lo hara en
forma fragil). Se comprende que el incremento indiscriminado de limite elastico

de las barras puede llegar a poner en aprietos la capacidad de la unién.

Por ultimo, el incremento del limite elastico requiere, como ya se ha visto, el

incremento de las exigencias relativas a la rotura fragil.

No es facil, visto lo expuesto, entender el porqué la normativa no incorpora una

limitacion al valor maximo del limite elastico.

V.6 SOLDABILIDAD
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En general se entiende por soldabilidad de un acero la facilidad con la que se realiza

una soldadura correcta. Precisar los anteriores términos resulta ya mas complicado.

Partiendo de la base de que todos los aceros se pueden llegar a unir correctamente
por soldadura, la experiencia demuestra que algunos requieren procesos de cierta
complejidad en cuanto a las necesidades de calentamiento previo, aporte de energia
por pasada, enfriamiento controlado, etc... Si no se cumplen tales requisitos no es

posible asegurar la ausencia de defectos de una soldadura.

La relacion de parametros que influyen en la facilidad de soldadura y la forma en
que lo hacen son, aun hoy dia, objeto de intensa discusién. A lo mas que han
llegado algunas normas es a definir un parametro, denominado "Carbono
Equivalente" que pondera el efecto de cada elemento componente del acero,
estableciendo asi, al menos, un indice relativo a la composicion quimica. Su
formulaciéon no es universal, aunque la mas aceptada probablemente sea la

propuesta por la EN.10025 :

C.E.V.=C+M,/6+(C,;+Mo+V)/5+(N;i+C,)/15

Los valores usuales del Carbono Equivalente oscilan entre 0.41 y 0.47.

Aunque este aspecto no haya sido aun recogido en normas, debe recordarse que
aquellos aceros cuyas propiedades mecanicas derivan de un tratamiento térmico del
que resulte una estructura metalografica especialmente favorable, pueden perder tal
estructura al verse sometidos a otro tratamiento, la soldadura, que modifica dicha

estructura.

En consecuencia, parece clara la necesidad de adoptar algunas precauciones con

los aceros de tipo QST y Termomecanicos.

V.7 ELEMENTOS DE ACERO
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V.7.1 LAMINADOS

En general, se llaman elementos laminados en caliente a los que adoptan su
forma tras el paso por los trenes de laminacion, basicamente constituidos por
hornos de calentamiento del material y trenes de rodillos que, en sucesivas

pasadas, van dando forma al elemento.

Los elementos tipicos son los lineales (comunmente designados como perfiles)

y las chapas.

Los perfiles se sirven en series, caracterizadas por una seccion semejante. Las

mas comunes son:

- Serie IPN-IPE

Los IPN tienen las caras interiores de las alas inclinadas. Ello facilita la
fabricacion pero requiere algunas precauciones en montaje (necesidad de
arandelas en cuna si se desea usar tornilleria). Los IPE mantienen el

espesor constante en todo el ala.

Son elementos disefiados para trabajar a flexion, obteniendo la maxima

inercia en relacion al peso.

- Serie HEA, HEB, HEM.

De alas mas anchas que los IP, se utilizan en flexion cuando interesa conservar
un canto minimo. También se utilizan, especialmente las series pesadas -HEM-
como pilares. La serie HEA tienen las alas menos gruesas que la HEB y ésta, a

Su vez, menos gruesas que la HEM.

- SERIEL
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Son, probablemente, los mas versatiles entre los perfiles laminados. Se les
puede encontrar como elementos traccionados en triangulaciones de
estructuras de edificacidon, diagonales de celosias, etc. Se utilizan también
como elementos auxiliares para el soporte de forjados, carpinteria metalica

etc...

- Otros

Aunque existen muchos otros productos laminados, no alcanzan la difusion
de los expuestos. El catalogo de cada fabricante especifica sus productos y

las condiciones de servicio.

V.7.2 CHAPAS.

Constituyen, junto con los perfiles antes

Chapas citados, el grueso de la produccion de

laminados.

Cordones de
soldadura Se utilizan para la formacion, por

soldadura, de perfiles armados, cajones

de puentes, caldereria, etc.

V.7.3 PERFILES CONFORMADOS
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Los perfiles conformados en frio (habitualmente conocidos como conformados)

(L1l Llex

LG L L
10O L2

se fabrican haciendo pasar chapa de pequeno espesor (algunos milimetros), a

temperatura ambiente, por rodillos de laminacion.

El producto resulta asi con una deformacién en frio que aumenta su limite
elastico en las zonas de mayor deformacion. A cambio, la resistencia a rotura

fraqgil y la soldabilidad pueden disminuir

En los ultimos afos se esta produciendo un gran desarrollo de este mercado, lo
que provoca la comercializacion de perfiles de mayor tamafio y espesor (se esta

conformando chapa de espesor superior a 15 mm).

V.8 REFERENCIAS
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V.1 INTRODUCCION

El proceso clasico de comprobacién de estructuras se basa, como ya se ha
expuesto en el capitulo 5, en una separacion estricta entre los conceptos de rigidez

y resistencia.

Los esfuerzos en las barras se obtienen como funcién de la distribucién de rigideces

(en muchos casos supuesta y sin gran parecido a la real).

Las barras se comprueban comparando los esfuerzos asi obtenidos con resistencias

calculadas con criterios muy distintos.

El ejemplo mas claro es el portico de hormigdn considerado en el capitulo 5. Las
rigideces de las barras utilizadas en el célculo de esfuerzos corresponden a la
seccion bruta, pero esos mismos esfuerzos se comparan con resistencias

calculadas asumiendo la fisuracion del hormigon y la plastificacion de la armadura.

La inconsistencia del planteamiento es clara. Su uso solo se justifica por la
simplificacion que introduce, permitiendo el empleo de métodos simples de

evaluacion de esfuerzos.

Es necesario recalcar lo artificioso de la separacién entre rigidez y resistencia. Esa
separacion ha sido la causa ultima de un gran numero de problemas en las
estructuras de edificacién construidas en hormigdn armado durante los afos 70,
calculadas segun este esquema y sin establecer salvaguarda alguna respecto a las
condiciones de fisuracion (lo que indujo gran numero de dafos por deformabilidad

excesiva de la estructura).
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Los métodos actuales de calculo tratan de superar esta dicotomia introduciendo en
el modelo de la estructura la curva completa de comportamiento de sus elementos,

si bien en una version simplificada que permita el tratamiento numérico simple.

VI.2 MODELIZACION DE LA ESTRUCTURA MEDIANTE EL
METODO DE LOS COMPONENTES

Al objeto de facilitar el tratamiento numérico la estructura se considera formada por
un conjunto de componentes que representan el comportamiento de cada una de
sus partes. Aunque en posteriores apartados se precisa y particulariza a cada caso

el significado del término “comportamiento”, cabe adelantar que se utiliza aqui en su

EeE=me==a=
Il I Il Il
l Il l l
Il I Il Il
Il I Il Il

acepcidon mas simple: simple relacion entre la fuerza / tensién aplicada a un

elemento y su alargamiento/deformacion.
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En muchos casos estos componentes coinciden con los elementos estructurales ya
familiares. Es el caso de la estructura de edificacion formada por pérticos (en lo que
se podria considerar como un “primer nivel” de componentes) que, a su vez, constan
de zapatas, pilares vigas y nudos (componentes de “segundo nivel”). En el mismo
sentido, muchos de estos componentes se podrian considerar simple ensamblaje de
otros mas elementales. El nudo de la figura 2 podria entenderse como compuesto
por el recuadro de alma del pilar, las alas del mismo, los cordones de soldadura
entre alas de pilar y viga,.. Cada uno de estos componentes determina diferentes
aspectos del comportamiento del conjunto. Por ejemplo, es facil comprender que el
espesor del recuadro de alma influye en la rigidez del nudo de la figura 2 y que, sin

embargo, la resistencia puede quedar condicionada por la de los cordones.

Esta descomposicion tiene por objetivo individualizar cada uno de los elementos que
tienen influencia en la rigidez o en la resistencia de la estructura de forma que sea

posible normalizar procedimientos razonablemente simples de evaluar sus
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caracteristicas. Siguiendo con el ejemplo del nudo viga-pilar, el Anejo J del
Eurocddigo de Estructuras Metalicas proporciona una serie de procedimientos que
permiten la estimacién del comportamiento de uniones como la sefalada. En el
ejemplo que muestra la figura 3 se ha evaluado la curva de comportamiento que

refleja la figura 4.

Una vez obtenida la curva de |

comportamiento de cada

HER 220
componente ésta se incorpora
al modelo general de Ila
estructura. En el caso consi-
derado, la unién viga pilar, se
podria incorporar en un mo-

delo de calculo matricial intro-

duciendo una barra ficticia
entre los nudos correspon-
dientes a los extremos de las
barras que modelizan la viga y
el pilar, segun muestra la figura 5. A la nueva barra se le asignaria una rigidez a
torsion equivalente a la del nudo (naturalmente, seria necesario restringir los grados

de libertad fuera del plano para que, al sacar las vigas del plano del pértico, sus

1333

—_

BET

333

momento reducida
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reacciones no introduzcan flexiones ficticias en los pilares).

Es facil, y de hecho ya muchos programas comerciales lo ofrecen, incluir en la

Componente “NUDO”

biblioteca de elementos
del programa un muelle
capaz de representar
este tipo de
comportamientos sin ne-
cesidad de recurrir a tru-

cos como el comentado.

Es importante compren-
der que el concepto de
componente no se rela-
ciona directamente con el
de elemento estructural.
Por ejemplo, una viga

podria representarse

mediante dos componentes diferenciados que se refiriesen al comportamiento a

flexion y a corte respectivamente. Tampoco es directa la relacion con los elementos

de que consta la biblioteca de cualquier programa de calculo matricial o elementos

finitos, si bien estos disponen de modelos especificamente destinados a reproducir

leyes de comportamiento de componentes.

VI.3 COMPONENTES ESTRUCTURALES BASICOS

El material

Evidentemente el comportamiento del material acero condiciona el del resto de

los componentes, de mayor nivel.
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En la mayoria de los casos al menos en las estructuras de edificacion e
industriales, basta con una relacion de comportamiento simplificada que es la
que se limita al caso de tensiones normales en una unica direccion. Se podria,
en este sentido, definir un componente “fibra” de comportamiento el de la

probeta en el ensayo de traccion.

Chapas

Se entendera por chapa a la sometida a tensiones normales de traccién o

compresion, reservando el término “paneles” a las chapas solicitadas a cortante,

segun se describe en el siguiente apartado.

Mientras que el comportamiento de las chapas traccionadas puede asimilarse
en todo al de las “fibras” descritas en el anterior parrafo (salvando, naturalmente,

el factor de escala que representa su area), el de las comprimidas queda
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condicionado por la abolladura. Asi, si para bajos niveles de carga la curva de
comportamiento es simétrica, en cuanto la tension alcanza valores de cierta

importancia la rigidez disminuye rapidamente si la tensién es de compresion.

El comportamiento de las chapas condiciona el de las secciones y barras

trabajando en axil o a flexion (figura 6).
Paneles

Como se explicara mas adelante, la relacion de comportamiento de chapas

illilii ﬂ llili

A

— s — —

|

e S S

Fig. 7. Componente “Panel”

sometidas a tensiones normales de direccion paralela a su contorno es muy
diferente a la de aquellas que se ven sometidas a tensiones cortantes. En este
ultimo caso cobra especial importancia la geometria de la chapa, lo que justifica

el término “panel”

Secciones
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En principio una seccidon no es mas que un conjunto de chapas sometidas a
solicitaciones relacionadas entre si a través de la hipotesis de Bernouilli

(secciones rectas normales al eje de la barra permanecen rectas)
Barras

En paralelo al caso de chapalfibra descrito con anterioridad, el comportamiento
de las barras es en todo semejante al de las secciones en el caso de esfuerzos
de traccion (introduciendo, obviamente, el factor de escala que supone la
longitud), y muy distinto en el caso de esfuerzos de compresion, caso en el que

el pandeo establece las diferencias ya familiares.
Nudos

Constituyen un capitulo aparte en esta relacion debido a lo complejo de su

formulacion.
DEFINICIONES

La figura 8 representa una curva de comportamiento tipica. En particular su
configuracion es la indicada en las recomendaciones FEMA 273 relativas al

analisis sismico y fue pensada no tanto como representativa de un ensayo de

Traccion @ @

Compresion| | 144

Fig. 8. Curva de comportamiento FEMA 273
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comportamiento sino como envolvente de las curvas de comportamiento

correspondientes a un ensayo ciclico (figura 9).

E Con la salvedad citada,

A

I6gica si se piensa en que
""" la norma se refiere al cal-
culo sismico, la curva
puede ser considerada de

aplicacion general.

A 4

El estudio de la curva

(fig. 8) permite

identificar la

expresion mas simple

Fig. 9 Curva “Backbone”

de algunos de los

conceptos abordados en el presente capitulo.

Se distinguen las siguientes zonas:

La correspondiente a los desplazamientos mas bajos, caracterizada por el
segmento A-B, zona de comportamiento elastico. En esta zona las
recuperaciones son totales (esto es, si la carga de ensayo del componente
se mantiene en estos limites al retirarla las deformaciones seran las mismas
que antes de aplicar las cargas). Esta zona se entiende también lineal, lo
que simplemente indica proporcionalidad entre los valores de las cargas y

los de los desplazamientos.

La zona de comportamiento plastico, para alargamientos mayores
(segmento B-C). Se caracteriza por la existencia de deformaciones
remanentes al retirar la carga (figura 10). La pendiente de la rama de

descarga coincide con la de la rama elastica.
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- Un modelo mas sofisticado
incluiria una zona intermedia,
de comportamiento
elastico-no lineal. En un
ensayo convencional, simple
aplicacion de cargas de valor
gradualmente creciente, no
es posible distinguir esta

zona de la plastica.

c A

©

€

>

Fig. 10. Comportamiento plastico

- El segmento C-D representa la degradacién del componente, entendida

aqui como simple pérdida de rigidez debida al incremento del numero de

ciclos (en el caso sismico) o a la formacion de sistemas inestables (la

plastificacion de la seccion central en el caso de barras comprimidas).

- El dltimo tramo, D-E representa la resistencia residual del componente.

La definicion de cada uno de los puntos “A” a “D” es siempre compleja y

requiere la formulacion de reglas convencionales.

Asi, la situacion del punto “B7,
limite elastico se puede precisar
con razonable seguridad en el caso
del ensayo de traccion de algunos
aceros (no de todos) pero es
mucho mas dificil de situar en la
curva de pandeo de una barra

(figura 11).

Igualmente, para situar el punto “C”

c A

e

Pandeo

Ensayo de traccion

€

>

Fig. 11. Definicion del limite elastico

de la curva (figura 8) se hace preciso definir un criterio de fallo que permita
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identificar la situacion en la que el material debe considerarse agotado y que

podria responder a las siguientes situaciones:

- Larotura de la probeta

- El punto en el que se alcanza la maxima carga. Este criterio encuentra su
justificacion en que el resto del ensayo hasta la rotura de la probeta es
inestable y carece de interés practico en la mayoria de los casos (de hecho

son muy pocas las maquinas de laboratorio capaces de registrar este rango)

- Una deformacién maxima de las fibras, lo que evitaria desplazamientos tan
importantes en la estructura construida con tal acero que la hiciesen

inservible aunque conservase su continuidad.

- Por ultimo, el cociente entre el alargamiento en la situacion de fallo y aquel
para el que se produce la plastificacion, parametro conocido como
ductilidad constituye uno de los parametros basicos en el analisis

estructural moderno.

Los anteriores términos, pueden ser entendidos como simples definiciones
establecidas sobre una grafica experimental concreta, o pueden ser, en el
sentido en el que se utilizan en el presente capitulo, generalizados a
cualesquiera otras graficas (bien experimentales o bien obtenidas tras un
proceso numerico de simulacion) y permitir, tras el correspondiente proceso de
abstraccion, la expresion analitica de relaciones de proyecto, que recojan los
parametros mas importantes del ensayo y los expresen en forma simple e

integrable en las herramientas de calculo habituales.

Analogamente, seria deseable generalizar tales relaciones a las que se

establecen entre cualquier estado de esfuerzos (tensiones en elasticidad, axiles
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y flectores en barras, cargas en estructuras) y cualquier estado de

desplazamientos.

En términos estrictos, por relacion de comportamiento deberia entenderse tan
solo la que se establece entre tensiones y deformaciones. Al sustituir éstas
ultimas mediante la relacion deformaciones-desplazamientos se obtiene una

relacion entre esfuerzos y desplazamientos util para el analisis.

En lo que sigue se aplicara el término "comportamiento" indistintamente a las

relaciones esfuerzos-deformaciones y esfuerzos-desplazamientos.

VI.4 4. RELACIONES DE COMPORTAMIENTO EN REGIMEN

ELASTICO LINEAL

Esta fase del comportamiento de los materiales y elementos estructurales es la que

admite una modelizacion mas simple.

En primer lugar, la relacion entre esfuerzos y deformaciones (o, en términos mas

generales, desplazamientos) es biunivoca: a cada conjunto de esfuerzos le

corresponde un unico estado de deformaciones. Ademas, la relacién es lineal.

Al lector se le supone ya familiarizado con algunas de estas relaciones:

En Elasticidad Elemental se explica la formulacion de Hooke como ejemplo de

relacion aplicable al caso de medios continuos elasticos y lineales.

En el caso de barras sometidas a esfuerzos axiles la relacion de comportamiento
se establece entre el esfuerzo axil "N" que solicita la seccién y la deformacion "&"
de las fibras en ésta. En el caso de material elastico y lineal toma la conocida

forma:
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g€=——

N
A-E

donde A es el area de la seccion y E el médulo elastico.

Normalmente, sin embargo, es normal considerar como deformacion de la barra el
cociente entre el incremento de longitud y la longitud inicial, en el sentido expuesto
en el anterior apartado de generalizar el concepto de esfuerzos y deformaciones.

Entonces la expresion anterior se convierte en:

Al =—— ]

N
A-E

En el caso de flexion pura, la relacion de comportamiento se establece entre el
momento Flector "M" que solicita la seccion y la curvatura "k" de la misma:
M=E-l-x

Las relaciones expuestas son, evidentemente, parciales, dado que tan solo se

ajustan al comportamiento real para los niveles mas bajos de los esfuerzos.

VI.5 RELACIONES DE COMPORTAMIENTO EN REGIMEN
ELASTICO NO LINEAL

Para niveles mas altos de los esfuerzos aparecen en ocasiones discrepancias claras

con el comportamiento previsto por la relacion lineal.

En el caso de traccion simple el comportamiento del acero es perfectamente lineal

hasta las proximidades del limite elastico, por lo que no tiene mucho sentido
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complicar la expresion analitica de la relacion de comportamiento para un rango de
esfuerzos que, en la practica, se confunde con el que produce la plastificacion. No
obstante, en las normas publicadas en los afios 60 y 70 (entre ellas nuestra E.A.95)
aparecen expresiones no lineales como la que se reseia en el capitulo de este
mismo texto correspondiente al comportamiento del material. Se trata, en cualquier
caso, de relaciones parciales, aplicables unicamente a estados tensionales
particulares, muy simples (una unica tension principal no nula) aunque aplicables a

muchas situaciones reales.

Este tipo de no-linealidades, relativas al material, tienen un origen muy distinto al de
las que se presentan cuando el equilibrio se plantea sobre la configuraciéon
deformada. Es el caso, ya expuesto, del pandeo de barras. La relacién de
comportamiento se plantea aqui entre la carga axil aplicada y el desplazamiento en
direccion normal al eje de cualquier punto, y tiene la forma que se representa en la

siguiente figura:
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RELACION AXIL-FLECHA

(barra de 5 m, seccién de 5x5 cm, imperfeccién de L/500)
5 | | | |

Fuerza aml (ton)

0 20 40 G0 80 100
Flecha (cm)

Fig. 12. No linealidad geométrica

RELACIONES DE COMPORTAMIENTO EN REGIMEN
PLASTICO

El comportamiento plastico se caracteriza por la pérdida del caracter biunivoco de la

relacion de comportamiento. A cada esfuerzo pueden corresponder distintos

desplazamientos en funcion de la historia previa de cargas

Requieren la definicion de un criterio de plastificacion, de una ley de flujo que

relacione los incrementos de tensidén con las deformaciones y de un criterio de

endurecimiento.

V1.6.1 CRITERIO DE PLASTIFICACION
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Un criterio de plastificacion no es mas que la definicion de los esfuerzos que
constituyen la frontera a partir de la cual se producen deformaciones plasticas.
En muchos casos tal definicion se puede representar en un espacio de

esfuerzos/tensiones como una superficie, denominada de fluencia.

Naturalmente, en el caso estados tensionales tan simples como el que se
produce en el ensayo de traccién, el criterio de plastificacion se formula de
manera muy elemental. La superficie de fluencia se convierte entonces en un

simple punto, que se puede representar sobre el diagrama tension deformacion.

VI.6.2 RELACION ENTRE TENSIONES Y DEFORMACIONES

Normalmente, esta relacion se expresa en términos incrementales. De
expresion muy compleja en el caso de estados tensionales bi o tridimensionales

resulta en cambio de expresion mas simple en el caso unidimensional.

VI1.6.3 CRITERIO DE ENDURECIMIENTO

En general, la superficie de fluencia dependera, a través del un parametro «, de
la historia previa de cargas (en una forma que, en ocasiones, se designa como
regla de endurecimiento). Graficamente se corresponde con la modificacion de

la superficie de fluencia.

En el caso del criterio de von Mises, el endurecimiento se introduce a través del
parametro f,. La figura adjunta muestra la modificacion de la curva de fluencia
(tension plana) cuando el endurecimiento eleva a 300 N/mm? la tensién de

fluencia de un acero A.42.
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Naturalmente, en el caso

estados tensionales tan CURVA DE FLUENCIA DE VON MISES

400

simples como el que se

produce en el ensayo de

300

traccion, el criterio de

plastificacion se formula

200

de manera muy

Tension principal 11 (N/mm2)

elemental:

100

La superficie de fluencia

o

100 200 300 400
Tension principal I (N/mm2)

se convierte entonces en
un simple punto, que se
puede representar sobre Fig. 13. Endurecimiento

el diagrama  tension

deformacion, y la regla de endurecimiento consiste en el desplazamiento del

punto sobre el eje de tensiones.

VI.7 DUCTILIDAD

Ya se ha definido la ductilidad
como la relacién entre las
deformaciones en rotura y en
plastificacién. Para comprender
su importancia se puede
recurrir al ya clasico ejemplo de

las tres barras.

Supongase la acciéon de una
carga vertical sobre el sistema @F

de barras mostrado (|as tres Fig. 14 Problema de las tres barras
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tienen idéntica seccion y material). La resoluciéon del problema en régimen elastico
demuestra que la barra vertical coge un axil doble del de las inclinadas. Ello implica
que, al incrementar la carga aplicada, alcanzara su limite elastico antes que éstas.
Si el material es ductil, la estructura admite nuevos incrementos de carga exterior,
ante los cuales la barra central se alargara sin coger mas carga, pero sin perder
nada de la que ya tenia, mientras que seran las laterales las que recogeran el nuevo

incremento de carga.

