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PROLOGO

Esta publicacion es la parte 4 de la guia de diggfificios de acero de varias plantas
(en inglésMulti-Storey Steel Buildings

Las 10 partes en que se divide la dtdficios de acero de varias plantaen:

Parte 1: Guia del arquitecto

Parte 2. Disefio conceptual

Parte 3: Acciones

Parte 4: Disefio de detalle

Parte 5: Disefio de uniones

Parte 6: Ingenieria de fuego

Parte 7: Guia de prescripciones técnicas del ptoyec

Parte 8: Herramienta para el célculo de la resiseate elementos: descripcion técnica
Parte 9: Herramienta para el calculo de la resisdede uniones: descripcion técnica
Parte 10: Guia para el desarrollo de software gladssefio de vigas mixtas

Edificios de acero de varias plantass una de las dos guias de disefio publicadas. La
segunda guia se tituldificios de acero de una sola plar{en inglés Single-Storey
Steel Buildings

Ambas guias han sido editadas dentro del marcprdgécto europebacilitating the
market development for sections in industrial haltsl low rise buildings (SECHALO)
RFS2-CT-2008-0030.

Ambas guias de disefio han sido redactadas y eslibajiala direccion de
Arcelor Mittal, Peiner Trager y Corus. El conteniéanico ha sido elaborado por
CTICM y SCiI, colaboradores de Steel Alliance.
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RESUMEN

Este documento es la cuarta parte de una publitacié cubre todos los aspectos de un
disefio de edificio de varias plantas de altura aredEn esta guia se enfoca el calculo
detallado de edificios que utilizan arriostramientie@ acero o nucleos de hormigon para
resistir acciones horizontales y proporcionar etstiaol horizontal.

El objetivo de este documento es presentar losemios basicos de la forma de
construccion de edificios de varias plantas, conemmreferidos como “construcciéon
simple” y ofrecer una guia sobre los aspectos ipagctlel calculo de edificios.

En ella encontraremos directrices detalladas sodmeo hacer célculos desde el punto
de vista de la estabilidad asi como consejos salbmealisis global de los edificios de
varias plantas.

También cubre los requisitos de los estados limilienos y de servicio, segun lo
estipulado en la norma EN 1993 y la norma EN 18P#®ual que una orientacion sobre
los calculos necesarios para robustez conformeéosorequisitos de la norma EN 1991-
1-7.

Incluye igualmente seis ejemplos practicos, sobileulo de elementos comunes en
edificios de varias plantas.
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INTRODUCCION

Aspectos generales

En esta publicacion, las estructuras de acero teaaiedia son definidas
como estructuras donde, ni la resistencia a cdrgazontales ni la necesidad
de suficiente estabilidad lateral, tienen un impagnportante sobre la
disposicion de los forjados de las plantas o lenéogeneral de la estructura.
Este limite es normalmente aplicable a edificiobaga doce plantas.

Los edificios de baja altura (de dos o tres plgniagcamente estan sometidos
a fuerzas horizontales modestas y pueden concdbiBmente con sistemas
de arriostramiento robustos de manera que son rmziados los efectos de
segundo orden, en la medida que, los efectos dbiledad lateral no necesitan
considerarse explicitamente en el calculo. El stramlo puede proveerse ya
sea a través de arriostramiento triangulado o ponen(s) de hormigon
armado; los forjados actuan como diafragmas pairatastos los pilares a los
arriostramientos o los nucleos.

Alcance de este documento

Este documento orienta al proyectista en los pasossarios para llevar a cabo
un célculo detallado de las estructuras arriosigatk varias plantas, segun la
norma EN 1998! y la norma EN 1994,

Se concentra en la aplicacion de la “construccidiple” como la manera de
lograr una forma de construccion mas econdémicaskstfoques también son,
de forma concisa y conveniente, los mas simples gidlizarse en la oficina de
proyectos, minimizando asi los costes de las @fgcte proyectos.

La guia aborda los siguientes conceptos:
» El concepto basico de la construccion simple

 Orientacion sobre el andlisis global de las edatrasten la construccion
simple.

» Comprobaciones de célculo en el Estado Limite deiGe (ELS)

« Comprobaciones de calculo en el Estado Limite WItE@LU): sistemas
de forjados, pilares, arriostramientos verticalé®izontales.