La relacion carga-

800 desplazamiento sera similar a

la mostrada en la figura

600 .
adjunta. Se muestra la fuerza

z
= ejercida por la barra central
N 400 s — — — — —
S / (trazo fino continuo), por las
L 2

200 / dos laterales (trazo fino

/
// discontinuo) y el valor de la
of - " - ; ., fuerza aplicada (simple suma

Desplazamiento (mm) de las anteriores. Se muestra

Fig. 15. Relacion carga desplazamiento de la .
estructura de tres barras con trazo continuo grueso) El
colapso se produce cuando la

tensioén en las barras inclinadas alcanza el valor de Limite Elastico.

Si el material es fragil, esto es, si no admite una deformacion plastica suficiente, al
superar el nivel de carga que plastifica la barra central se produciria su rotura, con lo
que ya no colaboraria en la resistencia del conjunto. Toda la carga exterior (y no
unicamente los nuevos incrementos) tendrian que ser ahora recogidos por las
barras laterales, pero como éstas no tienen capacidad para ello se produce el

colapso completo.

124



ESTRUCTURAS METALICAS

Al hablar de ductilidad es necesario siempre referirse al componente concreto

considerado.

Si, por ejemplo el angulo que formasen

las barras fuera de 10°, como se indica en

la figura 16, la relacibn de

comportamiento de la estructura seria 10°
muy distinta. Cuando el desplazamiento

del punto de aplicacion de la carga @F

superase el alargamiento en rotura de la Fig. 16

barra central (lo que puede ocurrir en

cuanto la deformacién supere en 20

veces la de limite elastico, segun las recomendaciones normativas), se produciria su

rotura con la consiguiente caida de la Fuerza en el nudo segun refleja la figura 17.

Si se tratase de un ensayo de fuerza controlada (caso comun en las prensas de

ensayo, en las que se

incrementa 400

progresivamente la

presion de un cilindro 300 /

hidraulico) ello implicaria

el fin del ensayo porque al 200

Fuerza (kN)

fallar la barra central las

laterales  no  tienen 100 /—

capacidad para recoger la —

carga que aquella %% 2 1 6 8 10

. Desplazamiento (mm
soportaba y el sistema es P (mm)

Fig. 17. Relacion carga- desplazamiento de la estructura de

inestable. tres barras
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Si el ensayo se controla en desplazamientos seria teéricamente posible sobrepasar

el punto inestable. La situacion seria similar a la expresada por la figura 17 (en la

que, de nuevo, los trazos finos corresponden a cada una de las barras —la central y

las dos laterales actuando conjuntamente- y el trazo grueso es la suma de ambos).

A
F

L)Y N

o

>

Fig. 18. Comportamiento en “diente de sierra”
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VI.1 DISTRIBUCIONES SIMPLES DE TENSIONES

Para estados uniaxiales de tension, la
AG relativa homogeneidad de los aceros
comerciales de cada tipo permite

definir curvas de calculo semejantes a

Y la indicada en la figura 1, formada por
dos rectas y caracterizada por los

siguientes parametros:

E_, Modulo Elastico: Pendiente de la

—

primera recta. Durante muchos afos
Fig. 1. Relaciéon comportamiento de calculo .

se ha venido empleando el valor

2.1E6 Kp/cm2 redondeando un valor real en torno a 2.06E6 Kp/cmz. Al expresarlo en

el sistema internacional se redondea a 200000 N/mm?.

Tensién de Limite Elastico: Aquella en la que comienza la deformacion plastica.

Se designara fy.

Conviene resaltar que, en lo que al limite elastico se refiere, el sistema de
designacion de aceros, un sistema de minimos, ha venido planteando cierta
polémica en los ultimos anos. Los valores de limite elastico no se acotan en su valor
superior (y los de rotura se limitan en una banda muy amplia) de forma que con
cierta frecuencia se suministra material de la calidad superior a conveniencia del
fabricante o del almacenista. Ello contradice los planteamientos mas basicos de los

procedimientos de calculo en capacidad.

Esta familia de procedimientos se basa, como ya se ha expuesto, en la formulacion
de un mecanismo ductil de fallo como resultado de la progresiva formaciéon de

rétulas plasticas.
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La condicion de seguridad a comprobar es que en

ningun momento del proceso se produce una rotura

fragil (por ejemplo, a cortante). Los elementos entre

rétulas se dimensionan para los esfuerzos que

resultan del equilibrio entre las cargas exteriores

sobre ellos aplicadas y las transmitidas por las

rotulas.

En la figura 2 se muestra el mecanismo que predica
el Eurocédigo 8 (Calculo de estructuras resistentes a _

sismos) para un poértico de edificacion.

En estos métodos se comparan las resistencias de los elementos ante formas
fragiles (para cuya estimacion se utilizan valores minorados de resistencias) y
ductiles (para cuya estimacion se utilizan valores mayorados de resistencias) de
fallo. En este sentido, el incremento del limite elastico respecto a los valores

nominales, resulta inseguro.

Sin necesidad de llegar a la sistematizacién que suponen los métodos en capacidad,
el planteamiento es, en lo basico, el que siguen las normas de construccion
sismoresistente desde hace ya muchos afos o el que propugnan algunas reglas de
buena practica en proyecto, las cuales establecen que los elementos fragiles (por
ejemplo, las uniones) deberian calcularse para las cargas que los elementos ductiles
(las barras que unen) son capaces de transmitir y no para los esfuerzos de calculo.

En definitiva, se pretende que falle antes el elemento ductil que el fragil.

La misma filosofia se puede aplicar a la comprobacion del material frente a la rotura
fragil. Todas las herramientas de calculo y comprobacion de estructuras metalicas
asumen comportamiento ductil del material, esto es, se comprueba unicamente

frente a rotura ductil, nunca frente a rotura fragil. Debe, en consecuencia adoptarse
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todo tipo de precauciones para que, en cualquier circunstancia, la resistencia a

rotura fragil supere a la resistencia a rotura ductil.

Como se ha comentado en el anterior apartado, lo que realmente interesa no es
tanto la resistencia de un elemento a rotura fragil como el que tal resistencia sea

superior a la que adopte frente a rotura ductil.

En este sentido, parece claro que los materiales de mayor limite elastico requieren
una mayor resistencia a rotura fragil (o, dicho de forma poco rigurosa, los aceros

mas "resistentes" son también los mas susceptibles a la rotura fragil).

La dependencia de la rotura fragil respecto al limite elastico queda patente en la

VARIACION DE LA TEMPERATURA DE SERVICIO

100

Temperatura (°C)

—10
%00 250 300 350 400 450 500

Tension de Limite Elastico (N/mm2)
== Grado JR (+20°C)
*** Grado JO ( +0°C)
= Grado JRG2(-20°C)

Fig. 3. Variacion de la temperatura minima de servicio con el grado y
el limite elastico (resto de condiciones constantes)

figura 3, en la que se muestra el aumento de la temperatura minima de servicio al
incrementarse el limite elastico (manteniendo constante el valor de los restantes
parametros que determinan la resistencia a rotura fragil). Se comprueba cémo un

acero S275 JO, que nominalmente seria segura hasta temperaturas de servicio del
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orden de -30°C, deja de ser seguro en cuanto la temperatura baja de 5°C si su limite

elastico real es de 400 N/mm? (lo que en absoluto representa un caso extremo).

Tensién de rotura (convencional): Cociente entre la carga de rotura de la probeta

normalizada y el area inicial de ésta.

La ya sefalada contradiccion entre el amplio uso del valor de la carga de rotura en
la designacién de los aceros y lo raro de su uso en las comprobaciones se explica
porque la tension de rotura se alcanza con deformaciones tan importantes que, en la
practica, conllevaria desplazamientos inadmisibles en muchos casos. No obstante,
en algunos codigos actuales, entre ellos el E. C. 3, se introduce la resistencia del
material en las comprobaciones de capacidad en las que una deformacion local
importante no se traduce en un desplazamiento inadmisible (por ejemplo, al calcular

la capacidad de secciones netas sometidas a traccion).

En principio el Eurocdodigo limita su uso al caso de secciones netas en traccion,
tornillos, desgarro del alma etc, situaciones en las que la capacidad calculada se
refiere a zonas de longitud limitada dentro de la barra, sin extenderla (como

probablemente seria mas l6gico) a cualquier seccion. Ello se debe a que se sigue

—

Si esta zona (4 m) se deforma un valor 20-¢, =
20-275/200000 = 0.00275 el alargamiento sera :
6 Al = I-£ = 4000-0.00275 = 110 mm

Si esta zona (20 mm) se deforma un valor
20-g, = 20-275/200000 = 0.00275 el
alargamiento sera :

Al =1-£=20-0.00275 = 0.55 mm

Fig 4

asimilando la capacidad de la barra a la de la seccion representativa, por o que en
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caso de permitir llegar a la rotura a todas las secciones de la barra los alargamientos

de la misma serian inadmisibles (fig. 4).

A
© \F/10000

$

€

>

Fig. 5. Relacién de comportamiento modificada

Como la introduccion de la anterior
curva en codigos de analisis daria
problemas  numéricos, algunos
cédigos modernos admiten una
ligera pendiente de la rama plastica
(una diezmilésima de la pendiente
elastica o similar, figura 5). Ello
resulta, ademas, fundamental al
considerar la ductilidad, como se

vera al final del presente apartado.

Durante muchos afos se utilizé en Espana una curva semejante a la dibujada (figura

6), caracterizada por la definicibn de un nuevo parametro, Limite de

proporcionalidad -que marca una transicion curva entra la rama elastica y la plastica.

Se formula segun la relacion:
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(e}
E ara & <
Ep € E

f,-| 08 +0,2tanh E'E";GP para &> Oe
0.2-f, E

Donde op = 0,8f,

Este parametro se cita en la EA al tratar, por ejemplo la comprobacion a pandeo

lateral o la abolladura sin que se defina en los apartados correspondientes al

material.

En las normativas mas desarrolladas no se presta importancia alguna al tramo no-

lineal de la relacion.

Conviene, por ul-
timo, llamar la aten-
cion sobre la impor-
tancia del endureci-
miento en la ductili-
dad de los compo-
nentes de mayor
grado que el
material  (especial-
mente en las

barras).

RELACIGN DE COMPORTAMIENTO A E 95
3000

]

1000

(] 0.002 0. 004 0.006 0 008 001
Fig. 6. Relacion de comportamiento de la norma Espanola
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Conforme se extiende el uso de los métodos de calculo no lineales cobra mayor
importancia este aspecto debido a que condiciona de forma directa la relacién entre

la ductilidad de la seccién y la de la barra (y, en ultimo término, de la estructura).

Sea una barra como la de la figura 7 a la que se impone una fuerza o un

desplazamiento creciente en su extremo libre.

Si el material siguiese una ley plastica perfecta, sin pendiente alguna en la rama
plastica, el comportamiento de una barra ideal, perfecta, en la que todas las
secciones fuesen idénticas y, por consiguiente, estuvieran sometidas a la misma
tension, seria también plastico perfecto y la ductilidad de la barra seria el mismo del
material, produciéndose la plastificacion y la rotura simultdneamente en todas las

secciones de la barra.

El comportamiento de una barra real es bien distinto. Las secciones de las barras
reales no tienen la misma area (porque se le practican agujeros para tornillos,
porque se le rebajan las alas en las uniones, o, simplemente, por tolerancias de
laminacién) ni el mismo limite elastico (modificado por procesos térmicos durante la
fabricacion —conformado, doblado mecanico, doblado por cufias de calor- o montaje
—soldadura-). Ello implica que una seccién empieza a plastificar antes que las
demas, bien porque tenga menos area, bien porque el material tiene en ella un
menor limite elastico. Si la rama de plasticidad de tal material es horizontal,
comienza a fluir hasta alcanzar la deformacién de rotura. Como esa deformacion se
produce en una longitud limitada, tedricamente nula, no se traduce en un

alargamiento apreciable de la barra, que muestra un comportamiento fragil.
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Si el material presenta algun endurecimiento, esto es, la rama plastica mantiene

Q

Tedrica

m

G
A
Material
\ f
T T T T
|'> | l IZ
Barra

Al Real

A

Q

! Tedrica

m

Real

Fig. 7.

cierta pendiente, en cuanto la seccibn mas solicitada comienza a fluir
inmediatamente extiende la plastificacion hacia las secciones aledafas, por lo que el
comportamiento de la barra, tanto la barra real como la tedrica, sigue el de la

seccion.

VIl.2 DISTRIBUCIONES COMPLEJAS DE TENSIONES.
COMPORTAMIENTO EN REGIMEN ELASTICO

Es evidente que el ensayo a traccion no basta para caracterizar el material en todas

las ocasiones.

En la estructura mas elemental, una simple viga biapoyada, existen ya distribuciones
mas complejas de tensiones (las tangenciales debidas al esfuerzo cortante, que se

superponen a las normales debidas al momento flector). La definicion completa de la
136



ESTRUCTURAS METALICAS

ley de comportamiento habra, por tanto, de incluir la relacion entre cualquier tipo de

tensiones y de deformaciones.

La experiencia existente demuestra que el comportamiento del acero en régimen
elastico se ajusta razonablemente al modelo de Hooke, caracterizado por la matriz

de comportamiento bien conocida.

Conforme a este modelo, el comportamiento en régimen elastico del acero queda
determinado por tan solo dos parametros, el Mddulo elastico o de Young, ya
definido, y el de Poison, que también es practicamente constante para todos los
tipos de acero y que toma el valor 0.3 (consecuentemente, el valor del médulo a
cortante “G” es 810000 kp/cm?).

Ambos valores pueden deducirse facilmente del ensayo de traccion.

Este modelo de comportamiento explica algunas curiosidades tales como el anclaje
de los alambres de tesado de viguetas o los problemas de fragilidad de los
elementos de gran espesor. En el primer caso se trata simplemente de que al cortar
el alambre y desaparecer por tanto la tension y el alargamiento longitudinales, el
alambre tiende a recuperar su diametro inicial, reducido en un 30% del alargamiento
longitudinal. Como el hormigén envuelve el alambre impidiendo tal recuperacion, se
produce una presion entre las superficies de ambos que ancla el alambre. En el
segundo caso se estaria en situacion de deformacién plana, en la que a la
distribucion de tensiones en plano medio del elemento se suma una tension
perpendicular a dicho plano originando inevitablemente distribuciones triaxiales con

el peligro consiguiente de rotura fragil, como se vera mas adelante.

VIl.3 DISTRIBUCIONES COMPLEJAS DE TENSIONES.
COMPORTAMIENTO EN REGIMEN PLASTICO
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El limite del comportamiento elastico en estados tensionales complejos requiere la

definicion de una superficie de fluencia, frontera entre los estados elastico y plastico.

Ello no es sino una expresion que relaciona las tensiones actuantes entre si o con

un parametro relativo a una caracteristica del material:

F (Gx,GYaGZaGXy,GXZ,Gyz) = Cte

La expresion anterior se expresa en funcion de las tensiones principales (recuérdese
que cualquier estado tensional en un punto puede representarse en funcion de

Unicamente tres tensiones normales, denominadas principales).

El acero responde con cierta precision al criterio de plastificacion de Von Mises, que

se expresa en tensiones principales mediante la relacion:

\/1[(01 —oy P+lou —om F+lbm -o )Z]ny

2

Esto es, cuando los valores que toman las tensiones o), oy, Y o son tales que,
combinados en la forma descrita, el resultado tiene el valor de la tension de limite

elastico en el ensayo uniaxial, entonces se habra alcanzado la plastificacion.

Un analisis rapido de esta expresién conduce a resultados que deben resaltarse.

Por ejempilo:

- En una situacion triaxial perfecta, en la que o= oy= oy, nunca se
produce la plastificacion. Las tensiones pueden aumentar

indefinidamente pero, como en el espacio de las tensiones principales
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el criterio de Von Mises es un cilindro de eje la bisectriz del cuadrante

(figura 8), nunca se alcanza la plastificacion.

- Cuando actuan simultaneamente dos tensiones principales oj, oy la
plastificacion puede llegar a producirse para muy superiores a
aquellos que producen la plastificacién en el ensayo de traccion. Para
demostrarlo, basta suponer oy = 0 en la ecuacién anterior,

obteniéndose la expresion:

\/ 2 2 _f
6, *6y 6,0y =1,

En la que pueden combinarse valores tales que:
1= 300 N/mm?, oy = 150 N/mm?

que, como se puede comprobar sustituyendo, no llega a plastificar la

seccidn de un acero de limite elastico 275 N/mm?.

Un aspecto interesante de la superficie de fluencia es su relacion con la historia de
cargas del material. En el criterio de Von Mises tal dependencia se establece a
través de la tension de limite elastico. En realidad, ello no hace sino recoger un

aspecto facilmente observable en cualquier ensayo de traccion.
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La descarga desde cualquier
punto de la rama plastica se
produce con la pendiente de la

rama elastica.

Un ciclo completo de carga-
descarga podra ser el

caracterizado por los puntos de

la curva de tension
deformacion representada en

la figura 9. Si se comienza un

nuevo ciclo de carga, la gréafica

Fig. 8. Superficie de plastificacion resultante del seguira, en su primera parte, el
criterio de Von Misses . .

mismo trazado seguido en la

descarga (obviamente, en

sentido contrario, D-C) hasta la tensidén alcanzada en primer ensayo, a partir de la

cual retomara la pendiente de la rama plastica B-E.

La relaciéon tension deformacion en este segundo ensayo es la de un material
aparentemente distinto, de mayor limite elastico. Este efecto, designado a veces
como “endurecimiento por deformacion en frio”, depende de la pendiente de la rama

plastica.

vm

Fig. 9. Endurecimiento por deformacién en frio
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En los aceros normales de construc-
ciéon tal pendiente es pequenfia, y, de
hecho, las curvas de comportamiento
utilizadas en proyecto son siempre
horizontales en esta parte. No
obstante, en casos muy particulares

(perfiles conformados) se suele

admitir un incremento del limite elas-
tico supuesta la adopcion de ciertas

precauciones (relativas a la solda-

dura: el normalizado local producido
por una soldadura correcta regenera Fig. 10. Variacion de la superficie de fluencia
la estructura del material eliminando

el efecto del conformado).

El endurecimiento por deformacion se representa en el criterio de plastificacion de
Von Mises a través del aumento del diametro del cilindro que constituye la superficie
de plastificacion que, como se puede comprobar en cualquier tratado de plasticidad,

tiene por radio:

Si, tras el primer ciclo de carga, A-B-C, se

hubiese cambiado el sentido de aplicaciéon

de la carga el limite elastico se hubiese

alcanzado para una carga inferior, no ya a

la representada por el punto C, sino

VYo

incluso a la de primera plastificacion

(figura 11). Este efecto se designa con el

141 =—_ .
Fig. 11. Efecto Bauschinger
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nombre, Bauschinger, del investigador que realizé los primeros ensayos en los que
se reflejaba tal comportamiento. El criterio de Von- Mises no puede, debido a la

simetria de su formulacién, recoger este efecto.

La relacion entre tension y deformacion en régimen plastico es mas compleja que en
el elastico. En este ultimo, cada incremento de deformacion tiene la direccion del
incremento de tension que lo produce, con independencia del valor de las tensiones
actuantes. En el caso de deformaciones plasticas, la situacion es justamente la
contraria, el incremento de deformacion se produce en una direccion que no guarda
relacion alguna con el incremento de tension sino con las tensiones existentes
previamente. El incremento de tension tan solo influye en el médulo del incremento

de deformacion.

VIl.4 BIBLIOGRAFIA ESPECIFICA

El texto de M. Doblaré y E. Alarcon “Elementos de Plasticidad” (Seccion de
Publicaciones de la E.T.S.I.l. de Madrid) describe las ideas basicas comunes a los
modelos de comportamiento con un equilibrio muy acertado entre profundidad de

exposicion y utilidad practica.

Es también basico el texto del Profesor Alarcon correspondiente a este mismo

Curso.
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VIII.1 INTRODUCCION

Mientras que el comportamiento a traccion de las chapas no requiere mayor
comentario, siendo de aplicacién lo expuesto en el anterior apartado en relacién al
material, el comportamiento a compresion se diferencia claramente debido a la

abolladura.

Debido a las exigencias propias de proceso de fabricacion, los perfiles laminados de
uso corriente en edificacion cuentan con unos espesores tales que no existe riesgo

de pandeo local en ninguna de las formas que se describe mas adelante.

En el extremo opuesto, los perfiles conformados en frio, las chapas plegadas para
uso de forjado mixto y las vigas armadas de grandes dimensiones presentan
espesores muy inferiores, proclives a la abolladura (o pandeo local). La forma en la
que este fendmeno afecta la capacidad de la viga es lo que se desarrolla en lo que

sigue.

VIIl.2 DESCRIPCION

Al aplicar una carga axil “p” a una pieza unidimensional con una imperfeccion en
direccién normal al eje, se produce un momento flector que incrementa la curvatura

y, consecuentemente, la flecha.

Si, en lugar de una barra, la carga se aplica en forma de tensiéon a una placa (fig.
1.b) la unica diferencia es, cuando las condiciones de contorno son las de la figura,
que el incremento de flecha es menor debido a la rigidizacion por efecto del

coeficiente de Poison.
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El comportamiento en ambos casos es idéntico y coincide con el reflejado en la
figura 1.c: A partir de una flecha inicial w,, el incremento de carga amplifica este
desplazamiento inicial hasta un valor critico de la carga (Ps) para el que la flecha

tiende a infinito.

La carga ultima sera
siempre inferior a la critica
y se producira en forma
de desplazamientos
(quizas incompatibles con
la  funcionalidad del
elemento) que producen
una roétula plastica en el

centro.

Si en la misma placa del
ejemplo anterior se coac-
ciona el desplazamiento
de los otros dos bordes
se producen dos efectos

claros.

El primero es que la ten-
sion critica se incrementa
en forma notable. Esto se

hace intuitivo pensando

en el pandeo de sucesi-

vas “tiras” de placa como Fig. 1

la sehalada en la figura 2.
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La que antes pandea, la del centro, lo hara mucho mas tarde que en el caso anterior

porque estara coaccionada por las “tiras” aledafias, mas sujetas por su proximidad

al borde (se puede también pensar que el pandeo de la tira central esta

parcialmente coaccionado por las tiras normales, vigas simplemente apoyadas).

Fig. 2

BA
Z
Z

Fig. 3.

Sin pretender cuantificar
este efecto, esta claro que
la situaciéon se pareceria a
la de la figura 3, con una
tension critca mayor a
causa de los muelles

anadidos.

El segundo efecto
diferencial es que el
pandeo no significa, en

este caso, el agotamiento.

Antes bien, la pieza puede
seguir cogiendo carga
porque el pandeo (con la
consiguiente pérdida de
capacidad frente a los
nuevos incrementos de
carga) se produce tan solo
en las “tiras” centrales, las
laterales no pandean vy
pueden admitir mas carga.
Naturalmente, esto no es

totalmente cierto mas que
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cuando lo que se aplica en los bordes de la chapa es un desplazamiento y no una
distribucion de tensiones como la que aparece en la figura 2, distribucién que sélo

tendria sentido para niveles de tension inferiores al critico.

En realidad, lo anterior no representa ninguna limitacion porque desde un punto de
vista practico, la abolladura de chapas aisladas no tiene mayor interés y todo el
esfuerzo se aplica a la abolladura de chapas que forman parte de una seccion total
o parcialmente comprimida y que, segun las hipotesis clasicas, se mantiene plana:
cualquier seccion de la chapa abollada en la figura 6 contiene los mismos puntos
que contenia antes de flectar, puntos que se han movido exactamente la misma
cantidad. Lo que ocurre entonces es que, a partir del momento en que la placa
abolla la rigidez de las tiras centrales disminuye (exactamente igual a como se
explicara mas adelante para el caso de barras) v,
por tanto, para los mismos desplazamientos en los
extremos que as tiras laterales respondera con una

fuerza menor.

En una interpretacion libre, se podria dibujar (fig. 4)
un grafico de la capacidad ultima de cada “tira”.
Todas ellas aguantarian mas que sus equivalentes
en la fig. 1, pudiendo llegar, en los extremos, a la

capacidad plastica.

El grafico carga-desplazamiento sera el recogido

en la figura 2.b.

Segun se ha visto, el caracter bidimensional de las

condiciones de contorno puede aumentar

Fig. 4.

considerablemente el valor de la carga ultima de
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Fig. 5

una placa, pero éste
no es el unico factor,

también la

é bidimensionalidad  del

estado tensional puede

é incrementar dicho
valor.

La fig. 5 recoge este

aspecto. Una chapa

Fig. 6 con determinada

imperfeccion inicial se ve sometida a traccion en una direccién y a compresion en la
otra. La “tira” a-a’, comprimida, tiende a empujar el punto central “o0” fuera del plano,
produciendo el pandeo. La “tira” bb’, en cambio, tiende a llevarlo al plano,
impidiendo el pandeo. El resultado es, obviamente, que el valor de la tensién critica

se incrementa cuando en el otro sentido actua una traccion.

Pero, de forma idéntica al caso de las condiciones de contorno, incluso es posible el
pandeo sin pérdida de capacidad de carga, simplemente redistribuyendo las

tensiones.
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VIII.3 CLASIFICACION

Tras la descripcion realizada en al apartado anterior se comprende que, en realidad,
la combinacion de condiciones de contorno y tipos de carga da lugar a tal diversidad

de casos que cualquier clasificacion ha de ser, forzosamente, convencional.

Normalmente se establecen tres tipos de casos:

1) Chapas sometidas a esfuerzos axiles

Es la situacion tipica en piezas de seccion delgada (perfiles conformados, chapa

&
Fr@lygr
=2

Fig. 7.

plegada), sometidas a flexiébn o a compresion (fig. 6).
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2) Chapas sometidas a esfuerzos cortantes.

Situacién que se presenta en el alma de las grandes vigas armadas utilizadas en
puentes, pasarelas o en casos muy singulares, en edificacion (fig. 7).También se

presenta en nudos rigidizados.

3) Abolladura ante cargas concentradas.
Situacién tipica en vigas armadas con alma de pequefio espesor sometidas a

fuerzas concentradas (apoyos puntuales, ruedas de puentes — grua...)

VIIl.4 CHAPAS SOMETIDAS A ESFUERZOS AXILES DE
COMPRESION

VIil.4.1 HERRAMIENTAS ANALITICAS

Métodos de bifurcacion.

El planteamiento del equilibrio en la configuracién deformada, en forma idéntica
al desarrollo

realizado para la

viga, conduce a

una ecuacion de
campo de |la

forma:

-1
V2w 2 .ﬁzv;/:()
D Jx

Fig. 8

En la que se ha
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supuesto el elemento

| b
diferencial de placa [

, "5

correspondencia con la

situacion de la placa de la

__________________________

Y (e
Y4

I

Fig. 9

figura 9. (En la que se ha
punteado el contorno
simplemente para indicar

condicién de apoyo simple).

En la anterior ecuacion se ha simplificado la notacién en la forma:

otw 20w otw E.t
+ + —
oxt  ox*-oy*  oy*

Vi.w=

Y se ha supuesto la inexistencia de imperfecciones iniciales. En estas condicio-
nes las soluciones de la ecuacion de campo (supuesto - como es normal - todo

el contorno simplemente apoyado) son de la forma:

W=W__ -Sen

nm

a b
Esto es, funciones senoidales de longitud de onda decreciente.

Las correspondientes tensiones criticas tienen la forma:

Donde c¢ es
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2 2 2
7--E (t t kg
op = —| ~189.810*{ —| -
= 12(1-0? )(b} (bj cm?
Coincide con la tensién a la que pandearia una columna de espesor el de la

placa y condiciones de contorno de apoyo simple.

K o, m, n €S un coeficiente que depende de la geometria (a través del parametro

a . : .
o= b y del nimero de onda en cada direccion).
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Ll

W

Fig. 10

El valor de este coeficiente se representa, para distintas relaciones de oy m en
la figura 11 (suponiendo n = 1, ya que valores superiores dan lugar a valores de

k mayores y, por tanto, sin interés).

Merece la pena dedicar alguna atencién a esta figura. En ella se aprecia que:

- Sia=b el valor de la carga que produce la abolladura alcanza un minimo (4)
cuando la placa pandea con un semi-seno. Si se aumenta ligeramente la
longitud, manteniendo constante la anchura, la carga de pandeo incluso

aumenta ligeramente.

153



ESTRUCTURAS METALICAS

1
—

6 n

a/b
Fig. 11

Cuando a > 1.5 b, el pandeo se produce, entonces, con una onda completa,
alcanzando un minimo para a = 2b con el mismo valor (4). Como antes, si se
aumenta ligeramente la longitud, manteniendo constante la anchura, la carga
de pandeo incluso aumenta ligeramente. A partir de a>2.5 b el pandeo se

produce en forma de tres semisenos ...

Cuando a>>b, la forma de abolladura es una sucesion de semisenos de
amplitud igual a la anchura. Esto es, las chapas largas pandean en “bollos”
cuadrados con independencia de la longitud total de la chapa. Esto justifica
el que este tipo de abolladura se prevenga mediante rigidizadores
longitudinales, ya que mientras que un unico rigidizador longitudinal reduciria
la anchura “b” del panel a la mitad (lo que significa que por cada “bollo” que
aparecia en la chapa sin rigidizar ahora apareceran cuatro), habria que
colocar muchos rigidizadores transversales (separados tan solo b/2 en
direccion longitudinal) para conseguir el mismo efecto. Esa es la razon de

los pliegues y labios que se practican en las secciones conformadas en frio.
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AAMALAMALL

fm=————===3 Los dos apoyados: k =4

/ \Y
H Los dos empotrados: k = 6.97

5 Apoyado - libre: k = 0.425

MM >
DL RN

La misma notacion: o, = K - o, puede hacerse extensiva a cualesquiera

Fig. 12.

otras distribuciones de cargas o condiciones de contorno, modificando el valor

del coeficiente K en cada caso (figura 12).
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De la expresion obtenida para la tension critica se puede deducir un primer valor
de referencia de la esbeltez: igualando la tension critica a la de limite elastico se

puede obtener el limite de esbeltez:

2
A= 4T A=52.543
12.(1-v?)- 1,

Naturalmente, el valor obtenido se refiere a una chapa apoyada en los cuatro
lados, cargada uniformemente en direccion de uno de ellos y fabricada en acero
S 275 (para el S 235 el limite estaria en 56 y para el S 355 en 46).

Desplazamientos iniciales.

Al suponer un desplazamiento inicial w, la ecuacion de campo deja de ser
homogénea y su resolucion conduce a un expresion del desplazamiento de la

forma:

La anterior expresion resulta idéntica a la obtenida en el caso de pandeo de

Euler (y, como se vera mas adelante), en el de vuelco.
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Cr,

(1) solucion pieza ideal.
(2) solucién pieza con imperfecciones w .
Fig. 13.

Planteamiento no lineal.

Manteniendo las hipodtesis basicas de teoria de placas, a excepcion de la
relacion entre deformaciones y desplazamientos, para la que se adopta el tensor
de Green, se obtiene una ecuacién de campo diferencial no lineal cuyo

planteamiento y resolucion quedan fuera del alcance del presente texto.

En esencia, se trata de reconocer que, en la geometria deformada (fig. 14.) Se
produce un alargamiento de las fibras (aparte del debido a los esfuerzos axiles

en el plano) tal que:

\ () oo
OX
‘ dx |\
|

Esto es:
oW

dS ax-dx

Fig. 14.
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ds — dx [é’w]z
gaparente = =41+ -1
dx oX

Y desarrollando:

(awjz 1(§W]2 l(ﬂWT
l+|—| =1+—|—| —=|—| +...
X 22X 8\ X

De donde, tomando tan solo hasta el segundo orden:

l(ﬁwjz Au l(ﬁwjz
Eaparente = ~ | A E =7+t =
20X ox 2\ Jx
Analogamente,
2
oV l(é’wj
&, =—+—| —
Yooy 2\ 2dy

_ﬁu+ﬁv+o”w.o”w
oy Jx oJx o2y

7/xy

La inclusidn en el analisis de estas relaciones complica notablemente los

calculos, pero conduce a resultados mas préximos a la intuicion.

Un ejemplo clasico es el de la placa apoyada en el contorno tanto para los

desplazamientos en su plano como para los normales (fig. 15.a).
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Al incrementar la carga “q” y, consecuentemente, las flechas w (fig. 15.b), s
movilizan esfuerzos de membrana que incrementan la rigidez aparente de la

placa (fig. 15.c)

En el sentido contrario, el desplazamiento fuera del plano de las secciones
centrales de una placa con sélo los desplazamientos normales impedidos en el

contorno, flexibiliza la parte central (que flecta) ante las cargas en el plano.

Si la carga exterior se mantiene, el resultado sera un incremento de la tension
que toman las fibras proximas a los contornos (fig. 16.) Compensando la que

pierden las centrales.

Al desaparecer, en esta aproximacion, el pandeo como criterio de agotamiento,
se hace preciso definir un nuevo criterio. Tradicionalmente, se considera que se

alcanza el fallo cuando se llega al limite elastico en los bordes

@ % VYVVVVYVVVVYVVVY SE\
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Una forma de obtener una
buena aproximacion a la
distribucién de tensiones a
lo largo del ancho de la

placa es la expuesta en

Dubas. f—————— - ——— |
' |
|

|
S
Al abollar la chapa, sus Fig. 16.
tiras centrales se

comportan como barras de Euler que pandean. El pandeo induce el

correspondiente acortamiento, Al en la figura adjunta, de valor:

Al = jds 0 j 1+[‘3WJ dx—( = j[ 2(3—\;\/j2]dx—£:%j(2—¥ydx

Como la forma de la deformada w es conocida (un seno de longitud la de la
chapa en la direccién del esfuerzo y flecha funciéon de su posicion a lo ancho de

la placa):
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n-z-X m-z-y
W=Ww_ -sen -sen
a b
Sustituyendo:
17 z-yY 1 7Y 7-y a
M_—.[ W,, - —cos sen”Y dx=—-w/ | = sen? Y. 2
29 a b 2 a b 2
Esto es:
2 2
A= M g2 21
4 a b

Evidentemente, y dado que w41 no tiene un valor definido, no es posible evaluar
numéricamente el acotamiento geométrico de las tiras. No obstante, la
expresion tiene todo el interés porque permite establecer la distribucion de

tensiones a lo largo del ancho de la chapa.

En efecto, al abollarse esas tiras no se encogen como las de los bordes, y las

tensiones que acarrean se relajan en proporcion al alargamiento geomeétrico AL

expresion que, mediante relaciones trigopnométricas elementales, se suele poner

en la forma:
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Podemos escribir la expresion de la tension total en cada tira de la chapa como

suma de la componente lineal mas la geométrica.

oc=0, —Ac

Expresion cuyos términos, evidentemente, desconocemos. No obstante, si

integramos a lo largo de la anchura podemos obtener la tension media:

b 2 2
TS W 2.7
_[ o, —E-—-—F|1-cos y dy
— 0 8 a b 7’ ﬁ
o = = JI — E ._._2
b 8 a
Es decir:
2
_ o W 2.7
oc=6+E-—-—-cos y
8 a b
Expresion que se
50 representa en la grafica
- 7 adjunta para una tension
\‘ ‘I
media de 100 N/mm? y
\ ’
. 4 diferentes amplitudes de
- - - “. ' P ﬂ h
100 E————==3, —~——— __”,',--— ] echa Wq1
) -Tes ‘
\ l‘
\ /
\ /’
\ ¢
‘\ ’
‘\‘ ‘I
Teee Podemos sustituir en la
50— —
ecuacion de equilibrio
escrita mas atras:
o | | | |
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1
— 1/500
=== 1/225

1/150
=== 175
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-t
V2w 2 -ﬁZV::O
D oJx

Obteniendo:

wo[F, At AW
"la a’b? b*) D 8 a

y demostrando el caracter aproximado del desarrollo (el término de la izquierda

es constante mientras que el de la derecha depende de la posicion a lo largo del

ancho)

Al objeto de facilitar el uso de esta aproximacion, en lugar de la distribucién real
de tensiones es comun el uso de una “anchura eficaz”, be, (figura 17) que se
define como la que, multiplicada por el limite elastico del material, equilibra a las
tensiones realmente actuantes sobre la seccion (esto es, el area rayada de las

figuras 17 a. y 17 b, es idéntica).
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o b f/2 b f/2

Fig. 17.
Ya en 1932, Von Karman obtuvo una expresion de la anchura efectiva para una

placa simplemente apoyada:

.

Desde entonces el concepto se popularizdé rapidamente porque permite una
descripcion muy intuitiva del fendmeno: de toda anchura de la placa, tan sélo los

lados proximos al apoyo colaboran en la resistencia, suponiéndose que la parte

Zonas efectivas iguales
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central no puede aportar ninguna resistencia a la seccion porque ha abollado.

Noétese que en la expresion de la anchura efectiva no aparece la propia anchura
de la placa, lo que demuestra cdmo en el caso de secciones esbeltas (perfiles
conformados, por ejemplo) no compensa aumentar la dimension de las alas
(figura 18).

Una de las razones por las que el concepto de anchura efectiva se popularizé

rapidamente es la simplicidad con la que se define a partir de la esbeltez ideal

|
[
Q ‘<

cr

En efecto, si de la expresion de “be” se despeja f, y se sustituye en la de A ,se

tiene:

- b
A=— estoes: b, =

b,

S| o

(siempre en el caso de una placa apoyada en el contorno y sometida a

tensiones normales en una unica direccion).

Otra forma interesante de interpretar la expresion de von Karman surge al

calcular la tension ultima referida al area de toda la chapa:
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Esto es, la tension ultima es la media geométrica entre la critica y la de limite

elastico.

Al objeto de comparar directamente la capacidad ultima de la placa con la carga

para la que se produce la abolladura, en la figura siguiente se dibuja la variacion

de las tensiones correspondientes con la esbeltez, esto es:

1.25
B

E 1
@

% 20.75
o £

£ T 05
€

2025

0

VIIl.4.2

—
Oy (/1 )z _—‘; tension critica de abolladura
A
- T
O uk (/1 ) = = tension ultima segun Von Karman
Ok
Qeri

1 2 3 4

ESBELTEZ IDEAL
Fig. 19.

HERRAMIENTAS EXPERIMENTALES

Los resultados de los ensayos realizados se ajustan con precision a los

previstos por la teoria no lineal de Von Karman salvo en la zona de bajas

esbelteces, donde la no linealidad del material reduce las tensiones ultimas.
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En la figura adjunta se reproducen los resultados obtenidos conforme a las

formulas de ajuste de Winter y Faulkner.

f —

O = %(I—EJ (Winter; 4 > 0.67)
A A
f,-1.05 —

Oy =— < (1— O§6j (Faulkner; 4 > 0.55)

—_—

TENSIONES
(Normalizadas a fy)
o
o

Op 05 1 15 2 25 3 35 4

ESBELTEZ IDEAL
Fig. 20.

La expresién mas usada de estas férmulas hace uso del concepto de anchura

efectiva.

b, = 2{1—0—32} (Winter; A > 0.67 )
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1.05-b[. 0.26
b, = T 1- | (Faulkner; > 0.55)

Al considerar las formulas de Winter o Faulkner deja de ser cierto el que el

ancho efectivo es independiente de la geometria (por el factor 0.22 introducido).

En resumen, en la solucidon tedrica de Von-Karman el ancho efectivo no

depende del real. En la formula de Winter (que adopta el EC-3), si.

VARIACION DEL ANCHO EFECTIVC

100

80

60

--------------------
-

40

Ancho efectivo (mm)

20

0 100 200 300 400

A nnha canmmAbeina (nana)

Como ambas expresiones coinciden para valores altos de esbeltez, en estos

casos (usuales) la anchura efectiva no depende de la real.

VIIl.4.3 NORMAS

La norma espanola E. A. 95 utiliza como criterio de fallo la tension critica de

abolladura de la seccién, sobre la que introduce dos correcciones.

168



1.

ESTRUCTURAS METALICAS

Reconoce cierta capacidad postcritica, lo que materializa mayorando con el
factor 1,25 de los valores del coeficiente k multiplicador de c.. Estos valores

vienen dados en latabla 3.4.6.a.0,, =1.25 -k - o,
%/_/

k

Asi, la relacion entre los valores de k de las tablas XIX (em62) y 5.3
(M.V.103) es, justamente, 1.25.

Se trata esta de una simplificacion muy insegura porque el incremento de
capacidad dada por el comportamiento postcritico no es constante en
absoluto, sino que, como predice la teoria de Von Karman, depende de la
esbeltez de la chapa de forma que para valores reducidos de esbeltez el

incremento de capacidad es nulo.

Reduce la tension ultima en el tramo de esbelteces reducidas en atencion al

comportamiento anelastico del material.

Esta ultima correccion se realiza con base en el diagrama teorico tension -
deformacion del material, definido por la relacion (ya expuesta en el capitulo

correspondiente al comportamiento del material):
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(e)
E ara &£ < %
Ep g E

0.2-f

f, -[0,8+0,2 tanh [Eé—_cpﬂ para &> %P
y

Donde op = 0,8-f,

Derivando se obtiene la expresion del modulo de elasticidad tangente:

(0)
E para & < &
p & £

E. 1—(—6(‘;’)_%} para & > %

Relacién que se dibuja en la figura 21.

En la redaccion de la M.V.103 (y E. A. 95) se minora la tension critica de
abolladura por la relacion entre el médulo tangente Ei(e) y el propio E. Esto es, si
la tensidn o i obtenida del producto k .ce (recuérdese que el valor de k
proporcionado por la norma esta mayorado en un 25%) supera el limite de

proporcionalidad, ha de obtenerse una “tension critica real” de valor:
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MODULO ELASTICO TANGENTE

o 1.2

(D)

.50

g 1

o)

= 0.8

[}

o

E 0.6

NS

= 0.4

S

3 0.2

O

= 0.00573 4

0 510 0.001 0.002 0.002 0.0025 0.003
Deformacion
Fig. n°21

Siguiendo las ideas de Massonet y otros autores en boga en aquel momento.

En la confeccidon de las tablas se introdujo un error, de forma que, en lugar de

2 2
O crr _ E —1- Ocr —Op
G i E fy —GOp

Con lo que se hubiera obtenido una ecuacioén de segundo grado de solucion:

resolver:

Gcri para cscrr < cSP
(52. o ..
o, = 40.%+%~¢100-G§H —~60-f2
y y

5 para o, >0p

cri
2
y

(&)

2+50-

Simplemente se obtuvo:
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y se sustituyo 1/ E—ET por ./ k. , siendo k; el coeficiente obtenido anteriormente sin

considerar que, en realidad es una funcién de oqr y, por tanto, no se puede

despejar como una simple constante.
El resultado es aberrante porque no converge cuando E. — 0.

Ademas, presenta algunas erratas que no se han corregido en las sucesivas
ediciones (para o¢i = 3800 kg/cm? la o para el acero A-52 deberia ser 3472
kg/cm? y no 4373 kglom?).

El resultado de lo anterior es una sobrevaloracion de la tension critica real.

El Eurocddigo plantea, el método, formalmente semejante al de la EA,

designado como “postcritico simple”, segun el cual:
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TENSION CRITICA REAL

4000

3500 ]
Curva errénea

3000

Margen inseguro

2500

Tension critica real (kp/cm2)

2000

Curva correcta

1500

1000 2000 3000 4000 5000 6000 7000
Tension critica ideal (kp/cm2)

Fig. 22

Se parte de un valor de la tension critica ideal que coincide con el de la em 62,
olvidando el 1,25 de la E.A.

Se calcula la esbeltez ideal: A =

La tensibn dltima viene dada por la formula de  Winter:

f
o, =~ 1292211, S 067
A A

- Se minora la resistencia con un coeficiente yu1 = 1,1

Dibujando las tensiones ultimas segun cada norma, en funcion de la esbeltez
geomeétrica, se obtiene la figura adjunta, n° 15, en la que la linea a trazos
representa el valor de la tension ultima segun el Eurocédigo (no se ha minorado

la resistencia con el coeficiente yws = 1,1), y la continua segun la EA.
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En conclusion:

COMPARACION EA-95/EC.3

1.2

Axil ultimo/Axil aplastamiento

0 40 80 120 160 200
Esbeltez Geométrica (b/t)
Fig 23

Para esbelteces importantes (tension critica ideal inferior a la mitad del limite

elastico) la EA es muy conservadora.

Para pequefias esbelteces (tension critica ideal superior a la mitad del limite
elastico) la Norma Espafola es insegura. Afortunadamente, esta situacion

tan solo se presenta en casos muy especificos.

La Tabla 3.4.6.B de la EA responde a un simple error en el manejo de una

ecuacion algebraica.
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IX RELACIONES DE COMPORTAMIENTO DE LOS
PANELES
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IX.1 INTRODUCCION

En caldereria y en ingenieria civil se suele utilizar el término panel para designar la
chapa de alma situada entre rigidizadores aledafos. En edificacion resulta muy
infrecuente el uso de vigas armadas y aun mas infrecuente la necesidad de rigidizar
el alma. Normalmente resulta rentable el gasto de material que supone aumentar el
espesor del alma que el de mano de obra que conlleva la disposicion de
rigidizadores (naturalmente, nos estamos refiriendo aqui a los rigidizadores de alma
frente a abolladura, no a los que se disponen para recoger las cargas concentradas

siempre presentes en las uniones, apoyos, cambios de direccion de las alas,...).

De todos los paneles en los que se divide el alma de una viga los centrales limitan

A A

Fig. 1. Paneles de una viga rigidizada

chapas sometidas a tensiones normales, debidas a la flexién. Frente a este tipo de
solicitacion los rigidizadores transversales no son eficaces en absoluto ya que, como
se explicd en el capitulo anterior, la abolladura ante tensiones normales se produce
en ondas de longitud igual a la anchura (abolladura en cuadrados), por lo que los
rigidizadores habrian de disponerse a distancias menores de la altura de la viga, lo
que resulta antiecondmico. Es por ello que, a no ser que otras circunstancias lo
justifique, no se suelen disponer rigidizadores mas que en las zonas extremas de la

viga.

En estas zonas las chapas de alma se encuentran solicitadas, fundamentalmente a

esfuerzo cortante.
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S
g 2 §

Fig. 2. Paneles en un pértico

/

{

Es, precisamente en este tipo de componente, chapa solicitada a tensiones

tangenciales, en el que se centra este capitulo.