» Comprobaciones para asegurar que la estructuma sigiciente robustez
para resistir cargas accidentales tanto especifgcadomo no
especificadas.
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CONCEPTOS BASICOS

Introduccion

La norma EN 1993-1-% ofrece un marco exhaustivo y muy flexible para el
analisis global y el calculo de una amplia gamastaicturas de acero.

En este apartado se presentan los conceptos basios los cuales se basan
los enfoques de calculo para conseguir estruceoasomicas en edificios de
varias plantas, de baja y mediana altura.

Construccion simple

Tal y como se indica en la Parte 2 Hdificios de acero de varias plantas,
Parte 2: Disefio Conceptud, la “construccién simple” obtendré los mejores
resultados econdmicos en el caso de las estructurastradas con varias
plantas, de baja y mediana altura. El analisisepdetla existencia de uniones
articuladas entre las vigas y los pilares; la tes@a a las fuerzas horizontales
se consigue mediante arriostramiento o nudcleos ailmifgon. Por ello, las
vigas estan proyectadas como simplemente apoyadls ilares estan
disefiados para resistir momentos Unicamente erl@g@asos en los que se
den excentricidades nominales de las uniones viga-ftonjuntamente con
los esfuerzos axiles). Como consecuencia de alesrpreciso tener en cuenta
alternancia de cargas para obtener los esfuerzcélcddo en los pilares.

Este enfoque de calculo es el que se ajusta allmddeuniones “simples” de
la norma EN 1998, en el que se asume que la unién no transmite mose
flectores. Este enfoque puede utilizarse si la munge clasifica como
“articulada”, de conformidad con la norma EN 1998;185.2.2. Esta
clasificacion puede estar basada en resultadosopreatisfactorios en casos
similares. Los parametros de las uniones indicadas apartado 3.3 parten de
la asuncion de una unién articulada y que las reaes de la viga se aplican
de manera excéntrica a los pilares. El uso extenglekitoso de estos tipos de
uniones en muchas partes de Europa da fe del resmdonsatisfactorio
requerido por la norma EN 1993-1-8, § 5.2.2.

En el caso de estructuras arriostradas calculagl@smformidad con la norma
EN 1993-1M, el modelo de anélisis global puede, por lo taptesuponer

uniones articuladas entre los pilares y las viganpre y cuando aquéllos
estén calculados para cualquier momento flectoriddela las reacciones
excéntricas procedentes de las vigas (véase ¢hdpas.3).
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A

(a) cartela (b) placa flexible de extremo (c) angulares

Figura2.1 Las uniones “simples” viga-pilar mas hab ituales

Para estructuras simples de ese tipo, casi siesymke resultar econémico
utilizar:

» Perfiles HE para los pilares
» Perfiles IPE para las vigas

» Perfiles planos, angulares o tubulares para losiexlos diagonales de
arriostramiento

La Figura 2.1 ilustra las uniones viga-pilar mabkituales.

Estructuras traslacionales e intraslacionales
Definiciones

Una estructura arriostrada cuenta con los elemesdtisicturales necesarios
para transmitir las fuerzas horizontales directdmen los cimientos. Estos
elementos dotan a la estructura de estabilidadsksteden estar formados por
uno o varios nucleos de hormigon, donde normalmeote alojados los
servicios verticales, los ascensores y las essal@cionalmente, pueden ser
sistemas completos de elementos de acero triargguled planos verticales
(que actian conjuntamente con los diafragmas dghdi® o con el
arriostramiento horizontal).

En una estructura arriostrada, las vigas son ptagas como simplemente
apoyadas. Los pilares soportan las cargas axilesrylo general, momentos
minimos. Las uniones viga-pilar son proyectadasccarticuladas y, por ello,
no absorven ningln momento; se precisa proporcianauficiente capacidad
de rotacion.

Una estructura no arriostrada es una estructuranquéene un nucleo de
hormigon ni un sistema completo de triangulacioriiea&. Es preciso que al
menos algunas uniones viga-pilar sean resistentegnaento, de manera que
transmitan las fuerzas horizontales a los cimieptasi hacer que la estructura
tenga estabilidad.
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Hay que tener en cuenta que la estructura horizgpriacomportamiento de la
misma tienen que considerarse por separado, ediasiones (normalmente
ortogonales). Asi, una estructura puede estar:

* Arriostrada en ambas direcciones

» Arriostrada en una direccion y sin arriostrar erofe. Sin arriostrar en
ambas direcciones

Una “estructura traslacional” es aquélla en la lgutexibilidad horizontal es
tal que tiene que haber alguna disposicion parafestos originados por la
geometria deformada.