IX.2 DESCRIPCION

VI

que en

A 2 las
tensione en el

caso ant

©

Fig. 3.
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IX.3 HERRAMIENTAS ANALITICAS

IX.3.1.1 METODOS DE BIFURCACION
Siguiendo un planteamiento idéntico al realizado en el anterior apartado se

obtiene, para la placa simplemente apoyada en sus cuatro bordes, idéntica

expresion a la ya obtenida:

Oui = K'GE

Donde, l6gicamente, tan solo los valores de K son distintos. En este caso “k” se

obtiene de la expresion:

K:5.34+i2
(94

Siendo a la relaciéon del lado mayor al menor (y calculandose o a partir de

éste).
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Este aspecto resulta de la mayor importancia. En efecto, si como exponiamos

mas arriba en el caso de tensiones normales los rigidizadores transversales no

son eficaces, en el de tensiones tangenciales la diferencia entre disponerlos o

no puede ser tan importante como demuestra la figura 4. En ella se comprueba

que mientras que cuando actuan tensiones normales el valor de k y, por

consiguiente, de la carga critica, se mantiene practicamente constante para

, en el caso de tensiones tangenciales

cualquier valor de a (mayor que la unidad)

el valor de la tension critica disminuye al aumentar el de o

Tensiones normales

S~— _//

2

Relacién a

(=]

® >~ O W I N a - o

) op salojep

<
‘“—>

yrvvvt

o-h

1 Tensiones tangenciales

> 0O VN T N AN — O

—_——

)| op salojep

PE-EN

P

Fig. 4.

IX.3.2 DESPLAZAMIENTOS INICIALES

Es aplicable el contenido del punto equivalente del anterior capitulo.

IX.3.3 PLANTEAMIENTO NO - LINEAL.
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Escasamente utilizado en este caso.

IX.3.4 METODO DEL CAMPO DE TRACCIONES.

Esta denominacién engloba un gran numero de métodos que tienen como base
comun el esquema resistente de celosia explicado en los apartados que siguen
y que se diferencian en la eleccion de los parametros de calculo (anchura del
campo de tracciones, inclinacion, forma de anclarlo a las alas o a los

rigidizadores....)

La idea es, en todos los casos, la misma. Supdngase la viga, rigidizada,

representada en la figura 5.

Para valores reducidos de la carga aplicada sobre la viga, aquellos que inducen
tensiones tangenciales en los paneles extremos de valor inferior al critico, éstos
se comportan en forma convencional, con la rigidez correspondiente al area a

corte.

Al aumentar la carga aplicada se empieza a producir la abolladura del panel,

con la consiguiente pérdida de rigidez.

Hasta aqui todo sucede conforme a lo explicado en el Capitulo anterior.
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La diferencia surge una vez sobrepasada la carga critica. Empieza entonces a
trabajar un segundo mecanismo resistente, completamente independiente del
anterior, que sigue el modelo de celosia. En este nuevo sistema resistente las
alas se comportarian como cordones, los rigidizadores como montantes
comprimidos y las diagonales traccionadas estarian formadas por las partes

traccionadas del alma.

WA
[T T T T T7

A A

WA
DNNIAZA

A A

Fig. 5. Campo de tracciones

La relacién carga- desplazamiento (en este caso cortante-deformacién angular)

se pareceria a lo indicado en la figura 6.

Cuando la chapa es extraordinariamente esbelta (relaciones b/t superiores a
400), lo que resulta frecuente en estructuras navales o aeronauticas pero raro
en ingenieria civil, la tension critica es muy baja. Entonces se desarrolla lo que
se llama “campo de tracciones” como unico mecanismo resistente. Esta idea fue
desarrollada ya en 1939 por Wagner, (segun algunos, de la observaciéon de

como las cubiertas textiles de los aviones rigidizaban la estructura de madera).
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A
T \ S .
_.~~| Rigidez total
1T~ T Rigidez a corte
.~ "="1 Campo de tensiones |
i e e e e e e e e e e e e e e e ==
// >

Fig. 6
En el Ballio se relacionan y se contrastan muchos de estos métodos.

En ingenieria civil el campo de tracciones se desarrolla a partir de una

resistencia critica apreciable.

En lo que sigue se desarrolla el método de Cardiff. Se ha elegido este método

porque ha sido el adoptado por el Eurocédigo. Se basa en los siguientes puntos:
Condiciéon de agotamiento.

Viene dada por la plastificacion de la diagonal traccionada. Las tensiones en ella
seran las que indica la figura 7 y su valor es la simple suma de las alcanzadas
en régimen precritico y las que a partir de ese punto se desarrollan en la

diagonal.

Por lo tanto, empleando el criterio de Von Mises, expresado en los ejes n—¢ de
la diagonal traccionada (el término “diagonal“ se utiliza aqui para indicar el
elemento de la estructura triangulada que se establece. En general, no

corresponde a la diagonal geométrica), se tendra:

2 2 2 ) 2
fy =0,+0.-0,: 0.+ 3%7
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Donde:
0, =0y +0, Tension normal total en la direccion de la diagonal
C,
0
( Q¥ 7
f‘k
L
S
V
AR
&
q_

- V'Vcri

Fig. 7.

o, =7, -sen2f Tension normal (correspondiente a la tangencial critica)

en la direccién normal a la diagonal

0;=0, =—7, sen20 Tension normal total en la direccion normal a la
diagonal
Tey =Ty = Ty - COS 20 Tension cortante total en la direccion de la
diagonal
Sustituyendo:
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op + (31, -sen20)-c,, +312 -7 =0

De donde:

2
o, =.[f2-372 + Er sen 20 —Er sen 20
bb y cr 2 cr 2 cr

Esta ultima tension, 7., , sera la maxima que pueda coger la diagonal.

Anchura del campo de tensiones.

Se asume quedara condicionada por la formacion de rétulas plasticas en las

alas.

Dando por supuesto que, como confirman los resultados experimentales
disponibles, se forman rétulas en las localizaciones genéricas mostradas en la
figura 7, las longitudes "s;" y "si" en las alas comprimidas y traccionadas

dependeran de la capacidad de las propias alas y del alma.

Estableciendo el equilibrio sobre el triangulo ABC de la figura 7

S
Gy, - S, -Senod-t, ~sene-?°:MpA +M g

s = 2(MPA + MPB)
°* Vo, -t, -sen’0
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Gy, * S, Senod-t,

Fig. 7.

Moa Y Mps son los momentos plasticos en los puntos A y B. En ausencia del axil

que sobre las alas produce la flexién de la viga su valor sera:

M, = e f,-b siendo b la anchura del ala y t; su espesor.

Si sobre el ala actua cualquier axil N¢, entonces el momento seria:

Fig.8
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Conocidos s. Y sp, el calculo de la anchura de la diagonal es facil:

g=AC - AB + DE

g:d-cosq>—(a—sc)-sen6+st -seno

g=d-cos®-(a-s, —s,)-send

resume en Dubas.

Herramientas

experimentales:

La campana de
ensayos
sistematicos mas
completa ha sido
llevada a cabo
bajo los auspicios
de la Comisién 8
de la Convencion
Europea de |la
Construccién

Metdlica vy se

Los resultados obtenidos ajustan con precision, en el caso de existir

rigidizadores, el modelo de Cardiff.

IX.4 NORMAS
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El planteamiento de la E.A. 95 es idéntico al expresado en apartados anteriores para

el caso de tension normal. Tan solo los coeficientes k se modifican.

El Eurocédigo admite dos métodos. Si la viga no tiene mas rigidizadores que los
extremos, entonces se usara el método postcritico simple, de planteamientos

semejantes al de la EA.95

Cuando existen rigidizadores intermedios puede usarse el mismo método
(postcritico simple) o el del campo de tracciones, que, como ya se ha indicado, sigue

exactamente el método de Cardiff.

IX.5 BIBLIOGRAFIA ESPECIFICA
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SECCIONES

X.1 INTRODUCCION

X.2 GENERALIDADES

X.2.1 SHEAR LAG
X.2.2 VIGA DE TIMOSHENKO
X.2.3 EFECTO DE LAS TENSIONES RESIDUALES

X.2.4 EFECTO DE LA VARIACION DEL LIiMITE ELASTICO

X.3 SECCIONES SOMETIDAS A ESFUERZOS AXILES DE
TRACCION

X.4 SECCIONES SOMETIDAS A ESFUERZOS AXILES DE
COMPRESION

X.5 SECCIONES SOMETIDAS A ESFUERZOS DE FLEXION

189



ESTRUCTURAS METALICAS

X.1 INTRODUCCION

Las secciones no constituyen, en realidad, un componente. Al menos, no en el
sentido en el que el término se utiliza en el resto del texto. No obstante, tanto su
rigidez como su resistencia condicionan las de la barra, por lo que su estudio se

hace indispensable.

La exposicion se organiza en funcion de los distintos tipos de solicitacion.

X.2 Generalidades

El modelo de comportamiento de la seccion es el mismo del material con la unica
diferencia de que se introduce en el eje de los esfuerzos un factor de escala
correspondiente a alguna propiedad de la seccion (area, inercia, moddulo

elastico/plastico,...).

g
>

v(‘o

Fig. 1.

En ocasiones, especialmente al considerar secciones sometidas a flexion, la
geometria de la seccién se distorsiona en forma tal que el modelo convencional (la
viga de Bernouiilli en tal caso) no representa adecuadamente el comportamiento y es
necesario recurrir a modelos mas complejos (viga de Timoshenko) o, al menos, a
modificar los parametros de la seccion (ancho efectivo en el caso de que se
produzca el efecto de retraso del cortante).
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Por otra parte, y con independencia de los modelos, las diferencias con el
comportamiento de las secciones reales vienen dadas por las heterogeneidad de la
distribucion de caracteristicas mecanicas del material en la seccién, y por la

existencia de tensiones residuales.

En lo que sigue se describen brevemente algunas de estas ideas.

X.2.1 SHEAR LAG.

Consiste en una distorsion de la distribucion de tensiones respecto a la
correspondiente a las hipotesis de comportamiento de la seccién de Euler-Bernouilli

(en definitiva: ...”secciones planas permanecen planas”...)

@
—_— — = I
.
® ©

Fig. 2
Sea la barra de la figura 2.a cuya seccién es un cajon formado por cuatro chapas
unidas en sus bordes por soldadura. Si no existiese tal union entre chapas el
conjunto se deformaria segun indica la figura 2.b: Cada chapa flectaria de forma

independiente del resto de forma tal que las alas, sin ninguna componente neta de
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axil, no se alargarian lo suficiente como para ajustarse a la deformacion de las fibras

extremas de las almas.

Para restablecer la compatibilidad es necesario alargar/contraer los bordes de las

chapas. Lo que, sin embargo, no resulta sencillo es conseguir que esa deformacion

alcance las fibras interiores de las alas, que finalmente adoptaran una forma

semejante a la indicada en la figura 2.c.

X.2.2 VIGA DE TIMOSHENKO.

Fig. 3.

Deformacion por cortante

En las barras sometidas a flexion la rigidez

viene dada por la inercia de la seccion.

Para aumentar la inercia sin aumentar al area
es necesario situar el material lo mas alejado
posible del eje de la seccidon. Ello lleva a
disefios de secciones con el alma limitada al

maximo.

En algunas ocasiones, como en el caso de
pilares compuestos, el alma incluso
desaparece como tal sustituida por elementos

de triangulacion o por presillas (figura 3).
En estos casos la deformacion por cortante

adquiere importancia, ya que disminuye la

rigidez de la viga.
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Supongase una situacion como la de la figura. Ademas de la deformacién debida al

efecto del momento flector, regida por la conocida expresion

yvv: o
E-I
la barra se deforma por efecto del esfuerzo cortante que actua en cada seccion, que

crea una deformacion tangencial de valor:

expresion en la que A. representa el “area equivalente” frente a la deformacion por
cortante. Este término, con un equivalente claro en vigas de alma llena, se
generaliza en muchas ocasiones a barras en las que ni siquiera existe un alma, que

desaparece sustituida por presillas o triangulaciones.

Evidentemente, la deformacion total vendra dada por la suma de los dos efectos:

d’M
" " " dX2 M
= —+ = —
Y e 6 T E
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B

1]
==

]
X.2.3 EFECTO DE LAS TENSIONES RESIDUALES

Piénsese en la situacion descrita por la figura 4. Una chapa de 100 mm de espesor

solicitada a esfuerzos axiles y en la que se presentan las tensiones residuales
mostradas. Acero S 275.
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f/4 f/4
—H

fl4 f/4
_>'_L¢_L'<_

Fig. 4
Para obtener la relacion de comportamiento de la seccidn, a partir de la del material.
se introducen sucesivos incrementos de deformacion y se calculan las tensiones

resultantes en cada parte de la seccion.

En cada paso el axil total (para la rebanada de 10 mm) sera la simple suma de
tensiones por area. Con esta idea, y siguiendo las explicaciones que se incluyen a
continuacion, se confecciona la tabla adjunta, en la que cada columna corresponde
al estado de la rebanada tras aplicarle un sucesivo incremento de deformacion. El
valor de tales incrementos de deformacién es un cuarto de la deformacion de limite

elastico (DLE), de valor :

f
DLE =Y _ 275
E 200000

=0.001375
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AXIL EN CADA ZONA (N)
Incr.
Dot 0:(DLE)/4|1-(DLE)/4|2-(DLE)/4|3-(DLE)/4|4-(DLE)/4 |5-(DLE)/4|6-(DLE)/4 |7-(DLE)/4
er.
Al (mm) 0 0,34375 | 0,6875 | 1,03125 | 1,375 | 1,71875 | 2,0625 | 2,40625
ZONA 1| 13750 | 20625 | 27500 | 27500 | 27500 | 27500 | 27500 | 27500
ZONA 2| 6875 13750 20625 27500 27500 27500 27500 27500
ZONA 3 0 6875 13750 20625 27500 27500 27500 27500
ZONA 4| -6875 0 6875 13750 20625 27500 27500 27500
ZONA5| -13750 | -6875 0 6875 13750 | 20625 | 27500 | 27500
AXIL
(KN) 0 68,75 137,5 192,5 233,75 | 261,25 275 275
La fila de alargamientos resulta de
sumar los sucesivos incrementos de
Zona 1 , :
/( alargamiento, de valor el incremento
Z0na2  4e deformacion por la longitud de la
r— 1
= Zona3  chapa (1000 mm). Asi, en la
R -~ _|' \\.‘ Zona4  situacién correspondiente a la
g \
—\_| Zona 5 segunda columna, que resulta de la
= aplicacion de un incremento de
ig. 5
deformacion, se tendra un
alargamiento de la barra de:
0.001375
Al = Ag-l =——-1000 = 0.34375 mm

Las celdas correspondientes a las sucesivas zonas de la rebanada, designadas

segun se indica en el dibujo adjunto, contienen la fuerza total en esa zona tras el

correspondiente incremento de deformacion. Asi, en la situacion correspondiente a

la ya utilizada segunda columna se tendra, para la zona 1, una fuerza total de valor:
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f f
Fy = Fy+ AF =2 Ao 1+ Acona :2775-100+24£-100:20625N:20.625 KN

Con wun valor maximo correspondiente al limite elastico, es decir, a:
275-100=27500N.

La fila correspondiente al axil se limita a sumar, para cada incremento, las fuerzas
en todas las zonas, multiplicarlas por 2 (para considerar la otra mitad de la seccion)

y dividir por 1000 para expresar el resultado en kN.

RELACION CARGA-ALARGAMIENTO
300

250 |

200

150 +

Fuerza (KN)

100 +

0 0,5 1 1,5 2 2,5 3
Alargamiento (mm)

Fig. 6

Dibujando en una grafica los puntos resultantes se obtiene la figura adjunta:

Frente al comportamiento descrito, si no hubiesen existido tensiones residuales la

relacion de comportamiento de la seccion seria el diagrama bilineal de la figura 7.
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En resumen, las tensiones residuales no modifican el valor del axil que plastifica la

seccion, pero si la deformacion a la que se alcanza.

Tedricamente la carga de rotura de la seccién deberia disminuir. En efecto, si
admitimos que la rotura de las fibras que conforman el material se produce al

alcanzar una deformacion determinada, es claro que ésta no se alcanza

300

?C O O-
250 /<>—

200 /

P4
X 150

N
5 100
=

[TH

50

oL
0

0,5 1 1,5 2 25 3
Alargamiento (mm)

Fig. 7

simultdneamente en todos los puntos de la seccion. En el ejemplo se ha
comprobado cémo algunas fibras (las inicialmente deformadas a compresion),
acumulan una deformacion superior a las restantes, alcanzando el fallo y, por tanto,
perdiendo toda su capacidad de carga, cuando el resto de las fibras, menos

deformadas, aun no han alcanzado su resistencia.

En la practica este planteamiento no es facilmente observable. Piénsese que en los
aceros convencionales, certificados, las deformaciones en rotura superan en mas de
20 veces las de limite elastico, por lo que diferencias de deformacion debidas a las
tensiones residuales, de valor inferior a las de fluencia, tienen muy escasa

trascendencia (menos aun si se considera que la relacion de comportamiento es
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practicamente horizontal en rotura, por lo que pequehnas diferencias en deformacién

no implican variaciones importantes de carga).

X.2.4 EFECTO DE LA VARIACION DEL LIiMITE ELASTICO.

Aunque experimentalmente se han encontrado diferencias entre los valores de limite
elastico correspondientes a partes diferentes de secciones (alas y almas de perfiles),
su importancia practica es minima ya que tales diferencias no son superiores a las
que cabe esperar entre perfiles correspondientes a distintas coladas y, en resumen,
las diferencias no superan los rangos de incertidumbre que cabe asignar a cualquier

producto manufacturado.

Si el perfil no es simétrico, la asimetria en la distribucién de valores del limite elastico
puede, en fases avanzadas de plastificacion, inducir flexiones en la seccién sin,

normalmente, importancia alguna.

Mayor importancia practica tiene el incremento de limite elastico que se produce en

las zonas deformadas de las secciones conformadas.

Para evaluar el incremento de limite elastico aparente se puede usar la expresion

del Eurocddigo 3 en su parte 1.2. referida a este tipo de elementos.

X.3 SECCIONES SOMETIDAS A ESFUERZOS AXILES DE
TRACCION.

Nos ocuparemos en este apartado de las secciones sobre las que actua una
distribucion uniforme de tensiones normales, cuya resultante es una fuerza situada

en el centro de gravedad de la propia seccion.
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Como ya se ha explicado en anteriores apartados, en muchas ocasiones se adopta

como condicidn de agotamiento de la seccidén la que corresponde a la capacidad

plastica (limita las tensiones en la seccién al valor de limite elastico).

En nuestra opinidn este criterio deberia reservarse a las barras, permitiendo que las

secciones alcancen la carga de rotura del material.

X.4 SECCIONES SOMETIDAS A ESFUERZOS AXILES DE

COMPRESION

7
7
7

Tt

7
7
]

Fig. 8

Si  la seccion esta
formada por chapas
gruesas, que no abollan,
el comportamiento de la
seccion es similar al que
presenta frente a

esfuerzos de traccion.

Si las chapas abollan
bajo la acciébn de
tensiones inferiores a las
de limite elastico Ila
situacion se complica no
s6lo por la necesidad de

incorporar a la relacioén de

comportamiento de la seccion las de las chapas esbeltas, de cierta complejidad,

sino por la asimetria que pueden inducir en la forma de trabajo de la seccion.
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Supongase la seccion de la figura 8. Bajo la accién de compresiones de muy escaso
valor, caso “a”, ninguna chapa abolla y, en consecuencia, la distribucion de
tensiones se mantiene uniforme y su resultante, el axil, pasa por el centro de

gravedad de la seccion.

En el agotamiento, caso “c”, las chapas abolladas se comportan como una chapa

equivalente de anchura:

b 0.22
Dot ==-|1———
eff " ( " j

Segun la expresion de Winter ya expuesta en el Capitulo 9.

Evidentemente, entre las situaciones “a” y “c” se ha producido un desplazamiento
del centro de gravedad de la seccion efectiva que induce flexiones y modifica, por
tanto el reparto de tensiones (incrementandolas precisamente en la zona que menos

lo necesita: la abollada)

Para las situaciones intermedias, caso "b” de los representados en la figura 6, el
ancho efectivo puede calcularse mediante la misma expresion pero sustituyendo el

valor de la esbeltez reducida:

= %

Geri

Ello complica el calculo de forma notable ya que hace depender la rigidez de los
elementos comprimidos, y, por tanto, el reparto de esfuerzos, del valor de estos

ultimos. Se hace necesario un calculo no-lineal.
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Normalmente es suficientemente preciso (y seguro) realizar un calculo lineal de
esfuerzos empleando secciones brutas y, al comprobar el dimensionamiento de las

secciones, utilizar sus caracteristicas efectivas.

Naturalmente, todo lo anterior se refiere al calculo de esfuerzos para las
comprobaciones en estado limite ultimo. Para las comprobaciones correspondientes
al estado limite de servicio se deberian utilizar las secciones eficaces
correspondientes a las solicitaciones de servicio o, como hipoétesis conservadora, las
correspondientes al agotamiento (esto es, asignar a las chapas la anchura efectiva
resultado de entrar en la férmula de Winter con la esbeltez reducida calculada
empleando la tension correspondiente a las cargas de servicio, sin mayorar, o la de

limite elastico).

Cuando las tensiones en las chapas mas esbeltas aumentan su distribucion pierde

la uniformidad inicial.

X.5 SECCIONES SOMETIDAS A ESFUERZOS DE FLEXION

El  comportamiento de una
seccion se expresa por la

relacion momento-curvatura.

En el caso elastico se trata de

una recta de pendiente El.

Para comprender el significado M
de esta relacion, basta pensar en
el momento flector comprimiendo
las fibras por encima del eje

neutro y traccionando las que
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quedan por debajo.

En una rebanada elemental, de longitud "dx" ello implica una modificacion de la
pendiente. Tal modificacion de la pendiente por unidad de longitud es, justamente, la

curvatura.

En realidad, al ir aumentando la curvatura también lo hace la deformacion de las
fibras, de forma que en algun momento llega a producirse la plastificacion de las
fibras mas alejadas de la fibra neutra. Si se sigue incrementando la curvatura la
plastificacion progresa hacia las fibras interiores hasta llegar a una situacion limite

en la que todas las fibras han plastificado (figura 10).

Por simple equilibrio, el momento ultimo sera el doble del momento producido por

las tensiones situadas por encima del eje de simetria (figura 11):

M= 2-|f,-zdA = 2, -|zdA=2-S,

Puede parecer arriesgado utilizar, como normalmente se hace, este valor como
indice de la capacidad de la seccion, ya que corresponde a una situacion extrema
de curvatura infinita
que exige una gran
ductilidad (la

deformacién de las

fibras extremas es

igualmente de valor

Fig. 11

infinito).

203



ESTRUCTURAS METALICAS

En realidad, el endurecimiento del material de las fibras extremas compensa

Fig. 10

sobradamente el que las interiores (que, al fin y al cabo tienen menor brazo de

palanca) no lleguen al plastificar para los niveles mas bajos de curvatura.

En la EA-95 este aspecto quedaria cubierto por la mayoracion de las cargas a que
tal norma obliga utilizando el factor de forma ¥, simple cociente entre la capacidad
de la seccion en régimen elastico y plastico, cuyo valor esta en torno a 1,12 para el

eje principal de los perfiles en H.

En el Eurocédigo (EC.3) no se contempla este aspecto.

Obtener la relacion momento curvatura de una seccion a partir de la relacion tensién
deformacion del material es facil, pudiendo realizarse mediante cualquier aplicacion

informatica.
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HEB 200 S 275
180

160 +

140 |

120 +

100 +

80 +

Momento (KN-m)

60 +

40 1

204+-/---

0,02 +

0,025 -/
0,03 +

0,035

0,04

Curvatura (1/m)

Fig. 12

La figura 12 muestra la relacion obtenida para la seccidn correspondiente a un perfil
HEB200 en acero S275 con ayuda de una hoja de calculo.
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1. INTRODUCCION

El comportamiento de las barras es uno de los temas clasicos de las estructuras

metalicas, al incluir aspectos como el pandeo o el vuelco.

En lo que sigue se tratara de realizar una exposicion tan escueta como sea posible
en el entendimiento de que existen magnificos textos dedicados especificamente a

estos temas.

2. BARRAS SOMETIDAS A ESFUERZOS AXILES DE COMPRESION
2.1.UN PROBLEMA SIMPLE

Comencemos con el ejemplo mas elemental: una simple barra
empotrada en un extremo y libre en el opuesto como la mostrada 100 kN

en la figura 1.

Para trabajar sobre alguna base concreta supondremos en
lo que sigue que la barra es un tubo de acero (E=200000
N/mm?) de calidad S 275 (Limite elastico 275 N/mm?) de

seccion 125.5. (diametro exterior 125 mm, espesor 5 mm).

Queremos saber si puede soportar una carga de 100 kN.

2.2. PLANTEAMIENTO DE EULER.

7

Ya en tiempos de Galileo (como se refleja en “Discorsi e
dimostrazioni matematiche intorno a due nuoue Scienze”, publicada en 1638), se
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sabia que, al contrario de lo que ocurria si en vez de comprimir se traccionaba la
barra, la resistencia dependia no sélo del material y de la seccion sino también de

su longitud.

Fue Euler quien primero establecié (“Methodus inveniendi lineas curvas...”, 1744)

una expresion de la carga critica:

En la formula expuesta la longitud I, es el doble de la 1 F
de la barra. En realidad, el problema resuelto por
Euler es el de la viga biapoyada de la figura 2, pero es
claro que, por simple simetria, el comportamiento de
nuestra barra es el mismo que tendria la barra |
biapoyada de longitud doble. En este caso, por tanto
=21

La férmula anterior se suele manipular al objeto de
reducir la dependencia a un unico parametro. En

concreto, se trabaja en tensiones. Dividiendo ambos |

G_Ncr_ﬂ.E.L o
= A A F

miembros por el area de la seccion:

Y, haciendo:
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siendo “i” un parametro designado como “radio de giro de la seccion”, y :

primera:

El uso de la férmula de Euler en esta ultima expresion es muy comodo, permitiendo
incluso una representacion grafica simple (la conocida “hipérbola de Euler”)

mostrada en la figura 3. Notese:

1. La misma curva sirve para cualquier material. Tan solo es necesario cambiar la
escala al eje de ordenadas (escala que viene dada por el modulo elastico del
material). El eje dibujado corresponde a un valor E=200000 N/mm?, que es el de

cualquier acero de construccion.
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2. Al objeto de darle algun sentido intuitivo a la anterior grafica se puede pensar
que la relacién entre la esbeltez definida en el anterior apartado y la esbeltez

geomeétrica (simple relacion entre la longitud y el canto) de una barra de seccién

cuadrada es\/ﬁ ~ 3.5, esto es, una barra (de seccidon cuadrada) de un

HIPERBOLA DE EULER (E=200000)

500

400

300

200

Tensiones (N/mm2)

100

0 100 200 300 400 500
Esbeltez

centimetro de canto y un metro de longitud tendria una esbeltez de 350 (y, si es
de acero, pandearia para una tension de tan sélo 16N/mm?, esto es, una carga
de 1600N).

3. Debe observarse que en la férmula de Euler no interviene el limite elastico. Ello
significa que cualquier tipo de acero pandea para la misma carga.

Evidentemente, esto contradice la experiencia mas elemental.

4. Con independencia de lo anterior, podemos pensar en la grafica de la figura 3
como en una condicién de seguridad: los puntos bajo la curva serian “seguros”
mientras que los situados por encima representarian situaciones que no se
podrian alcanzar debido al pandeo de la pieza. Pensando en la grafica como
frontera deberiamos, al menos, afiadir la condicidon de plastificacion del material
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(trazar una simple linea horizontal en la ordenada correspondiente al limite

HIPERBOLA DE EULER (E=200000)

500 | | | |
- \
La carg: 400 " barra de
nuestro & \
£ \
> 300 B
e 7
2
§ 200 / -
()
] I ///////////
100 | |
segura /
0 100 200 300 400 500
Esbeltez
Que, al /0S anima
apensa |, .
Naturalmente, es necesario comprobar que la tension correspondiente no
plastifica la seccién:

elastico). Tendremos entonces la curva "frontera” de la figura 4.

5. En realidad la zona acotada como “segura” en la anterior figura no lo es mas que
para las piezas que cumplen las condiciones de Euler: barras perfectamente
rectas, de material indefinidamente elastico, cargas aplicadas en el eje,...Si la
nuestra es una barra normal lo anterior s6lo nos permite establecer una cota
superior. Légicamente, nuestra barra pandeara para una carga mas pequefa. El

problema es ¢ Cuanto mas pequefna?
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2.3. PLANTEAMIENTO EXPERIMENTAL.

Como hemos sefalado en el apartado anterior, no es seguro adoptar la carga de

Euler como capacidad de la barra.

Una posible alternativa es la adopcion de resultados experimentales, recogidos en la
normativa correspondiente. En concreto, la vigente EA.95 sefiala que la capacidad

de la barra a pandeo viene dada por la expresion:

“ ”

Siendo el parametro “w” el resultado de una formula de ajuste de datos

experimentales que se expresa mediante las siguientes relaciones:

0=0+ VD2 — 212

cI)=1+8+X2
2
§=0.3 12
= | P
N
cr

Definiendo, como en el caso de Euler, la “tensién critica real” como el resultado de
dividir por el area de la seccion el axil critico, se pueden comparar inmediatamente

los valores tedricos y experimentales de las tensiones de pandeo.

213



ESTRUCTURAS METALICAS

HIPERBOLA DE EULER (E=200000)
300 T

240

180

Tensiones (N/mm2)

120

60

0 80 160 240 320 400
Esbeltez

La grafica de la figura 5 establece tal comparacion.

Es inmediato constatar:

1. Las tensiones que en realidad “agotan” (inmediatamente explicaremos el
significado de este término) la barra son siempre inferiores a las que resultan de

aplicar la férmula de Euler.

2. La diferencia entre ambas tensiones no es uniforme. Alcanza el mayor valor en
el rango de esbelteces limitadas, entre 70 y 90 (llegando a diferencias del orden
del 70%) y disminuye progresivamente (hasta caer a diferencias del orden del

30% para esbelteces superiores a 300).
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3. Obsérvese la aparicién de un nuevo parametro que utiliza la misma notacién A
(en este caso con un guion por encima). También se le llama esbeltez y se le

apellida “reducida” para distinguirla de sus homoénimas “esbeltez geométrica” y

En el caso de nuestra barra se tendria:

N 1880 mm2~275l2

A= | B = M- =167
N, 186.4-10° N

§=0.3-2>=0.3-1.67> =0.83

® = 1+5+2% 1+0.83+1.677
2 2

w=®+ /D> -2* =2.3+-/2.3° -1.67* =3.89

=2.30

N 1880 mm? - 275 Lz

Ng =2 = MM - 132.8 kN
® 3.89

Es decir, la barra soportaria los 100 kN sin problemas. Noétese, sin embargo, cémo

los 186.4 kN obtenidos en el calculo anterior se han reducido a sélo 132.8 kN

“esbeltez”.

Un aspecto que merece cierta atencién es la diferencia conceptual, ya advertida,
entre el axil critico, resultado de la expresidon de Euler, y el de agotamiento,
resultado puramente experimental obtenido del ensayo en laboratorio de multitud de
barras, barras reales y, por tanto, imperfectas en el sentido de que su eje no es

recto, la carga actua con cierta excentricidad y cada seccidn conserva una
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distribucion de tensiones (evidentemente de
resultante nula) producto de los procesos de

laminacion.

Supongamos que actuando sobre la propia barra
y sobre la prensa de ensayo se consigue
minimizar el efecto de la excentricidad de la

aplicacion de la carga y de las tensiones

residuales, asi como medir la imperfeccion inicial

“ep’ de la barra (figura 6).

Si se dibujasen en una misma grafica los

resultados obtenidos al ensayar barras idénticas
| pero con imperfecciones iniciales decrecientes, el

resultado seria semejante al indicado en la

grafica de la figura 7: conforme se redujera la

excentricidad inicial, la curva fuerza-

desplazamiento normal se haria mas angulosa y la carga maxima alcanzada en el
ensayo se aproximaria mas a la de Euler. En el limite, cuando la barra fuera
practicamente perfecta, la traza del ensayo se pareceria a los dos trazos rectos que

definen la situacion tedrica contemplada por Euler.
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1.5°'N, Imperfeccion nula
/_ Imperfeccidén pequena
10N, & K ’r
0.5"N,
Imperfeccién grande
0
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1
Fia. 7

OTRO PUNTO DE VISTA

Con la ayuda de un programa elemental de calculo
matricial de barras es posible simular cualquiera de los
ensayos a los que se hacia referencia en el apartado
anterior. En realidad, la estructura a calcular es tan
simple como la indicada en la figura 8, pero el hecho de
que la directriz no coincida con el eje de las cargas y el
que en las siguientes iteraciones, como se vera mas
adelante, no sea recta, complica el calculo haciéndolo

poco practico si no es con la ayuda de un programa.

Supongamos una imperfeccion inicial cualquiera, por
ejemplo, y adoptando la imperfeccion basica del

Eurocddigo de estructuras metalicas, 1/200. Segun la
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misma normativa dicha imperfeccion se distribuye linealmente a lo largo del eje (el

pilar se considera inclinado).

En el caso concreto de nuestro problema la imperfeccién alcanzaria un

valor:

13000 mm

€, = 15 mm
200 200

La discretizacion de la barra seria la de la figura 9 (se ha dividido en cinco
elementos) y las coordenadas de los nudos (en mm) serian las de la tabla

adjunta:

3000 6
2400 G Nudo | Coordenada | Coordenada
1800 ({D’ X Y
1200 (3) 1 0 0

2 3 600
sl2)p

3 6 1200
@ 036 91215

218



ESTRUCTURAS METALICAS

Al actuar la carga vertical sobre una barra inclinada aparecen en todas las secciones
los momentos flectores correspondientes al simple producto de la carga por la

distancia al eje, segun muestra la figura 9.

Debe comprenderse que este calculo no encierra
singularidad alguna, limitandose a reconocer la
imposibilidad de que las piezas reales sean
perfectas (de que nuestro pilar esté perfectamente
aplomado). De hecho, es posible sustituir la
imperfeccion geométrica por una carga horizontal
equivalente sin mas que girar la barra hasta
situarla en posicién vertical (figura 10b).
Evidentemente, la que entonces quedara inclinada
es la carga F, que presentara ahora una
componente horizontal segun indica la figura 10c.

(de hecho, también se modifica la componente

vertical, pero en forma despreciable en el caso de

pequefos desplazamientos).
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£\ |
F ‘ F F

bﬁl
' U

@ ® O

Los desplazamientos obtenidos, en nuestro ejemplo, al utilizar un programa

cualquiera son:

NUDO UXX) U(Y) R(@)

Como comprobacion, si como indica la figura 10, suponemos una carga
equivalente de 5 kN (resultado de dividir por 200 los 100 kN que actuan en
direccion del eje) y calculamos la flecha en el extremo mediante la conocida

féormula:

obtendremos:

500 -3000°

A AAAAA~AA Aan and

0= =6.618 mm
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En resumen, por la simple inclinacion de la barra aparecen desplazamientos
horizontales en cada nudo. Parece I6gico suponer que al actuar las 10 t sobre una
barra deformada, se produce una nueva ley de momentos proporcional a la
deformada. Estos momentos producen nuevos desplazamientos para cuya
evaluacion se repite el calculo con el ordenador. La entrada de datos sera la misma
pero las coordenadas de los nudos seran ahora las correspondientes a los

desplazamientos obtenidos en la pasada anterior.

Las nuevas coordenadas horizontales de los nudos seran:

NUDO Coordenada X
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De nuevo se introducen los

Los desplazamientos en cabeza obtenidos en desplazamientos como
las sucesivas iteraciones son: deformada para la siguiente
iteracion. Al efectuar

Iteracion Despla. sucesivas iteraciones se

comprueba como cada
nuevo desplazamiento es
menor que el anterior, de tal

forma que, al cabode 4 6 5

iteraciones los des-

plazamientos son ya despre-

ciables.

El desplazamiento total sera la suma de todos ellos y su evolucidn es la que muestra

el grafico adjunto (figura 11).

La capacidad de la barra sera,

simplemente, la de la seccion mas

solicitada, la cual corresponde al
empotramiento. En régimen elastico

el criterio de comprobacién sera:

y

+w£f
W

Esto es, las tensiones en la seccidn,

resultado de la actuacion simultanea

del axil y el flector producto del axil

I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
: por la distancia al eje de la pieza del
I

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
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de aplicacion de la fuerza, han de
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ser inferiores al limite elastico del material

En el caso de nuestro ejemplo:

_ 100000 , 100000-15 _100000-13.71 _

1880 54.4.10° 54.4.40°
=53.20 +27.57 + 25.20 =105.97 KN/ mm?

Esto es, la situacion seria segura.

El dibujo de la figura 12 ilustra los términos del sumatorio de tensiones
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drookn  LHoo kN

N=100 kN

1.37 KN-m

Obsérvese:

1 El criterio de comprobacion se refiere a las secciones y no a la barra como en
los casos anteriores. Dicho de otra forma, se comparan tensiones normales y

no esfuerzos axiles
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2 Aunque mucho mas laborioso que los anteriores el método resulta también
mas intuitivo, toda vez que reproduce con mayor fidelidad la experiencia

cotidiana.

3 El método iterativo presentado es solamente uno de los muchos posibles,

alguno de los cuales se detallaran en posteriores capitulos.

4 Todos estos métodos tienen por objeto el establecer las condiciones de
equilibrio sobre la configuracion final de la estructura, una vez deformada por el
efecto de las propias cargas (con la consiguiente modificacion de la posicion y

direccion de dichas cargas).

5 A estos métodos se les suele denominar “de segundo orden”

2.5. UNA COMPARACION

“* ”

Evidentemente, cuando se trata de comprobar una barra simple el método “w” o
cualquier otro planteamiento de base experimental tiene, al menos aparentemente,
todas las ventajas: es sencillo, tiene la garantia que dan los afos de uso sin

problemas, el respaldo de una amplisima base experimental,...

Frente a ello, el analisis presentado en el anterior apartado no presenta ventajas
practicas y si algunos inconvenientes. El mas importante, sin duda, es la necesidad
de tarar el método. La idea es simple: como el unico parametro sobre el que se
puede actuar es el valor de la imperfeccion inicial, es necesario probar que los
valores adoptados conducen a resultados con un nivel de seguridad semejante al de
los métodos tradicionales. En realidad, tampoco es claro que ello constituya una

desventaja.

En efecto, como los métodos de tipo “o” y similares so6lo proporcionan informacion

sobre la capacidad ultima de la barra a axil, sin informar acerca de otro tipo de
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esfuerzos, no permite el dimensionamiento de las uniones o de los elementos en los
extremos. Asi, al calcular la placa de anclaje o la zapata en las que apoya la barra
de nuestro ejemplo es necesario considerar un momento flector que el método
tradicional no puede en modo alguno precisar. Se llega asi a la paradoja de tener
que utilizar “imperfecciones” para el calculo de las uniones o de las cimentaciones

incluso cuando las barras se proyecten con métodos del tipo “o”.

Algunos otros “inconvenientes”, como la mayor complicacion numérica, no suponen
hoy en dia problema alguno: se trata unicamente de tiempo de ordenador y ello se

mide ya en magnitudes despreciables frente a otras fases del proyecto.

Las ventajas de los métodos de segundo orden no se hacen patentes hasta que nos

enfrentamos a estructuras mas complejas que la simple barra

2.6.FORMULAS DE PANDEO

Pensemos en una barra simplemente apoyada y sometida a un axil (figura 13).

226



ESTRUCTURAS METALICAS

Por equilibrio:

O =

N-e
+7
w

>z

Conforme al planteamiento de ampilificacion podemos escribir: e =

N. —N

Por otra parte, en el agotamiento en régimen elastico la tensién en la fibra mas

cargada alcanzara el limite elastico.

Es, por tanto, posible escribir:

Multiplicando los dos miembros por el area y operando:

N
WP—N)WE—N%J%-%-ETA

Llamando & = €0 (parametro de imperfeccion) y y = l\ll\l (axil adimensional) se
p
tendra:
1 X
-0 L oa]- s
A’ 22
Operando

Ay —(1+8+Xz)-x+1=0
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Llamando ¢ =0.5- (1 +8+ Xz)

Queda una ecuacion en 2° grado para y de la que se despeja:

(la otra solucién es mayor que la unidad y no tiene sentido)

Operando se puede simplificar:

Actuando sobre el parametro de imperfeccion es posible ajustar con precision los

resultados experimentales. Aunque, naturalmente, se podrian utilizar muchos otros

métodos de ajuste, el expuesto tiene la ventaja de plantear un soporte intuitivo.

Este tipo de formulaciones surgen ya a finales del siglo XIX (Perry y Ayrton,1880) y

primeros afnos del XX (Robertson, 1920). De hecho, en algunas ocasiones se las

designa con dichos nombres (férmulas de Perry- Robertson).

3. BARRAS FLECTADAS

3.1. INTRODUCCION

El pandeo lateral es uno de los estados limites ultimos mas restrictivos en la flexion

de vigas.
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Es por ello que centraremos el tema de barras flectadas en este aspecto.

Para demostrarlo basta con calcular la carga que produce el vuelco de, por ejemplo,

un IPN 300 de 5 metros de luz (valor tipico en edificacion). El valor de tal carga es,

como se vera mas adelante:

g=22,5 kN/m

Si se arriostrase el perfil de forma que no pudiese volcar la carga de agotamiento

seria:

g=52,3 kN/m

La carga que agota a vuelco el perfil es tan sélo el 43% de la que agota la seccion

en régimen elastico.

PERDIDA DE CAPACIDAD DE UN IPE 300 POR V

0.75

0.5

0.25

Capacidad elastica / Capacidad a vuelco

Luz (m)
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La figura 14 muestra la pérdida de capacidad que el vuelco representa para un
IPE300 en funcion de la luz: Se comprueba que, para 10 m de luz el fallo por vuelco
se produce para un valor de la carga cuatro veces inferior al de la que produce el

fallo por flexion.

Hasta tal punto es condicionante el problema de vuelco que en la practica se obvia
arriostrando las barras flectadas. El problema surge cuando, por ejemplo, en
situaciones provisionales de montaje, las cargas ya actuan pero aun no se ha
provisto el adecuado arriostramiento.

3.2. DESCRIPCION DEL PROBLEMA

Imaginese una situacién como la que refleja la figura 15.a.
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Una viga sometida a un momento flector constante, apoyada en sus extremos en

horquillas que impiden la torsién de la seccion sin impedir su alabeo y con inercia

mucho mayor en el plano solicitado que en el perpendicular.

Cualquier imperfeccion que situe la zona comprimida de la seccién fuera del plano
de la solicitacion tiende, tal y como ocurria en el caso de pandeo de EULER, a
incrementar su valor con la solicitacion. Por el lado contrario, cualquier imperfecciéon

inicial de la zona traccionada tiende a desaparecer.
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La seccioén recta que, en la configuracion inicial se situaba en plano ZY, se situara,
una vez deformada la pieza, en el &, n, siendo perpendicular al eje p (inicialmente lo

era al x).

Al proyectar el momento flector en los ejes que acompanan el desplazamiento de la

seccion se tendra:
En la hipotesis de pequenos desplazamientos:
cos@=cosff=cosp~1
[1]
sen@zd—z ; sen(/)z% ; senf~f

Con lo que sobre la seccion desplazada actuan tres esfuerzos:

- Momento flector en el plano de mayor inercia: M,,= M

M1ﬂ
(My,=M; -cos B)
IV|1
(M,=M-cos 0)
M,
(My:= M, -sen B)
M
(Flector, eje x)
My,
\ (My,= M, -cos ¢)
M2
(M,=M-sen 0)
(M3:= M, -sen ¢)
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- Momento flector en el plano de menor inercia: M: = Mg

- Momento torsor: Mt =M au

dx

De la observacion de las figuras 15 c y 15. d se deduce que tanto el momento torsor
como el flector en el plano de menor inercia tienden a desplazar la seccion fuera del
plano inicial. Si la seccidn no tiene la rigidez adecuada (Gly y Elyy respectivamente)

frente a ambos esfuerzos los desplazamientos se incrementaran hasta el colapso.

La figura 16 resume la descomposicion de esfuerzos

3.3. HERRAMIENTAS ANALITICAS

La simple descripcidon del problema, realizada en el apartado anterior, ha permitido

identificar los parametros de la seccion que influyen en la resistencia al vuelco.

Conocer la forma precisa en que tales parametros determinan dicha resistencia es

sencillo.

3.3.1. METODOS DE BIFURCACION

X.5.1 Planteamiento Basico

En lo que sigue se describe una de las mas simples aproximaciones. Partiendo de
las relaciones deducidas en el apartado anterior y aplicando las relaciones de

comportamiento tipicas de la flexién y torsion:
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M,=M-pg=-K -E-l,=-K, -cosf-cos@-E-l, =-K -E-I,
[2]
ﬂ:;JMT.dX_L %.d __M U
G-l 70 G- I; 70 dx G-I;

Al considerar la relacion entre desplazamientos y deformaciones:

La solucion de la ecuacion [3] puede encontrarse en cualquier prontuario de

d?v
M:_&Elxy d2B+ Vi |
M o GiE,
_Gt

B=0 3]

Py

ecuaciones diferenciales y tiene la forma:
P =Acos—x+Bsen—x [4]

Al imponer condiciones de contorno:

X=0=B= 0= A=0

[3]

x=0=p=0 :B-sen(

M
JGI;El,,

La ecuacion [5] representa el tipico problema de autovalores, con solucién (aparte

de la trivial B = 0) para
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VGIElyy | '. [6]

Esto es, existen ciertos valores del Momento, designados “criticos”:

n-m
Mcr :T'\/GITEIYY [7]

para los que, al igual que ocurria en el caso de pandeo de EULER con los

axiles criticos, se produce una bifurcacion del equilibrio:

Partiendo de una configuracion inicial ideal, y de un momento aplicado de valor nulo
(punto O de la Fig. 16.) éste se incrementa sin que exista desplazamiento lateral
alguno (situacion @ de la figura) hasta alcanzar el punto de bifurcacion (2 en la

figura) en el que, justo cuando el momento es el critico, cualquier desplazamiento es

solucién.

M Si se sigue incrementando el
@ 2-M momento (hipbtesis meramente

cr
< > académica), se  encontrarian

sucesivos puntos de bifurcacion.
@] m,
< y § @ >
p

v

Generalizaciones.
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Alabeo.

Como se habra observado, en el modelo descrito se ha tenido especial cuidado en
la representacion de las condiciones contorno (horquillas) y de la propia seccién

(con una forma tal que la inercia al alabeo es practicamente despreciable).