Una “estructura instraslacional” es aquélla quesgméea una rigidez horizontal
suficiente, de manera que se pueden ignorar lasosfde segundo orden.

Hay que tener en cuenta que la rigidez horizomtaletque considerarse por
separado, en dos direcciones (normalmente ortog®nalsi, una estructura
puede ser:

* Una estructura traslacional en ambas direcciones

* Una estructura traslacional en una direccion estdcional en la otra

* Una estructura instraslacional en ambas direcciones

Diferencias entre los conceptos traslacional/  intraslacional y
arriostrado/no arriostrado

Tanto el concepto de intraslacionadidad como ekrdestrado/no arriostrado
estan relacionados con la estructura horizontah &mnbargo, resultan
esencialmente distintos.

Las definiciones de intraslacionalidad se refiaiiaita y exclusivamente a la
rigidez y al comportamiento horizontal.

Las descripciones de arriostrado/no arriostrado descripciones de la
disposicion estructural.

De ello se puede deducir que, en cada uno de BPldaos ortogonales, una
estructura puede ser:

» Arriostrada e intraslacional

* Arriostrada y traslacional

* No arriostrada y traslacional

* No arriostrada pero intraslacional (poco habitpatp posible)

Efectos de 2° orden
Principios basicos
La sensibilidad de cualquier estructura ante efed®2° orden puede ilustrarse

simplemente si se considera una “crujia” de uni@diton varias plantas en
una construccion simple (por ejemplo, con uniomBsudadas entre las vigas y
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los pilares); la crujia esta coaccionada lateratengmor un resorte que
representa el sistema de arriostramiento. Los desplientos de primer y 2°
orden estan representados en la Figura 2.2.

/V\ /V\ H2

N A V(3,/h)  H

" a " 2 1
\ \
N |

| | v
a a
\
> k&
Efectos de primer orden Efectos de segundo orden
ko = H, k& =Hi+V(&/h)=H,

Figura 2.2  Efectos de primer y segundo orden en una estructura arriostrada y
articulada

La expresion de equilibrio para condiciones de sdgwrden es la siguiente:

s
1-V/kh

Asi pues, puede comprobarse que, si la rigikdes grande, se da muy poca
amplificacion de la fuerza horizontal aplicada Yosgeria oportuno considerar
los efectos de primer orden. Por otro lado, sutaZa horizontal externbl,, se
mantiene constante mientras el valor de la fueeztical totalV tiende a un
valor criticoV, (= kh), entonces los desplazamientos y la fuerza endaaon
tienden a infinito. La relacioN./V, que puede expresarse como un parametro
Q. seria entonces una indicacion de la amplificaaién2° orden de los
desplazamientos y las fuerzas en el sistema desttenimiento debido a efectos
de 2° orden. La amplificacion se obtiene mediamt@duiente formula:

1
1-1/a

En la norma EN 1993-1¥1 se indican tanto las reglas generales como las
especificas para edificios. Con el fin de abarodos$ los casos, el apartado
8 5.2.1 de ese cddigo tiene en cuenta el sistenadm aplicadakgq, que
incluye tanto las fuerzas horizontaléty como las verticalesVgq. Las
magnitudes de estas fuerzas se comparan con kaadtiga elastica de pandeo
de la estructurd;,. La medida de la estabilidad de la estructatg,se define

F
como —=-.
Ed

A pesar de qué. puede determinarse mediante una aplicacion infiicena a
partir de las funciones de estabilidad, el Eurogodifrece un enfoque sencillo
para calculan, directamente en el apartado § 5.2.1(4)B:

o =[5 5
Ved N Onep
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donde:

a.  es el factor por el cual la carga de célculo delermentarse para
ocasionar inestabilidad elastica global

Heq es el valor de calculo de la reaccidon horizoatela base de la planta
considerada respecto a las cargas horizontalesfydezas
horizontales equivalentes

Veq es el valor de calculo de la carga vertical tetala estructura en la
base de la planta.