En secciones comerciales la anterior hipotesis no es adecuada y la consideracion en
la rigidez a torsion de la pieza del término debido a la torsidbn no uniforme puede ser
ventajosa al incrementar el valor del momento critico. Dicha inclusién (que no se

desarrolla aqui) conduce a una expresion del momento critico de la forma:

[8]

M, = nl_Tt ) \/GlTElYY '

La consideracion de la rigidez a torsién por alabeo implica, en el caso del IPE 300
con el caso del IPE 300 con el que comenzaba el capitulo, un incremento del 28 %
en el valor del momento critico. Debe destacarse que ello se produce manteniendo
las condiciones de alabeo libre en los apoyos, tan solo por la restriccion que a la

valoracion del momento torsor, impone la rigidez del alabeo.

Diferentes distribuciones de momentos.
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La generalizacion de Ila

formula [8] del momento T TT2EH
critico para distribuciones de Mcr = ‘m —l__ J EIy GJ /1 * ZGJ
momentos flectores diferentes . —
. Beam Bending M m
a la uniforme supuesta hasta and loads| moment max :
aqui, se consigue M M —
AT, M |1.00
sustituyendo en [2] la ley de ¢ D)
variacion. Se demuestra que M 1.
, e C|=.——-:% o M 0.60
el resultado tiene idéntica "4
forma al obtenido [8] con el M -M
C M | 040
unico cambio de un Jt,:i) Bﬁ '
coeficiente multiplicador. ;w PN WL | 0.74
1 L
Asi, la resistencia a vuelco de W ' 2\ sz 0.89
una viga sometida a una t hi 8
carga uniforme que produce w; } %w T\ WL | 094
un momento maximo M es un atatets b ,
12% superior a la de la misma W‘ I i 3WL | 0.68
viga en el caso en que el ﬁ-—_—?” ' 16

momento hubiese sido

uniforme.

Posicién de la carga.
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En el caso en que el momento flector sea el resultado de una distribucién de carga

sobre la viga, se hace necesario considerar la posicién de dicha carga respecto al

12 ————_ \f

1.0 1 } S~ A A

osL  TTm——
0.6 if T
U | | |
1 10 100 1000
L2GJ
EH

C.D.G. de la propia viga.

Como muestra la Fig. 19, si la carga esta por encima del ala, es necesario

incrementar el valor del esfuerzo torsor desestabilizante en el valor p.(h/2).sen p.

En el lado contrario, si la carga esta colgada el mismo momento actuara

estabilizando la viga.

Al incluir este torsor adicional en la formulacion, el resultado ya no tiene forma de [8]
aunque algunos autores prefieren, en aras a la generalidad, mantener el mismo

formato multiplicando la formulacién basica por un coeficiente funcién de la luz.
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La forma de esta funcion es la representada en la Fig. 19. Para vigas de pequefia
relacion canto/luz, el efecto de la posicidén de la carga se minimiza, mientras que, en

el lado contrario, cobra importancia en elementos de gran canto.

La forma concreta de estas funciones queda recogida en, por ejemplo, el anejo “F”

del Eurocadigo.

Condiciones de contorno.

Las multiples posibilidades existentes se tabulan de forma intuitiva recurriendo de
nuevo al esquema de “longitud efectiva” de vuelco, semejante en todo a la longitud

efectiva empleada en el caso de pandeo de EULER.

Como Uunica diferencia, en el caso de vuelco se hace necesaria la definicion de

longitud en flexiéon y en alabeo.

Otras generalizaciones.

Las aproximaciones anteriores se basan en la linealidad del comportamiento del
material, por lo que légicamente, no pueden considerar la plastificacion de las fibras
debida, bien a la propia flexion, bien al efecto de las tensiones residuales de

laminacion (perfiles) o soldadura (vigas armadas).

Por otro lado, no se ha hecho consideracion alguna de las imperfecciones

geomeétricas, de la seccion o de la pieza.

Tampoco se ha considerado mas que el caso de secciones doblemente simétricas.

3.3.2. METODOS DE IMPERFECCIONES.
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Se desarrollan en una forma paralela a la empleada en el caso de pandeo de

EULER.

La Fig. 20. Reproduce, esquematicamente, el proceso.

Ul

u=Au,

B=AB,

A=1/(1-M/M.,)

Se parte de una geometria imperfecta en la que ya estan presentes

desplazamientos laterales (u ) y giros (8 ¢ ).

Se repite el procedimiento analitico del apartado 3.1. Como resultado se llega a una

ecuacion diferencial no homogénea. No existen autovalores.
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La resolucion de la ecuacion
A M diferencial conduce a una

relacion de la forma

-9 expresada por la figura 21.
Los desplazamientos iniciales
se ven amplificados por un
factor idéntico en forma al

B obtenido para el caso de

f > EULER:

3.4.HERRAMIENTAS EXPERIMENTALES

Los resultados experimentales suelen representarse como funcién de la

denominada “Esbeltez Generalizada” definida como:

La representacion de la capacidad tedrica de una viga en flexion en funcion de tal

esbeltez es sencilla:

M, \ Se podria, por tanto,
representar graficamente

(Fig. 22.) un “dominio

seguro” (en teoria, al

ZONA “SEGURA

menos).

v

Los resultados
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experimentales disponibles se situan, en el grafico anterior, en una zona situada por

debajo del limite tedrico (Fig. 23).

Mu/ Mp

My / Mp

e !

Weldéd Beams

N=154

2:5

3.5. APROXIMACIONES NORMATIVAS.

3.5.1.E.A. 95

Tal y como ocurria en
el caso del pandeo de
EULER, las aproxi-
maciones teéricas, que
no incluyen el efecto
de las imperfecciones
iniciales 'y de las
tensiones  residuales
se situan en un limite
superior de los
resultados experi-
mentales, lo que re-
sulta coherente con
que ambos efectos

sean desfavorables.

La norma Espanola especifica como momento ultimo de una seccion el momento

critico tedrico obtenido en la forma sefalada en los parrafos anteriores y sin otra

correccion que la que establece en el caso en que el citado momento critico supone

tensiones superiores al limite de proporcionalidad (valor establecido por la propia E.

A. 95 en el 80% del limite elastico y que no se ha mantenido en normas mas

recientes).

242



ESTRUCTURAS METALICAS

La correccidon consiste en suponer que la relacion entre el momento critico real de
vuelco y el critico ideal es, simplemente la misma que, para ese nivel de tensiones,
existe entre el mddulo de elasticidad tangente y el inicial, esto es:

M E,

crr

" E

cri

Donde el valor del modulo tangente se obtiene derivando la relacion tension-

deformacion de disefo.

Despejando o o se obtiene una ecuacion de segundo orden cuya resolucion

tabulada ofrece la tabla 5.2. de la E. A. 95.

Esta correccion se plantea en forma semejantea en el caso de abolladura de

chapas, por lo que se remite a tal apartado al lector.

De importancia muy superior a las correcciones por régimen anelastico es el efecto
de las tensiones residuales o de las imperfecciones iniciales que la E. A. 95 no

considera, situandose, por tanto del lado de la inseguridad (en ese sentido).

Afortunadamente, ello queda, en la mayoria de los casos, compensado por otros

efectos favorables.

3.5.2. EUROCODIGO

El Eurocddigo, que formalmente presenta el tema de manera similar a la E. A. (unos
apartados en el cuerpo normativo, los numeros 5.5.2., y el anejo F), sigue en

realidad un planteamiento diferente, mas general y actualizado.

Aparte de la ya comentada reduccién de Resistencias mediante un coeficiente de

minoracion, que en el caso de vuelco es yw= 1.1, el Eurocdédigo minora la

243



ESTRUCTURAS METALICAS

resistencia tedrica basandose en los resultados experimentales disponibles. La idea

es simple:

1.

Sobre el grafico M, — A se situan los resultados experimentales, sefialando el
valor medio y el caracteristico de cada familia de ensayos (como valor

caracteristico se suele adoptar la media menos dos veces la desviacion tipica).

Se formula una curva envolvente inferior de los valores caracteristicos. En

muchas ocasiones se han utilizado formulaciones del tipo:

1
M =n———
V14 22"

Se analiza la correlacién entre la familia de ensayos y los parametros que
definen la formulacion envolvente inferior. En el caso considerado, se ha
encontrado que sistematicamente las vigas armadas colapsaban para un valor
inferior a las laminadas. Consecuentemente, formular dos envolventes inferiores
permitira aprovechar mejor el material en los perfiles armados (a cambio de
complicar la formulaciéon. Como se comprendera, el procedimiento es idéntico al
seguido en el caso del pandeo de EULER. Ello es cierto hasta el punto de que
en la redaccion final del Eurocddigo se decidio utilizar las mismas curvas de
pandeo empleadas en aquel caso aunque el ajuste no fuera ideal (valorando la
simplificacion). En concreto se adopté la curva “a@” para los perfiles laminados y la
“c” para secciones armadas (parametro de imperfecciéon o de valor 0.1 y 0.49

respectivamente).
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5.3. DISTRIBUCION DE ESFUERZOS
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1 INTRODUCCION:

La mayoria de las estructuras metalicas, y sobre todo de edificacion, estan formadas
por elementos lineales, rectos generalmente, que deben estar unidos entre si
mediante lo que se han llamado nudos o conexiones. Ya en la definicion de
estructura dada en el Eurocédigo 3 (EC3), como combinacién ordenada de partes
unidas, proyectada para proporcionar cierta rigidez, se resalta la importancia de la
unién, lo que vuelve a subrayarse en la definicion de pértico como parte de una
estructura que consta de un conjunto de elementos estructurales unidos
directamente y calculados para resistir la carga conjuntamente. Este tratamiento
destacado se concreta al ser la consideracion de la unién esencial en la clasificacion
y tipo de analisis de podrticos, asi en el EC3 se habla de semicontinuos, como
aquellos en los que las propiedades de las uniones necesitan, en el analisis global,
una consideracion explicita; continuos en los que solo es necesario considerar las
propiedades estructurales de las piezas en el analisis global, pero claro, porque las

uniones lo permiten; y simples, que no requieren uniones para resistir momentos.

La comprobacién de que la estructura esta correctamente dimensionada se realiza
mediante calculo y para ello, si por un lado es preciso conocer las caracteristicas
mecanicas y geométricas de los elementos que la forman, también es necesario
modelizar la forma en que dichos elementos estan unidos. En los métodos mas
habituales de analisis de estructuras de edificacion, se consideran las uniones como
empotramientos, que transmiten cualquier momento aplicado y no permiten
rotaciones relativas entre los elementos unidos (lo que exige una cara rigidizacion), y

rétulas, que no transmiten ningun momento. No obstante, el comportamiento real
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de una union, salvo que se extreme el cuidado para que se aproxime a los extremos
mencionados, es intermedio, es decir se produce una rotacion relativa entre los ejes
de los elementos transmitiendo cierto momento (semirrigido) y su capacidad ultima
suele ser inferior a la de los elementos (parcialmente resistentes), y, por ello,
parece légico que su comportamiento debera tenerse en cuenta a la hora del
analisis de la estructura. La mayoria de los codigos aplicables en los diferentes pises
no incluyen este concepto, que se encuentra recogido y perfectamente
caracterizado en algunos casos, en el EC3, que es la referencia fundamental en la

que se basara lo indicado en esté capitulo.

Admitida la realidad del comportamiento de las uniones, sera preciso pensar
brevemente en el interés de su consideracion en el calculo y asi, sin tratar de ser
exhaustivos, se puede comprender el ahorro en peso que puede suponer el
levantamiento de la ley de momentos flectores en una viga, que antes debia
considerarse biarticulada, simplemente por introducir en los extremos la rigidez que
normalmente tienen las uniones. Pero casi mas importante resulta el ahorro de
mano de obra que puede suponer, en edificacidn, la tipificacién de las uniones viga-
pilar de manera que resulten simples, combinando las ventajas de una soldadura
realizada en taller, con la economia de un nimero reducido de tornillos colocados en
obra, que las hara mas baratas, pero que, casi sin duda, seran semirrigidas y
parcialmente resistentes. Esto hace pensar en la enorme utilidad de realizar un

esfuerzo razonable en el proyecto y calculo de una estructura.

El conseguir en un equilibrio que deje sin sentido el comentario de algun texto
relativamente reciente en que se alude al “interés mas bien tedrico” de la
consideracion de la rigidez de las vigas en el calculo, pasa, en primer lugar, por una

perfecta clasificacion de los mismos y una relativa simplificacion de su
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comportamiento, que en el EC3 esta en la idealizacion bilineal de las curvas
momento-rotacion relativa, o que establece cierta similitud entre el comportamiento
a flexion de la union y el de las vigas y pilares. Por otra parte, se esta realizando un
esfuerzo importante de investigacion con el objetivo de definir, para diferentes tipos
de uniones, curvas caracteristicas no lineales o magnitudes caracteristicas (como
pueden ser las rigideces inicial y secantes o el momento pseudoplastico), asi como,
buscando la incorporaciéon en los programas de calculo por elementos finitos, el
disefio de utiles que permitan una consideracién razonable, desde el punto de vista

del calculista, de las ideas comentadas sobre el comportamiento de las uniones.

En la primera parte de este tema, se va a hablar de las novedades introducidas en el
estudio de uniones en general, asociadas a consideraciones de resistencia y sobre
todo de rigidez, asi como de la determinacion de los esfuerzos en funcion de la

rigidez de la union y la distribucién de fuerzas internas.

A continuacién se van a tratar las novedades mas importantes que presenta el EC3
en cuanto a uniones atornilladas, uniones con bulones y uniones soldadas frente a
la normativa nacional existente. En este sentido, hay que sefialar que el EC3, junto
con sus Anejos, cubre el campo de aplicacion de las normas NBE-EA95 (anteriores

MV), pero con una extension casi cuatro veces superior.

Como sefala el Prof. Quintero, mientras que en la MV103 se dedican al estudio de
uniones 15 paginas del articulado y 11 de los Anejos 5 y 6, esto es, 26 paginas en
total, el EC3 dedica 72 paginas en el articulado (capitulo 6) y 68 en los Anejos J, K,
LyM.
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Antes de entrar en el estudio de los distintos tipos de uniones, merece la pena
dedicar algun comentario de caracter general al proyecto de una union. Asi, se
pueden sefalar las fases en el mismo, una primera de concepcion y disefio, seguida

de otra en que se realiza la comprobacion de la union.

En la primera fase se debe realizar la eleccion del tipo de unién (soldada,
atornilladas, etc.) asi como del modelo, que podra ser a tope, con casquillos, con
chapa frontal, etc. Entre los factores que afectan a este tipo de eleccion se pueden

destacar unos:

- De caracter econdmico: como pueden ser la ventaja de tipificar y unificar las
uniones, lo que permitira su fabricacion en serie; buscar la sencillez del concepto
global, asi como la mayor simplicidad posible para la realizacién de soldaduras, sin

poner mas de las necesarias, apriete de tornillos, etc.

- De caracter técnico: como la necesidad de correspondencia entre la realidad y el
modelo matematico de calculo (coincidencia de ejes, grado de empotramiento,
anclaje suficiente en zapatas, etc.); que la transmision de esfuerzos entre piezas sea
sencilla; no olvidar los aspectos metalurgicos en las soldaduras (evitar fragilizacion
por temple al calentar, uniones con chapas de distinto espesor, cruces de soldadura
cuyas tensiones residuales dan lugar a estados triaxiales de traccion, etc.);
adaptacion del disefio a los medios disponibles (como equipos, capacidad de

transporte, ...), etc.
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En la segunda fase, el primer paso debe ser la determinacién de esfuerzos, que
estara en funcion de la propia rigidez de la unién. A continuacion se repartiran los
esfuerzos entre los componentes de la union, de manera que se obtengan las
tensiones sobre cada uno de los componentes, y por ultimo se comprobara que los

componentes pueden resistir las funciones obtenidas.
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2.- CONCEPTOS BASICOS PARA EL CALCULO DE UNIONES.

Las uniones, siguiendo lo indicado en EC3, estaran disefiadas y calculadas de forma
que se asegure que el conjunto de la estructura se comporta satisfactoriamente, es
decir, que verifica que no se supera ningun estado limite tras considerar todas las
situaciones de célculo y estados de carga relevantes, teniendo en cuenta posibles
variaciones de las acciones supuestas. Ademas los modelos de calculo deben ser
adecuados, si es necesario completados mediante ensayos, y suficientemente
precisos como para predecir el comportamiento estructural dentro de los limites
permitidos por el nivel de ejecucion alcanzable y fiabilidad de los datos. Estos
requisitos que debe satisfacer la estructura, en el EC3 se concretan en el Capitulo 2

(Bases de calculo).

Otro punto importante se refiere a la fabricacién y montaje, cuestion que en el EC3
se detalla en el capitulo 7, aunque en el capitulo destinado a uniones se subraya la
necesidad de no olvidar temas como el mantenimiento, inspecciones, etc.., prestar
atencion a los espacios libres necesarios para apretar tornillos, soldar, tener
seguridad en el montaje, asi como respetar los requisitos del proceso de soldadura y

no olvidar detalles importantes como efecto de las tolerancias en el ajuste de piezas.
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El resto de este punto se dedica a detallar los aspectos relativos a la comprobacion
de una unién, lo que en principio, se puede esquematizar en al necesidad de

comprobar la resistencia a flexion, la rigidez al giro y su capacidad de rotacion.

A lo largo de este punto se va a seguir como ejemplo el tratamiento dado al EC3 al
caso de una union viga-pilar soldada como la indicada en la Figura 1. En el
esquema de la Figura 3 se han senalado las tres zonas, pudiendo adelantarse que
el comportamiento de la unién dependera de la de los diferentes elementos o

componentes situados en dichas zonas.

Con objeto de aumentar la resistencia este tipo de uniones se puede reforzar en la
forma que se indica a en la Figura 2 con chapas del mismo tipo de acero del pilar,

incluyéndose en la Figura 3 las referencias de la notacion utilizada en el ejemplo.
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2.1 DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS QUE ACTUAN SOBRE LA UNION.
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De forma general, las fuerzas y momentos aplicados a las uniones se obtendran a
partir de un andlisis global de la estructura. No se pretende en este punto
pormenorizar los métodos de calculo, pero si resaltar el hecho de que las hipdtesis
que se adopten en el calculo debe ser coherentes con el comportamiento de las

uniones. A pesar de adelantar alguna de las ideas que se desarrollaran

Tabla 5.2.1
Hipétesis de disefio
Tipo de pértico | Métode de analisis global Tipo de uniones
Nudos articulados | Articulaciones — Articuladas (6.4.2.1)
— Articuladas (6.4.3.1)
Nudos rigidos Elastico — Rigidas (6.4.2.2)
— Articuladas (6.4.3.1)
Rigido-pléstico -~ Totalmente resistentes (6.4.3.2)
— Articuladas (6.4.3.1)
Eléstico-plastico — Totalmente resistentes y rigidas (6.4.3.2 y 6.4.2.2)
— Articuladas (6.4.3.1 v 6.4.2.1)
- Nudos Elastico ~ Semirrigidos (6.4.2.3)
semirrigidos - Rigidas (6.4.2.2)

~ Articuladas (6.4.2.1)

Rigido-pléstico — Parcialmente resistentes. (6.4.3.3)
| — Totalmente resistentes (6.4.3.2)
- Articuladas (6.4.3.1)

Eléstico-plastico — Parcialmente resistentes - Semirrigidas (6.4.3.3 y 6.4.2.3)
- Parcialmente resistentes - Rigidas (6.4.3.3 y 6.4.2.2)

- Totalmente resistentes - Semirrigidas (6.4.3.2 y 6.4.2.3)
- Totalmente resistentes - Rigidas (6.4.3.2 y 6.4.2.2)

- Articuladas (6.4.3.1y 6.4.2.1)

Nota: | 0s niimeros entre naréntesis son referencias a niintos del FC3
posteriormente y, por tanto, debiéndose entender lo que se indica a continuacion de

una forma mas intuitiva en un primer repaso, en la Figura 4 se ha incluido la tabla
5.2.1. del EC3 en la que se relacionan las caracteristicas que se requieren en una
union para el modelo de portico adaptado, en funcion del método de analisis global

que se debe seguir.
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Lo mas relevante de la tabla de la figura, que en muchos aspectos no precisa
explicaciones adicionales, esta, en que si se utiliza un método rigido-plastico, no
interesa la rigidez de la uniéon puesto que en este método no se consideran las
deformaciones elasticas; mientras que ocurre lo contrario si se utiliza un método
elastico-plastico. Si el modelo utilizado es de nudos rigidos, la union debe ser
totalmente resistente (aguantar mas que la viga) ya que en el modelo no se pueden
incluir las uniones, mientras que modelos con nudos semirrigidos, al estar éstas
incluidas en el modelo, se pueden también considerar como parcialmente

resistentes.

2.2- RESISTENCIA DE LAS UNIONES.

Una vez obtenidos mediante un analisis global, en el que como se ha dicho se debe
considerar el efecto de la union, los esfuerzos que actuan sobre ella, hay que
estudiar como trabajan cada uno de los componentes de la union, y los esfuerzos a
que estan sometidos, de forma que se pueda verificar su capacidad para

soportarlos.

A la hora de enfrentarse con este problema es importante tener presente el Teorema
Estatico que se podria formular diciendo, que cualquier distribucion de esfuerzos en
equilibrio con las cargas exteriores y que no supere la situacion de agotamiento en
cada seccion de una estructura, es producido por una carga menor o igual a la carga
de rotura. En una unién, esto se podria expresar diciendo que se esta en una
situacion segura, si tras establecer una distribucién de esfuerzos en equilibrio con
los esfuerzos aplicados a la unién, se comprueba que no se rompe ninguno de los

componentes.
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Esto se concreta en el EC3, estableciendo (punto 6.1.4) que simplemente es
necesario distribuir las fuerzas y momentos internos de forma razonable, realista con
la rigidez de cada componente, de manera que, como es légico, las fuerzas internas

sigan el camino de maxima rigidez y exigir:

a) Que dichas fuerzas y momentos internos estén en equilibrio con los

esfuerzos aplicados a la misma.

b) Que cada uno de los componentes resista las fuerzas y momentos

aplicados.

c) Que las deformaciones obtenidas para cada componente, se mantiene

dentro de la capacidad de deformacion de dicho componente.

La idea pues, es determinar la resistencia de la unién a partir de las resistencia
individuales de sus componentes utilizando, generalmente, un analisis elastico
lineal. También se puede seguir un analisis no lineal, con el inconveniente de que,
en este caso, se debe disponer de una informacién exhaustiva puesto que hay que

tener en cuenta las caracteristicas de carga-deformacion de todos los componentes.

Ejemplo: La union viga-soporte soldada que se va a seguir como aplicacion, tendra
una resistencia adecuada si el momento resistente de calculo de la unién (Mgg) es

mayor o igual que el momento de calculo aplicado (Msq).
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El momento resistente de calculo correspondera al valor minimo de la resistencia de
las zonas de tracciébn o compresién, que no hay que olvidar que pueden estar
reducidas por la consideracion del cortante, multiplicadas por la distancia entre sus

centros de resistencia.

Los criterios aplicables se pueden esquematizar:
a: ZONA DE TRACCION: (no influye comal)
- Soporte - Plastificacién alma.
- Plastificacion ala.
- Viga - Plastificacion ala.