Ay eq €s el desplazamiento horizontal de la plantativel a la base de la
misma, cuando se dan cargas horizontales (tantalouse aplican
externamente como cuando se dan fuerzas horizer@qievalentes).

h es la altura de la planta.

Consideracion de los efectos de 2° orden

Tal y como se describié en el apartado 2.3, lailflesad horizontal tiene un
efecto sobre la totalidad de la estabilidad estratty la importancia de los
efectos de 2° orden en el célculo global.

Tal y como se mencion6 en el apartado 2.4, la nd&Ma993-1-1 §5.2.1
presenta el concepto dg: como la medicidén basica de flexibilidad horizdénta
y su efecto sobre la estabilidad estructural.

En funcidon del valor deay, existen tres situaciones distintas de calculo
posibles.

a; > 10

Cuando la estabilidad horizontal viene dada poniieo de hormigén, o por
un arriostramiento robusto, los céalculos, por loagal, indican quex,, > 10
para todas las combinaciones de acciones. La nBMA993-1-1, § 5.2.1(3)
nos permite emplear un analisis de primer ordea g@has estructuras.

Cuando el resultado eg; > 10, se considera que los efectos de 2° ordetoson
suficientemente insignificantes como para ser igtos.

Puede resultar oportuno para algunas estructurgecke altura asegurarse de
gue el resultado sea; > 10, lo cual se obtiene mediante la aplicaciérule
arriostramiento con suficiente resistencia y rigid&sto se explica en el
apartado 8. En el caso de las estructuras de nzediftiura, este enfoque
simple por lo general redundara en un arriostraimiérertemente triangulado
con uniones grandes y caras.

3,0<a,<10
En el caso de los edificios que tengan entre tidiez/ plantas, la resistencia de
los arriostramientos que se calculen dara comdtagks por lo general, 3,0 <

a. < 10. (En caso de que el valor dg sea inferior a 3,0, seria aconsejable
aumentar los tamanos del arriostramiento para duogi este limite inferior).
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Cuando el valor obtenido e, > 3,0 , la norma EN 1993-1-1, § 5.2.2(6)B
permite utilizar el analisis de primer orden, sieenp cuando todas las plantas
tengan:

» Una distribucién similar de las cargas verticales
» Una distribucion similar de las cargas horizontayes

e Una distribucién similar de la rigidez de la estana respecto de los
esfuerzos cortantes a los que se encuentra sorfeptinta

Para considerar los efectos de 2° orden, se aogpliodos los efectos de las
acciones correspondientes por el coeficiente

Los efectos de las acciones correspondientes son:
» Cargas horizontales aplicadas externamente (pampdége el viento) Heq

* Fuerzas horizontales equivalentes (FHE) empleaai@sdar cabida a las
imperfecciones de la estructukggq@

» Otros efectos de pandeo posibles. (Estos son emosstructuras de
varias plantas, de baja altura, pero se podrigmpdaejemplo, cuando el
edificio estuviese en una pendiente con cimientesnidelados. En
dichas circunstancias, el acortamiento axil dedlagntas longitudes de
los pilares ocasionaria un pandeo global.)

a, <3.0

Cuando el resultado sem, < 3.0, la norma EN 1993-1-1, § 5.2.2 indica que
dichas estructuras tienen que analizarse en furdebranalisis de 2° orden.
Este enfoque no esta recomendado para edificitmjdeo mediana altura. El
analisis de 2° orden puede tener como resultadahanro marginal en el
conjunto de los sistemas de arriostramiento, pst@ eentaja se descompensa
totalmente a causa del aumento de los costes gegiooy de la dificultad a la
hora de optimizar dichas estructuras. De todasderms probable que este tipo
de estructuras flexibles no cumplan los criterieservicio horizontales.

Procedimiento general de célculo

A menos que se adopte el enfoque simple descritd apartado 2.6 para los
edificios de baja altura, el proceso general deubdles el siguiente:

1. Determinacion de las acciones verticales de ULS.

2. Calculo de las fuerzas horizontales equivalentedjfpara tener en
cuenta las imperfecciones (véase el apartado 6tdeyaia).

3. Determinacion de las cargas horizontales de ULS.

Determinacién de las cargas horizontales totalmsf¢eme los puntos 2 y
3 anteriores).
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5. Elegir la configuracion del arriostramiento y ldsreentos de
arriostramiento, en funcion de las cargas horizestitales.