- Rotura de los

cordones de soldadura.

b: ZONA DE COMPRESION: (puede estar influenciado por efectos locales de
segundo orden producidos por onomal €n €l soporte en su funcionamiento

como portico).
- Soporte - Aplastamiento alma

- Pandeo alma
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c: ZONA DE CORTANTE: (no influye Gnormal)

- Agotamiento por cortante del alma del soporte.
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Para el calculo de la resistencia se puede seguir el siguiente esquema (EC-):

RESISTENCIA ZONA DE TRACCION:

- ALA DE LA VIGA:
Resistencia completa fyy tr bro/ymo.
- SIN RIGIDIZADORES:
- ALA PILAR:
* Resistencia de calculo:
- CONDICION:
Si firg=0,7 (Resist. Completa ALA VIGA) = SIN RIG.
Si fra<0,7 (Resist. Completa. ALA VIGA) = RIGIDIZADORES

- PERFIL

Fira = fybtﬂ)(twc + 2rc)+ 7t12‘c " Ymo

con:

Fyra < Ftn (tue + 25 + 7t )/ Yoo
LAMINADO:
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- PERFIL SOLDADO:

Idem

cambiando:

2r, por NEac

C

* Soldadura ala pilar —viga:

Debe asegurar la resistencia completa del ala de la

viga.

- ALMA PILAR:

Fra = ietuePes / Yoo

yc we  eff

con:
P.laminado: b, =b, + 22 a, +5(t, +r,)

P.soldado : idemconr, = V2 a,
- SIN REFUERZO DE CHAPA:

- CON REFUERZO DE CHAPA:

Idem con : Soldadura long. a tope (a>ts)
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(1 chapa tyer=1.5 twc ; 2 chapas tyer=2
tWC)

Soldadura long. en angulo:

(tw_eff=1 4 twc)

- CON RIGIDIZADORES:

- fird /Resistencia del calculo del ala de la viga.

- Condiciones Ridigizadores:

trig/ 1:fb

Soldadura:

-RIG-ALAS: Dim. para resistir esf. aplicados por alas.

-RIG-ALMA: Dim para resistir esf. transmitidos al alma desde las

alas.

RESISTENCIA ZONA DE COMPRESION

- ALMA PILAR SIN RIGIDIZADORES
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- APLASTAMIENTO:

- Sin chapa refuerzo:

Fera = fyctwc(l 25-0.5Y 40 k4 /fyc)beff /Ymo
Con: F.py=f t..bes/Vmo

yc we - eff

G,y = Tension max. compr. en alma pilar por axil y flexion en eje pilar.

b, idem alma pilar.

- Con chapa de refuerzo:
Idem con : 1 chapa = tyce= 1.5 tuc

2 chapas = twceff= 2 twc

266



ESTRUCTURAS METALICAS

MODO1
(Impedido mediante 1
disposiciones constructivas)

MODO2 ‘N beff = Vhi -i_Ss2
(1=0.5h,) ] m — donde : S, = Long. apoyo rigido
A = befftwc

3
befftwc

I=

- PANDEO:

ALMA PILAR CON RIGIDIZADORES

F.rda/Resistencia de calculo ALA-VIGA.

Con ridigizadores: idem traccion.

RESISTENCIA DE LA ZONA SOLICITADA A ESFUERZO CORTANTE
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PANEL ALMA DE PILAR SIN RIGIDIZADORES.
- Sin refuerzo de chapa:

- Resistencia de calculo:

f A

__ye'v
Viira =

\/§YM0
A, =P.laminados: A-2b_ t, + (twC + 2r)tf
P.armados : Z dt.

d = altura del alma

- Comprobacion resistencia a pandeo por cortante:

Si %Wc > 69 /z%yc conf enN/ mm® y almas sin rigidizar

Hay que comprobar la resistencia a abolladura

- Con refuerzo de chapa:

Idem, aumentando A, en bs t,c (N0 otro aumento si se afiade otra

chapa)

PANEL RIGIDIZADO DE ALMA DE PILAR
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- Ridigizadores diagonales deben resistir la traccion y compresion transmitidos al

pilar por las alas.

- Soldadura rigidizadores- alas de pilar = resisten esfuerzos transmitidos por

rigidizadores.

- Soldadura Rigidizadores- alma de pilar = Soldaduras nominales.

2.2 CURVA MOMENTO ROTACION M-9 . RIGIDEZ. CAPACIDAD DE GIRO.

La curva momento-rotacion es la principal caracteristica de una unién y se define
como la curva que relaciona el momento M que transmite la unién, con la rotacion
relativa 6 de las directrices de las barras unidas. Generalmente sera una curva no
lineal (Figura A.5. (a)) que permite representar la unioén en el modelo mediante un
resorte a torsion en el punto de interseccion de las directrices de las barras que

concurren en dicho nudo.
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MRC ______________________

Alternativa bilineal aproximada

no lineal exacta(f e;
M A (a) A (b_
MRd """ N 1 )
Propiedades i Alternativa trilineal aproximada
caracteristicas : > >
Oc O 0
© (b-2)
d
Fig.5.

Como se ha indicado antes, se puede utilizar una curva momento-rotaciéon
aproximada bilineal o trilineal (Figura 5.(b)) siempre que se esté por debajo de otra
mas precisa, lo cual permitira una modelizacion mas sencilla. En cualquier caso,

deben aparecer claramente definidos los parametros siguientes:

a- Momento resistente de calculo (Mgrg), que es el valor maximo en la curva
M-6.

b- Rigidez a rotacion, que normalmente sera la rigidez secante (pendiente
S)) definida en la figura 5.(a). EI EC3 permite variar este valor en funcion
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del momento de calculo (Msg) € incluso, adoptar la curva no lineal,

aunque esto obligaria a utilizar métodos de calculo increméntales.

c- Capacidad de rotacion (8), que es el maximo angulo que una union es
capaz de girar sin romperse. Su valor de calculo se tomard como

concomitante con el valor del maximo momento resistente de calculo.

Su consideracion es muy importante, sobre todo al utilizar un método
plastico de calculo. En este supuesto, si se ha establecido la formacion
de una rétula en la union, en el caso de alcanzarse la capacidad de
rotacion antes de que se termine de formar el mecanismo de agotamiento
previsto, se estara del lado de la inseguridad puesto que no sera posible

alcanzar la capacidad portante prevista de la estructura.

En una uniodn rigida, la curva M-0 coincide con el eje vertical, mientras que en una
union articulada lo hace con el horizontal, en ambos casos se puede contemplar una
zona proxima (definida en las normas) en la que se asimila el comportamiento al del
caso extremo, quedando la zona intermedia para el caso de comportamiento

semirrigido.

Ejemplo: Volviendo a la aplicacién al caso de una unién viga-pilar soldada.
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-RIGIDEZ

- UNION RIGIDA:

Si el alma del pilar esta rigidizada en zona de traccion y zona de compresion.

- UNION SEMIRRIGIDA:

Rigidez secante para un momento M < Mgy. :

Siendo:
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Fi: Esfuerzo asociado a la componente i (resultante del momento M

. . E-R
aplicado a la unién) y no menor de: ——¢

>

Fi rs: Resistencia de calculo de la componente i de la unién.

Ki: Coeficiente de rigidez para la componente i:
-RIGIDIZADA: Ki=
-NO RIGIDIZADA:

K4=0,24- componente de esfuerzo cortante propia del alma.

K2=0,8- componente de traccion propia del alma.

Ks=0,8- componente de compresién propia del alma.

-CAPACIDAD DE ROTACION.

- Unidén con resistencia completa o resistencia regida por la zona a cortante

tiene capacidad de giro adecuada para un analisis plastico.
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- Union no rigidizada: = 0 ¢4 = 0,015 rad.
- Unidn rigidizada:

- En zonas a traccion y compresion.

- En zonas a traccion pero no en zona de compresion.

Tiene capacidad de giro adecuada para un analisis plastico.

- En zona a compresidn pero no en zona a traccion.

h
0,, =0.025—
h

b

(si la resistencia no esta regida por la zona a cortante).

2.4. CLASIFICACION DE LAS UNIONES.

Ya se ha indicado antes la necesidad de coherencia entre las hipétesis asociadas al
analisis global de la estructura, el tipo de portico y el comportamiento de las uniones,

asi como también se ha hablado de la necesidad de una clasificacion que concrete
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el comportamiento de la union y posibilite en aprovechamiento en proyecto de las

ideas ya comentadas.

i 5 [Ducﬂ Iidadj_ .

f g b
”5?: Resistencia Total |
s el
¢ Resistencia Parcial |
93,@\ _____
Flexibles Articulaciones
0

Siguiendo el EC3, las uniones se pueden clasificar en funcidén de su rigidez y de su

resistencia (ver Figura 6), en la forma siguiente:

- En Funcién de la rigidez:

- Articulaciones: Son aquellas que transmiten fuerzas pero no momentos

apreciables, asi como soportan los giros determinados en el calculo.

275



ESTRUCTURAS METALICAS

- Uniones rigidas: Son aquellas que son capaces de transmitir las fuerzas y
momentos determinados por el calculo. La deformaciéon de una unién rigida
no influird apreciablemente en la distribucién de esfuerzos en la estructura, no

reduciendo la resistencia de la estructura en mas de un 5%.

- Uniones semirrigidas: Es la situacion intermedia entre las anteriores y
debera ser capaz de transmitir las fuerzas y momentos determinados en el
calculo. La interaccidn entre las piezas que unen, se puede determinar

mediante el diagrama momento-rotacion de calculo de las mismas.

-En funcién de la resistencia:

- Articulaciones: Como se ha dicho, son aquellas que transmiten fuerzas
pero no momentos apreciables, debiendo tener una capacidad de giro
suficiente para permitir la formacion de todas las rétulas plasticas previstas en

el calculo.

- Uniones de resistencia total: Son aquellas en las que la resistencia de

calculo de la unién es mayor o igual que la del elemento unido.

La rigidez de la union no permitira que se exceda la capacidad de

rotacion en las rétulas plasticas necesarias.
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Si la resistencia de calculo de la unién es mayor o igual a 1,2 veces la
resistencia plastica del elemento, no es necesario comprobar la capacidad de
rotacion de la union puesto que la rétula se formara en la zona préxima del

elemento.

- Uniones de resistencia parcial: En estos casos la resistencia de calculo
de la union debera ser capaz de transmitir las fuerzas y momentos

determinados en el calculo, pero es menor que la del elemento unido.

Como en el caso anterior, su rigidez debe hacer que no se supere la

capacidad de rotacion en las rétulas plasticas necesarias.

Por otra parte, su capacidad de rotacién debe permitir la formacién, bajo la

carga de calculo, de las rotulas plasticas necesarias.

En el caso de uniones viga-soporte, el EC3 concreta la clasificacion anterior
en los limites que se incluyen en la Figura 7, pudiéndose apreciar que se establece

una diferenciacion entre que la estructura este o no arriostrada.

a.- Estructura sin arriostrar:

cuandom < 2/3 m=250

cuando 2/3<m<1.0 m=(250+4)/7
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b.- Estructuras arriostradas:
cuando m < 2/3 m=80

cuando 2/3<m<1.0 m=(200+3)/7

Donde:
N!)I.Rd LbMpLRd

Ademas de los limites indicados en la figura A.7, se define una unién como

nominalmente articulada cuando su rigidez secante Sj, basada en la

momento-rotacién correspondiente, cumple:

Donde I, y Ly son la inercia y longitud de la viga unida.
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A

PORTICOS SIN ARRIOSTRAR

ARRIOSTRADOS ‘

|

|

Semirrigida :
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0.125
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3.- UNIONES ATORNILLADAS

3.1.- DISPOSICIONES CONSTRUCTIVAS

En el EC3 se dedican los articulos 6.2, 6.3 y 6.5.1 a establecer reglas para la
disposicién constructivas de las uniones atornilladas, fundamentalmente en lo

referente a las separaciones entre agujeros y de estos a los bordes de las piezas.
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- Distancias minimas:

La distancia minima a los bordes puede llegar a ser de hasta 1.2d, (1.5d, en
equipos rasgados), pero disminuyendo la resistencia al aplastamiento (ver apartados
6.5.5 6 6.5.6 del EC3) donde d, es el diametro del taladro (lo establecido como

general en la direccion perpendicular a la transmision de la carga es 1.5d,).

La separaciéon minima entre ejes de taladros puede ser de 2.2d, en la direccion de
los esfuerzos y de 3.0d, (que se puede reducir a 2.4d, a costa de reducir la

resistencia a aplastamiento) en direccion perpendicular a los mismos.

En EA95 estas distancias son de 2.0d, al borde frontal, 1.5d, al borde lateral y 3.5 d,
entre taladros.

Las distancias establecidas en EC3, se incrementaran si es necesario, para proveer

una resistencia a aplastamiento adecuada.

- Distancias maximas:

280



ESTRUCTURAS METALICAS

Las distancias maximas al borde no superaran los 12t 6 150mm (en ambiente

agresivo 40mm-+4t) y la separacion entre tornillos, 14t 6 200mm. Estas separaciones

son algo mayores que en MV103.

LA e,
: e
; LN A - N z
. Direccidn de tr I~ \ i V ~

de carga v 1 : : ' P2

oo | L
I
-

Fig. 6.5.1 — Separaci6n en elementos de atado

. t B

=, - Pan - Fan - )

¥ < i <
_— p, £ 14t y = 200mm B
L] {.'.\ ,.\ ,'\ Compresién

-o-- - - o -

Fig. 6.5.2 — Elementos comprimidos: separacion al tresbolillo
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fila exterior L-—-e:— — _e__ _ _é_ . _ _é__
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Fig. 6.5.4 — Distancias a los bordes frontal y lateral para agujeros en ranura
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Fig. 9
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3.2.- CONSIDERACION DE AGUJEROS EN LA RESISTENCIA DE PIEZAS

En el caso de uniones de elementos a compresion, no es preciso efectuar ninguna

deduccidn, excepto en el caso de agujeros a sobremedida o rasgados.

En el apartado 5.4.3 se indica que para la resistencia de calculo a traccion de una

pieza Nirq, Se tomara el valor mas pequefio de los dos siguientes:

¢ Resistencia plastica de la seccion bruta:

Npird = A fy/ym1 (1)

¢ Resistencia de calculo de la seccion neta:

Nu, ra = 0,9 Anet fulyo )

En versiones anteriores del EC3, no aparecia el coeficiente 0.9 que aumenta el

conservadurismo.
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Si se necesita un comportamiento ductil (conveniente en general, pero
imprescindible si se ha previsto en esta seccion la formacién de una rétula plastica),
es obligatorio que el segundo valor sea mayor que el primero, puesto que asi se

conseguira un fallo por plastificacion y no por desgarro.

En la MV103 se toma como resistencia de calculo de una pieza a traccion el valor

Anet Ty, algo mas pequefio que el anterior.

En flexidon no es necesario considerar los agujeros en la zona traccionada cuando se

cumpla:

0,9 [Asnet/As] = [fy/fu] [ymalymo] (3)

y no se tendra en cuenta en la zona comprimida.

En el calculo a esfuerzo cortante, no se tendran en cuenta los agujeros en la almas

(es decir se usara A\fy) siempre que

Ay. net = (fy/ fu) Av (4)

y en caso contrario, se usara un area a cortante eficaz
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Ay. net (fu/ fy)
Dentro del capitulo 6 de EC3, se tratan los casos particulares en el articulo 6.5.2:

1.- El desgarro del extremo del alma en viquetas cuando hay un grupo de taladros,

la resistencia ultima de calculo a cortante

f
Vird = (TQJAV,CW Y Mo (9)

donde A, ¢ es el area efectiva sometida a desgarro y se calcula segun figura 4.

2.- Angulares atornillados por un solo ala, la resistencia ultima de calculo de la

seccién neta:

Areaf

Nyra = (6)

M2

Area= 2 (C, —0,5dp) t
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1 I
" "__E’e - o '.9_ B
a) 1 tornillo
Area = f3; Anet Area = 33 Anet
1 B Py ' i
i 1 e, | B 8,
¢ <+ g > & ot
b) 2 tornillos c) 3 tomillos
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Tabla 6.5.1
Coeficientes de reduccién B, y B3
Separacion p1 [2,5do /5,0 do
2 tornillos B2 04 0,7
3 0 mas tornillos B3 0,5 0,7
Fig. 10
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Fig. 6.5.5 — Area eficaz de desgarro del alma

Averr=t Lyer

donde: Lvesr = LytLi+Lo, pero Lyer [ L3

Li=a4, pero L4[5d

L2 = (az - k do.t) (fu/fy)
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Lz = L,+a4+a3 pero Lz [(Lytai+az — ndoy) (fu/fy)

n=n° de agujeros en la linea sometida a cortadura

t= espesor del alma o casquillo

k= 0,5 para una fila de tornillos

k= 2,5 para dos filas

Fig.11

3.3.- CATEGORIAS DE UNIONES ATORNILLADAS:

En el apartado 6.5.3.del EC3, se establecen 5 categorias o clases de uniones
atornilladas, las tres primeras A,B y C, son uniones sometidas a esfuerzos normales
a los ejes de los tornillos, y las dos ultimas D y E, son uniones con los tornillos

traccionados.

CATEGORIA A: A cortadura y aplastamiento. EI EC3 permite que se realicen con
tornillos de cualquier calidad, incluso con tornillos de alta resistencia (desde grado

4.6a grado 10.9), no es necesario pretensarlos, o si se hace asi, controlar el apriete.
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La MV103 no autoriza utilizar tornillos de alta resistencia en estos casos.

CATEGORIA B: Resistencia al deslizamiento en E.L.S. Se realiza la union con
tornillos de alta resistencia pretensados con apriete controlado y superficies de
contacto tratadas. En estado limite de servicio (E.L.S) trabajan a rozamiento, pero
en estado limite ultimo (E.L.U) pueden deslizar y trabajar a cortadura y

aplastamiento.

La MV103 no contempla esta forma de trabajar, interesante tanto desde el punto de

vista técnico como econémico.

CATEGORIA C: Resistentes al deslizamiento en E.L.U.

Uniones como las anteriores pero que se las exige que no deslicen tampoco en el
E.L.U. La carga ultima a cortante de célculo no superara la resistencia de calculo a

deslizamiento, ni la resistencia de calculo a aplastamiento.
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Este tipo de unidén es la unica que se admite en la MV103 para tornillos de alta

resistencia.

CATEGORIA D: Uniones con tornillos sin pretensar.

Se realizan con tornillos sin pretensar de cualquier calidad, incluso de alta
resistencia. No se recomienda su empleo en uniones sometidas a fatiga,

pudiéndose utilizar en uniones calculadas para resistir cargas ordinarias de viento.

CATEGORIA E: Uniones con tornillos pretensados de alta resistencia. Se utilizan
tornillos de alta resistencia con apriete controlados. Se mejora la resistencia a la
fatiga dependiendo su mejor comportamiento de las tolerancia y detalles de

ejecucion.

No es necesario, en uniones de Categoria D y E, ningun tratamiento especial de las
superficies en contacto, excepto cuando las uniones E estan sometidas a traccion y

cortante al mismo tiempo (combinacion E-B 6 E-C).
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Tabla 6.5.2

Categorias de uniones atornilladas

Uniones a cortante

Categoria Criterio Notas
A Fvsai [ Furd No se requiere pretensado.
Cortante y aplastamiento |F, sy [ Ford Todos los grados de 4.6 a
10.9
B Fusdser [ FsRdser Tornillos pretensados de
alta resistencia.
Resistente a Fvsai [ Furd
deslizamiento No se produce
E [ F deslizamiento en estado
en estado limite de vee PR limite de servicio
servicio
C Fvsai [ FsRrd Tornillos pretensados de
alta resistencia.
Resistente a Fvssi [ Fbrd

deslizamiento No se produce
deslizamiento en estado
En estado limite ultimo limite Gltimo
Uniones en traccién
Categoria Criterio Notas
D Fisa [ Ftra No se requiere pretensado.

sin pretensado

Todos los grados de 4.6 a
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10.9
E Fisa [ Ftra Tornillos pretensados de
alta resistencia
pretensados
Leyenda:

Fvsaser = esfuerzo cortante de calculo por tornillo en estado limite de servicio

Fv.sq = esfuerzo cortante de calculo por tornillo en estado limite ultimo

Fvra = resistencia a cortante de calculo por tornillo

Fbra = resistencia a aplastamiento de calculo por tornillo

Fsraser = resistencia a deslizamiento de calculo por tornillo en estado limite de
servicio

FsRrd = resistencia a deslizamiento de calculo por tornillo en estado limite ultimo
Fisd = esfuerzo axil de calculo por tornillo en estado limite ultimo

Fira = resistencia a traccion de calculo por tornillo

Fig.12

3.4.- REPARTO DE ESFUERZOS ENTRE TORNILLOS
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En el articulo 6.5.4 del EC3, se complementan las reglas generales dadas en 6.1.4
para el reparto de esfuerzos entre los distintos tornillos de una unién. Se obliga a un
método lineal, es decir que la fuerza en cada tornillo es proporcional a la distancia al
centro instantdneo de giro, en uniones de categoria C o también en las de
Categorias A y B, en las que la resistencia de las piezas a aplastamiento es mayor

que la de los tornillos a cortadura (Fprg> Fy.ra)-
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LINEAL PLASTICA
[ WS i
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5 VAR 5 E ¥ Vs < sd
0,5F, ar v
o] h.3d H X Vg o Fusd [ !
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M
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h.Sd ) 14
) distribucién proporcional a la distancia b) dis?ri’?ucién plastica posible con un conector
al centro de giro resistiendo Vg; y 4 conectores resistiendo Mg,
M,
2 Jid Fo =
- (] (%] " %
| 5p 5
PLASTICA PLASTICA
4 T '
1 f y
| T_'_b’:de —d— AN > FQHQ
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o A ! 1 5 | vl 1™ Fuse
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—k Cl ¥ T¥sa 4 Msq —e— AT E & Mgy
) ¢ 3 o] 2
: el FrsaT$t
<} b, Vsa Dl |k, '\ Vsd4
1 Frsa e :
Vs4-Fp.Rg
v . 2
¢) distribucién plastica posible con 3 conectores d) distribucién pléstica posible con 3 conectores
resistiendo Vg, y 2 resistiendo Mg, resistiendo Vg, v 4 resistiendo Mg,
M M
_ _Tsd _ Msa
Foa= e Fosa = e 28,

No esta clara la limitacién para el caso de uniones de categoria C (la octava edicion
del AISC, admite el empleo del método de deformacion ultima en general,
reconociendo como conservadora su utilizacion en uniones de categoria C). La
limitacidon en el caso de las categorias A y B, responde a la razon de que la
ductilidad de la unidon depende mucho mas de la capacidad de deformacion plastica

de la chapa que da la del tornillo, de un acero de mas alto limite elastico en general.
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En los demas casos, la distribucidon de fuerzas internas entre los tornillos en estado

limite ultimo, puede ser lineal o de forma plastica, como se ve en la figura A.13.

Es muy interesante destacar, que por primera vez en una norma se hace un
reconocimiento explicito de que son posibles varias soluciones para el problema del

reparto de esfuerzos entre tornillos.

En principio son posibles cualquiera de las distribuciones dibujadas en la figura A.13,
no obstante, de acuerdo con el teorema estatico, la mas préxima a la real sera la
que, dado un Vg, permita el mayor valor para el Mgy, 0, dado un valor de Mg,

permita el mayor valor para Vggq.

3.5.- RESISTENCIA DE LOS ELEMENTOS DE UNION

El EC3 dedica a este tema los apartados 6.5.5 a 6.5.12. Este apartado de
resistencia de roblones y tornillos solicitados de distintas formas es clasico en todas
las normas, siendo la mayor novedad del EC3 formular la resistencia en funcion de

la carga de rotura (f,) en lugar de hacerlo en funcion del limite elastico (fy).
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3.5.1.- Tornillos no pretensados y roblones.