(Es preciso tener en cuenta que las fuerzas deto/ielas FHE
normalmente se distribuyen a las crujias indiviéisahrriostradas
mediante técnicas simples de distribucion de caggdando asi la
necesidad de un analisis tridimensional).

6. Llevar a cabo el analisis de primer orden de lasi@siras arriostradas
para determinar tanto las fuerzas del sistemaraesttamiento como la
rigidez de estabilidad lateral global de la estrract

(Este analisis bidimensional de cada sistema dmstmamiento vertical
se suele llevar a cabo por ordenador, con el firpdgorcionar un
acceso rapido a los desplazamientos.)

7. Para cada planta y en cada crujia arriostrada;ndieta el ac, "local”
segun la formula:

H h
Qer = (_Edj_
VEd JH.Ed
8. Determinar el valon, que gobierna el analisis como el valor minimo
obtenido a partir del andlisis anterior.

9. Si el resultado eac > 10, los efectos de 2° orden son lo suficientéenen
insignificantes como para ser ignorados.
Si el resultado es 3,0&; < 10, se calcula el factor de amplificacion y se
aumentan todos los efectos de accion pertinentesri@stramiento puede
tener que volver a calcularse).
Si el resultado eg;, < 3,0, el enfoque recomendado es aumentar la
rigidez de la estructura.

Calculo de los sistemas de arriostramiento de
acero para obtener a = 10 para todas las
combinaciones de acciones

Introduccion

El arriostramiento vertical se disefia para redatoarga del viento, ademas de
las fuerzas horizontales equivalentes que se indioda norma EN 1993-1-1,
8 5.3. El analisis de la estructura de primer orgdaade utilizarse para las
estructuras arriostradas, siempre y cuando el sh@miento vertical
proporcione la rigidez necesaria. Para que el sisde primer orden se pueda
aplicar, la norma EN 1993-1-1, §5.2.1 indica queresultado para la
estructura total y por lo tanto para cada plantardedificio con varias plantas
sead. = 10.

A continuaciéon se indican unos sencillos pasos paralecciéon de los
elementos de arriostramiento, de manera que segeolasrigidez necesaria
para que dicho andlisis sea valido. Esto permitgralectista evitar las
complejidades del andlisis de 2° orden o permite se produzcan los efectos
de 2° orden mediante la amplificacion de los efeate primer orden. El
meétodo también permite calcular la estructura queas a llevar a cabo sin
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necesidad de recurrir al analisis informatico (dieimalisis suele ser necesario
para determinar los desplazamientos horizontalpsryconsiguientegy).

El estudio paramétrico que ha conducido a estasmecdaciones de célculo se
incluye en el documento de Access Steel SN028a-BKI-E

En la Figura 2.3 se indican las disposiciones desiramiento consideradas en
este estudio.

Alcance

El procedimiento de calculo presentado a contiriuase ha elaborado para
edificios con las siguientes limitaciones:

» Una altura que no fuese superior a 30 m

* Un angulo de los elementos de arriostramiento erfifey 50° respecto
de la horizontal.

 Disposiciones de arriostramiento segun se hanaddien la Figura 2.3

Hay que recordar que el procedimiento no dependa ckdidad del acero.

Hs H |- ~<_ | H |- |
2 —» —> J
Hy 6 8
’ 7. 7. 7. 7
e <2
H
B, @ (b)
H |/ |
H2
< »
‘FEd
Hl H (34 N
E —»
6 o o
7. . 7. 7. 5 7 7. 5 7.
(c) (d)

En cada nivel de forjado, Hi = 0,025 x Vgq; donde Vgg, €s la carga de calculo total aplicada en
ese nivel de forjado

(a) arriostramiento transversal, s6lo diagonal cuando hay tension
(b) arriostramiento diagonal

(c) arriostramiento horizontal en “k”

(d) arriostramiento vertical en “k”

Figura 2.3 Disposiciones alternativas practicas par  a el arriostramiento de
edificios de varias plantas

Procedimiento de calculo

Seleccionar una de las disposiciones de arriostrgmiindicadas en la
Figura 2.3.