En el E.L.U., el esfuerzo cortante de calculo F, sq de un tornillo o roblén no superara

el menor valor de:

- Laresistencia de calculo a cortante F, rgq

- Laresistencia de calculo a aplastamiento Fyrg

El esfuerzo axil de calculo Fisq, N0 superara la resistencia a traccion de calculo Firqg

del tornillo o roblon.

La resistencia a cortadura (F,rq) por cada plano de corte es:

_Kf,A

F, ra (A7)

¥ Mo

que habra que multiplicar por el numero n de planos de corte. En la férmula (A.7) K=
0,6 en general y de valor 0,5 para tornillos con grado de resistencia 4.8, 5.8, 6.8 y
10.9 si el plano de corte pasa por la zona roscada. A es el area resistente a traccion
del tornillo (As), el area del agujero del roblon (A,), o el area de la seccion transversal

neta del tornillo (A), si el plano de corte pasa por la zona roscada.
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Hay que recordar, que la MV103 no permite que el plano de corte pase por la zona
roscada del tornillo, lo que obliga a usar varias longitudes para un mismo diametro

de tornillo, con las consiguientes complicaciones de acopio y definicion en obra.

La MV103 da como valor de la resistencia a cortadura el valor 0,656:A, por lo que la
relacion entre los valores de ambas normas (EC3/MV103) es de 1,23 para tornillos
de calidades 4.6 y 5.6. Para tornillos de calidades 8.8, sera de 0.925 y para la
calidad 10.9 de 0.82 (No obstante el EC3 no es mas conservador, puesto que la

MV103 no admite tornillos de alta resistencia trabajando en uniones de clase A).

o La Resistencia a aplastamiento (Fp rq) €S:

2.50f dt
bttt et (8)

Fora =
¥ mb

donde o es el menor de:

TR IR I
3do "3do 4 f,°

1,0 9)

d es el diametro del tornillo y d, el del agujero.
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En la tabla 6.5.4 se dan expresiones simplificadas en funcion del diametro del tornillo

y de las distancias al borde frontal (e4) y entre tornillos (p+).

Como indica el prof. Quintero , las principales diferencias con la MV103 son:

- No se hacen diferencias entre roblones y tornillos.

- No aparecen explicitamente los tornillos calibrados, si hay que usarlos (y la
razén que se da en EC3 es evitar el deslizamiento de la union, apartado 6.3

(2)), se calcularan como los no calibrados.

- Como ya se ha indicado se usa la carga de rotura (f,) y no el limite elastico

(fy)-

- El valor de la resistencia depende de e4, p1 y de la relacion entre las cargas

de rotura del tornillo o roblén (Fyb) y de las piezas a unir (fy).

301



ESTRUCTURAS METALICAS

Tabla 6.5.4

Resistencia de calculo a aplastamiento

Valores conservadores para tornillos con agujeros de holgura estandar (véase 7.5.2) con
YMb = 1,25

Clase nominal de Dimensiones Resistencia de
aplastamiento calculo a
Minimas aplastamiento
e Y Fb.Rd
Baja 1,7d 25d 1,0f, dt®
Media 25d 34d 1,5f, dt*
Alta 34d 4,3d 20f, dt*

*) pero Forg [ 2,0 fup d t

* La resistencia a traccion, se tomara como el menor valor de:

kf, Ag

FtARd =

(10)

¥ Mb

donde k vale 0.9 para tornillos y 0.6 para roblones. A es el area resistente para los

tornillos y del agujero para los roblones.
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- La resistencia a punzonamiento de célculo entre la cabeza del tornillo y la fuerza

Fp.ra dada por:

Ford = 0,6 mdm to fu / ymo (11)

donde t, es el espesor de la placa bajo la cabeza del tornillo o bajo la tuerca y dm es
la menor de las medias entre caras y entre vértices de la cabeza del tornillo o la

tuerca.

Si el tornillo o roblén tiene cabeza avellanada, el valor dado por (11) se reducira un
30%.

* Los tornillos solicitados a cortante y axil al mismo tiempo, deberan cumplir ademas:

Ft,Sd
1.4F

t.Rd

FV,Sd

+

<1 (12)

v,Rd

3.5.2.- Tornillos pretensados.

La Resistencia al deslizamiento viene dada por:
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K.np
Fsra = E e (1 3)

Vms

donde, el esfuerzo de pretensado de calculo es:

fup es la carga de rotura del material del tornillo y As es su area resistente a traccion.

Los valores obtenidos de (14) son superiores a los obtenidos con MV103 (7.5.9).

Ks: depende del tipo de taladro empleado, valiendo 1.0 para taladros normales, y
0.85 para agujeros a sobremedida o rasgados cortos y 0.7 para agujeros rasgados

largo.

n y pson, al igual que en MV103, el numero de secciones en contacto entre las

chapas que componen la union y el coeficiente de rozamiento respectivamente.

yms €s el coeficiente parcial de seguridad para resistencia a deslizamiento y toma el

valor 1.25 para E.L.U. y 1.1 para E.L.S. Si los taladros son a sobremedida o
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rasgados con eje paralelo a la direccion de transmision de carga, se calcularan
como Categoria C, es decir resistentes al deslizamiento en E.L.U., tomando en este

caso yvs= 1.4.

u es el valor del coeficiente de rozamiento y son:

u = 0.5 para superficies de Clase A.

u = 0.4 para superficies de Clase B.

u = 0.3 para superficies de Clase C.

u = 0.2 para superficies de Clase D.

Se pueden clasificar los siguientes tratamientos superficiales sin necesidad de

ensayos:

CLASE A:

- Superficies limpiadas por chorro de arena o granalla con eliminacion

de partes oxidadas, sin picaduras.
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- Superficies limpiadas con chorro de arena o granalla y metalizadas

con aluminio proyectado.

- Superficies limpiadas con chorro de arena o granalla y metalizadas
con una chapa de un compuesto a base de cinc que garantiza un p

no menor de 0,5.

CLASE B:
- Superficies limpiadas con chorro de arena o granalla y pintadas con
un silicato alcalino de cinc que produzca una capa de espesor 50-80
um
CLASE C:
- Superficies limpiadas con cepillos metalicos o por limpieza con
llama, con eliminacion de partes oxidadas.
CLASE D:

- Superficies no tratadas.
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2.5.3.- Otros casos:

En 6.5.8.4 se estudia el caso de uniones resistentes al deslizamiento que ademas
estan sometidas a un esfuerzo axil F;, es decir que se podrian denominar B+E o
C+E. La resistencia al deslizamiento en servicio y/o en E.L.U., es la que se

obtendria disminuyendo el esfuerzo de pretensado en el 80% de la traccion exterior.

En 6.5.9 se indica que hay que incluir en la traccion los esfuerzos de palanca
producidos por la flexibilidad de las chapas frontales, por tanto dicho esfuerzo
dependera de la rigidez relativa y proporciones paramétricas de los componentes de

la union.

En 6.5.10 se estudia la resistencia de las Uniones Largas (aquellas en que la

separacion entre tornillos extremos en la direccion de transmision del esfuerzo (L)
es mayor que 15d). En este caso, la resistencia a cortante de calculo Fy 4 calculada

como se indico previamente (6.5.5 0 6.5.3 del EC3), se reducira multiplicandola por:

L,-15d
By=1- 2004 pero 0,75 [Bir[1,0 (15)

Segun (Nota 1) resulta prudente no colocar mas de 5 tornillos en fila (siguiendo la

regla dada en MVV103), especialmente si son de calidad 10.9, en uniones Ay B.
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En 6.5.11 se tratan las uniones con un solo tornillo, no recomendables y de hecho

prohibidas en MV103 (excepto en celonas ligeras y elementos secundarios),

limitando la resistencia al aplastamiento al valor:

Fo.rda [1,5 fudt/ ymp (16)

Por ultimo, en 6.5.12 se estudia el caso de uniones en que se han dispuesto forros.
La resistencia calculada como si no hubiese forros (6.5.5 o 6.5.6 del EC3), se

reducira, multiplicando su valor por:

4
&d + 3tp

By pero fy [1 (17)

donde t; es el espesor del forro mas grueso, y si t, < d/3 se tomara p, = 1.0.
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4.- UNIONES CON BULONES

En primer lugar, hay que sefalar que si no es preciso que el bulon gire, la union se

tratara como atornillada con un sélo tornillo.

La geometria estara de acuerdo con las disposiciones de la figura 14, tabla dividida
en dos partes, una primera en la que se determina la geometria de la orejeta

partiendo del espesor, y en la segunda al reves.

Ademas, hay que comprobar que el esfuerzo de calculo es menor que:

e El cortante que puede resistir el buldn

e El aplastamiento entre la placa y el buldn

Fb.Rd =15td fy / YMp (19)
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También, el momento en la seccidon central del bulén, Msq, debe ser menor que el

momento que es capaz de resistir Mrg
MRd =0.8 We| fyp / YMp (20)
donde We es el médulo resistente elastico del buldn y fy su limite elastico.

El momento Msq4 se calcula segun la figura A.15, en que se supone la carga en la
orejeta central repartida uniformemente en el espesor de la misma y las reacciones

de las laterales concentradas en la mitad de su espesor.

En los casos en que exista flexion y cortante combinados en la misma seccion, se

aplicara

2 2
{—M&i } " [—Fwd } <1 (21)
MRd Fv.Rd
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Tabla 6.5.6

Condiciones geométricas para chapas unidas con bulones

Tipo A: Espesor t dado

Tipo B: Geometria dada

e 'T
‘T—I % |25
Sa I 1.3dq _L
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NN

M, =F—§d(b+4c+2a)

Fig. 6.5.12 — Momentos flectores en un bulén

Fig.15

5.- UNIONES SOLDADAS

La soldadura ha sido, durante mucho tiempo, el método mas utilizado para realizar

las uniones de piezas de acero y, siguiendo al Profesor Quintero 15,hay que indicar

15 Quintero F., Cudés V., ESTRUCTURAS METALICAS. UNIONES. U.D.2l. UNED. ESCUELA DE
LA EDIFICACION, 1988.
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que es mucho mas importante, desde cualquier punto de vista, ejecutar
correctamente una soldadura, que calcularla por procedimientos mas o menos

rigurosos.

5.1.- TIPOS Y DISPOSICIONES CONSTRUCTIVAS

En la figura 16 se incluye la tabla 6.6.1 del EC3, en la que se puede ver la

clasificacion de los cordones de soldadura.

5.1.1.- Soldadura de angulo

Se utiliza para unir elementos cuyas caras formen angulos comprendidos entre 60°
y 120°. Para angulos superiores a 120° no se considerara que los cordones de
angulo puedan transmitir esfuerzos y para angulos inferiores a 60°, se consideraran

cordones de soldadura a tope con penetracion parcial.
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Tabla 6.6.1

Tipos comunes de uniones soldadas

Tipo de Tipo de unién

Soldadura Unién a tope Unién a tope en T | Union de solape

Soldadura en
angulo

T
I

Soldadura de ojal

(o en ranura) Ag,%m
. EEEI E ¥
(con agujeros
circulares o
rasgados)

Soldadura a tope
con penetracion

completa * —w— r—
Sencillaen V Chaflin seacillo
En doble V ] Chaflic doble

I

En doble U Eg doble J
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Soldadura a tope
con penetracion

En doble V ' I

\ 1 Chaflén doble

| SRR

En doble U

Soldadura de

tapon

(con agujeros | }
circulares o ——
rasgados) { L
Soldadura con Veanse las figuras 6.6.3 y 6.6.4 del E.C.3

bordes curvos

(groove)

*) Las soldaduras a tope pueden, a veces, realizarse sin achaflanado de los
bordes

Fig.16

Los cordones deberan, si es posible, prolongarse rodeando las esquinas, con el
mismo espesor de garganta y longitud de 2 veces dicho espesor, siempre que se

pueda realizar la prolongacion en el mismo plano. Esto se indicara en los planos.

Los cordones discontinuos no se utilizaran en ambientes corrosivos y en la figura

A.17, se pueden ver las limitaciones sobre su disposicion, debiéndose tener
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presente que las distancia libre se mide entre trozos consecutivos de cordon, estén
o no en el mismo lado, y que siempre se dispondra una longitud de cordén en los

extremos.

No se utilizara un solo cordén cuando aparezcan momentos flectores respecto a su
eje longitudinal, si produce traccion en la raiz del corddn, y si se usa para transmitir
esfuerzos perpendiculares a su eje longitudinal se considerara la excentricidad del

cordon (respecto a la linea de accion del esfuerzo a transmitir).

Tratara de evitarse que pueda producirse desgarro laminar como consecuencia de
tracciones perpendiculares a la superficie del elemento (sobre todo para espesores
superiores a 15mm) considerando el procedimiento de soldadura, las propiedades

del material en direccion de su espesor y el detalle de la union (ver figura 18).
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Lo /el menor de los valores 0,75b y 0,75b
L, /el menor de los valores 16t, 16t 0 200 mm.

L, /el menor de los valores 12t, 12 t4, 0,25b 0 200 mm.

Fig. 6.6.1 — Soldadura en angulo discontinuo

Fig.17
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F E:

Detalle mejorable Detalle mejorado
b)
Detalle mejorable Detalle mejorado

Fig. 6.6.5 — Disposiciones constructivas para evitar el desgarro laminar

Fig.18

5.1.2.- Soldadura en ranura (cordones en angulo en agujeros circulares o
alargados) y tapén (rellenando con soldadura agujeros circulares o alargados,
con distancia entre centros de agujeros menor o igual que la necesaria para

evitar pandeo local).
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Se utilizara unicamente para transmitir esfuerzos cortantes o para evitar el pandeo o
separacion de los elementos solapados, debiendo ser el diametro del agujero o
anchura de la ranura (cuyos extremos deben ser semicirculares) no menor que
cuatro veces el espesor del elemento, para soldadura en ranura, y 8mm mayor que

el espesor del elemento que contenga la soldadura en tapon.

El espesor de los tapones sera igual al de la chapa para espesores de esta de hasta
16mm y la mitad (aunque no menor de 16mm), para espesores de chapa

superiores.

5.1.3.- Soldadura a tope

Si se produce una fusion entre el material base y el de aportacion en todo el espesor
de la union, se dice que la penetracién es completa, considerandose parcial si es

inferior.

No se puede utilizar soldadura discontinua.

Los cordones de soldadura a tope con penetracion parcial, tienen las mismas

limitaciones que se han indicado para un solo corddn en angulo.
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5.2.- RESISTENCIA DE LOS CORDONES

5.2.1.- Espesor de garganta.

[{ Pl

El espesor de garganta, “a”, de un cordén de soldadura de angulo es la altura del
mayor triangulo que se puede inscribir dentro de las caras de fusion y la superficie
del cordén, medido perpendicularmente a la cara exterior, pudiéndose tener en
cuenta un espesor adicional en el caso de penetracion (Figura 19). Aunque en la MV
el espesor de garganta es la altura del mayor triangulo isésceles inscriptible en la

seccion del cordon, la diferencia con la definicion anterior es pequena.

En el caso de cordones de soldadura a tope con penetracion parcial, el espesor de
garganta es la profundidad de la penetracién que se pueda conseguir de forma
estable (se determina por ensayos), o si hay preparacién U,V, J o recto de bordes, el
canto nominal de la preparacién menos 2.-mm, si no se puede justificar otro valor

superior.

El espesor de garganta eficaz de cordones de soldadura de bordes curvados en

tubos rectangulares o barras, se determinara mediante ensayos, considerando las
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condiciones de ejecucion de manera que se garantice que se conseguira durante la

construccion.

Para el caso de uniones a tope en T, ver punto 5.2.4.
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Fig. 6.6.6 — Espesor eficaz de garganta de soldaduras en angulo

Al
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Fig. 6.6.7 — Espesor eficaz de garganta de soldadura

en angulo de penetracion profunda

Fig.19

La distribucion de tensiones se supone uniforme sobre la seccién de garganta, lo

que conduce a las tensiones siguiente (ver figura 20):

(o} tensién normal perpendicular a la garganta.

o11  tensién normal paralela al eje de la soldadura.

T, tension tangencial perpendicular al eje de la soldadura.
T11 tensiéon tangencial paralela al eje de la soldadura
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Fig.20

En algunos casos es conveniente abatir el plano de garganta sobre uno de los

planos a unir, asi:

Q(Gi—ﬂl):n c —L(n—t ) (22)
2 L_\/E L

V2 1

7(_GJ_+TJ_)_tJ_ Tl_ﬁ(n+tl)

T =1

324



ESTRUCTURAS METALICAS

No se deben emplear valores muy pequenos de espesor de garganta, fijando el EC3

un minimo para soldadura en angulo de 3 mm. Es logico que sea asi ya que:

- No se pueden obtener espesores menores con los procedimientos normales

de soldeo.

- Porque si es demasiado pequefo, necesita poco calor para ser depositados,
calor que por tanto se difunde rapidamente por el metal base, lo que hace
que se enfrie rapidamente la zona afectada por el calor (temple)
produciéndose martensita que es muy dura pero fragil, lo que puede

conducir a la aparicion de grietas.

- Parece logico que las uniones sean capaces de absorber, como minimo,
una parte importante de los esfuerzos que son capaces de transmitir las
piezas que unen. En el caso de tornillos se recomienda en la MV un valor de
1/3, indicandose en (ver nota 2), la conveniencia de adoptar este mismo

criterio para uniones soldadas.

- Para que rompa antes el metal base que la soldadura se puede adoptar:

-a=0.4t si solo esta sometido a cortante
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-a= 0.6t si tienen axiles y se usa el criterio de Von Mises.

5.2.2 Soldadura en angulo y a tope con penetracion parcial.

Lo usual es que las normas vigentes admitan que un cordén de soldadura en angulo
agote su capacidad resistente, cuando una determinada funcién del estado
tensional, llamada tensidn de comparacion, alcanza el valor de la tensién ultima del

metal base

o,=f(c,,0,, 1,1, = B \/acfl+klﬁi+k(ti+tfl) (23)

co

Los coeficientes (a, 5, k, 1) se ajustan experimentalmente mediante ensayos en
que se alcanza la rotura, por todo ello, no tiene sentido trabajar en “tensiones
admisibles” cuando se utilicen formulas de este tipo en el calculo (férmula deducida
en agotamiento), sino que deben usarse métodos de calculo en agotamiento

(estados limite).

Antes se ha indicado que se compara con la tension ultima del metal base, lo cual

suele ser mas determinante. No obstante, la rotura se suele producir en la garganta,
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porque el metal base en la zona préxima al cordén, sufre un tratamiento térmico

durante el soldeo que le endurece y aumenta su carga de rotura.

En la MV se utiliza como coeficiente A = 1,8,lo que hace que formula (23), resulte:

G, = \/Gi +1,8 (’Ci + tfl) (24)

En el EC3 se admiten dos métodos:

e METODO | (ANEXO M)

f
Joi +3(2 +13)s —— (25)
BW YMW
fu
o, (—
MW
En la que:
Fu - es la resistencia ultima nominal a traccion de la pieza mas
deébil de la uniodn.

Y mw - es el coeficiente parcial de seguridad de las propiedades

del material.
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By - coeficiente de correlacion, dado en la siguiente tabla:
TIPO ACERO fu (Resistencia Traccion) By
(N/mm?)

ENV 10025:

Fe 360 360 0.8

Fe 430 430 0.85

Fe 510 510 0.9

ENV 10113

Fe E275 390 0.8

Fe E355 490 0.9

328



ESTRUCTURAS METALICAS

e METODO lI

Es el correspondiente al americano de la maxima tension tangencial, siguiendo el
criterio de Treska, se admite que el cordon se agota cuando en el punto mas
desfavorable del mismo, se alcanza una tension tangencial igual a un cierto valor

obtenido experimentalmente.

El criterio en el E.C.3 es: que la resultante (por unidad de longitud) de todas las

fuerzas transmitidas por el cordén debe ser menor que Fy, rq (resistencia de célculo).

Para cualquier orientacion del cordodn, la resistencia de calculo se define como:

Fw.rd= fiwd @ (26)

donde f,.q €s la resistencia a cortante de calculo:

_fu/A3

BuYmw

f

vw.d

(27)
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definidas anteriormente.

5.2.3. Soldadura a tope con penetracién total.

El la resistencia de calculo de la mas débil de las piezas de la unién, siempre que la
soldadura se realice con un electrodo adecuado que proporcione un limite elastico
minimo y una resistencia a la traccion minima no menor que la requerida para el

material base.

5.2.4. Uniones a tope en T.

En el caso a) de la figura 21, la unién se puede comprobar como una soldadura a

tope de penetracion total.

Si no se cumplen los anteriores requisitos, se calculara la resistencia como los

cordones de soldadura de angulo con penetracion, tomandose lo indicado en figura
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21b) como espesores de garganta (si no se pueden justificar mediante ensayos

valores mayores).

1 1
[-‘—-t—-l
’<\3>c/-m1 g \(3\2
- -
-~
Crom \\(arnm.z
+

a'1 = anoml - 2mm

anom.l + anom.2 =t
a,=a,,,—2mm

Coom St/5y c,, <3mm

nom

b) Penetracion parcial

a) Penetracion total

Fig. 6.6.9 — Soldadura a tope en uniéonen T
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Fig.21

5.2.5. Soldadura de tapon

Fwrd= fowd -Aw (28)

donde f,w 4 €s la resistencia a cortante de calculo de la soldadura (A.27), y Ay el area

del agujero.

Las soldaduras en ranura, deben considerarse como soldaduras en angulo.

5.2.6.- Reducciones
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La longitud eficaz de un cordén de soldadura de angulo, sera la longitud total del
cordon, incluyendo los crateres extremos, no realizandose ninguna reduccion si el
espesor de garganta es el nominal a todo lo largo. Si la longitud resulta menor de
40mm o que 6 veces el espesor de garganta, no se tendra en cuenta en la

transmision de esfuerzos.

La rigidez de los elementos unidos puede afectar a la distribucién de tensiones a lo
largo del corddn, para lo que el EC3 propone reducir la resistencia de calculo en los

casos siguientes:

a) Uniones largas

En uniones por solape, la resistencia de calculo de los cordones de soldadura de

angulo, multiplicandola por un coeficiente B.wdado por:

Longitudes > 150a BLw.1 = 1.2 — 0.2 Lj/ (150a) [1.- (A.29)

donde L, es la longitud total del solape en la direccion del esfuerzo.

Longitudes > 1.7m = 0.6 [ Biw2=1.1-LW/17 [ 1.- (30)
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donde L es la longitud en metros del corddn.

b) Uniones a alas no rigidizadas.

En uniones en T de una chapa a las alas no rigidizadas de perfiles en I, H o
secciones en cajon, se tomara una anchura reducida tanto para el material base
como para los cordones de soldadura.

TRY SN
| o
[1]

o

»

=

A RRARARR AR Y
-
-

tw
betf 4
¥
y
y

*-\

.

Fig. 6.6.10 — Anchura eficaz de una unién en T sin rigidizar
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Fig.22
- En perfiles | 6 H:
_ t fy
Deft = tw + 2r + 7t pero beg[ty+2r+7 — — (31)
tp yp
donde: fy es la resistencia de calculo del elemento.

fyp es la resistencia de calculo de la chapa.
Si besf < 0,7b se debe rigidizar la unién.

- En perfiles en cajon:

2 f
best = 21, + 5t pero  beg [2tw + 5 I_f = (32)

p yp
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