Comprobar que, tanto en los pilares como en laasvitgl sistema que se va a
arriostrar, las tensiones axiles calculadas enetzxién transversal, debido
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Unicamente a las cargas aplicadas horizontalmegite2,8% de las cargas
verticales, no superen los 30 N/mn(Se pretende limitar asi el alargamiento
del arriostramiento y el acortamiento de los p#3reSi las tensiones son
mayores en los pilares, o bien es preciso elediiilg®e mas grandes, o el
espacio de los pilare®™ indicado en la Figura 2.3 tiene que ser mayorg(pe
gue nunca exceda los 12 m). Si las tensiones evigas son mas grandes, 0
bien se elige un perfil mas grande o es precisob@nma disposicion del
arriostramiento.

Dimensione el arriostramiento siguiendo métodosd@eulo convencionales,
de tal forma que resistan las cargas aplicadazdraales del 2,5% de las
cargas verticales aplicadas, garantizando asi @sidensiones axiles en la
seccion transversal del arriostramiento no supkremwvalores indicados en la
Tabla 2.1. Para plantas intermedias, bien se dabariilizar las tensiones
limites de la Tabla2.1 para las ultimas plantasseopuede utilizar una
limitacion de tension mayor mediante interpolacioreal de acuerdo a la
altura de la planta considerada.

Tabla 2.1 Limites de tensién en la seccién transver  sal de los elementos de
arriostramiento

Angulo de Limites de tension en la seccion transversal del el  emento de
arriostramiento en arriostramiento debido a fuerzas horizontales igual es a 0.025V
hczrlf;)g;zl) ¢ Ultima planta en un  Ultima planta en un Planta baja del
9 edificio de 30 m edificio de 20 m edificio
15< <20 65 N/mm? 80 N/mm? 100 N/mm?
20< 0<30 70 N/mm® 95 N/mm? 135 N/mm”*

30 <6< 40 55* N/mm” 110 N/mm* 195 N/mm”*
40 < 6< 50 75 N/mm? 130 N/mm? 225 N/mm?

* Este valor es inferior que el resto debido a la forma en la que se distribuyen las fuerzas.

Nota: Las tensiones maximas indicadas en la Tabla 2.1 se pueden aplicar a un edificio de una

altura maxima de 30 m, una planta de altura=3 m con 5 m < b <12 m. La tensién axil maxima
permitida en la seccién transversal de los pilares y las vigas (a partir de cargas horizontales del
2,5% de cargas verticales) es de 30 N/mm?.

Los efectos de las imperfecciones

Son cuatro los tipos de imperfecciones que influgerel comportamiento y el
calculo de las estructuras de edificios con vagpiastas y en sus elementos.
Las referencias que se enumeran a continuacionefs&ren a la norma
EN 1993-1-1.

 Imperfecciones laterales globales (apartados 8 $13.a (4))

Imperfecciones laterales de una planta (§ 5.3)2 (5)

Imperfecciones en los empalmes (§ 5.3.3 (4))

Imperfecciones individuales de curvatura de lomel#os (§ 5.3.4).

La norma EN 1993-1-1 ofrece una guia exhaustivaesebtratamiento de los
cuatro tipos de imperfeccion.
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2.7.1 Imperfecciones laterales globales

Las imperfecciones laterales globales que hay quoerten cuenta son las
indicadas en la Figura 5.2 de la norma EN 1993-fjtle se reproduce a
continuacion como Figura 2.4.

"""" A A
h h

% %
Y _ | _ Y

Figura 2.4 Imperfecciones laterales equivalentes (s  egun lo indicado en la
norma EN 1993-1-1 Figura 5.2)

El valor de base de la imperfeccion lateral espude 1/200. Este margen es
superior a las tolerancias de montaje que se sesjecificar, ya que permite
conseguir valores reales que superan los limitescdgados y efectos tales
como la falta de ajuste y las tensiones residuales.

El valor de calculo en la norma EN 1993-1-1, §5.8e calcula con la
siguiente férmula:

1
@= @ Oh Om = —— Oh Om
20C

donde:
an  es un factor de reduccion para la altura total, y

am  es un factor de reduccion del numero de pilanas@onados por el
sistema de arriostramiento (Consultar la norma B®811-1,
§ 5.3.2(3) para una definicion detallada).

Para simplificar, el valor dew puede considerarse, de forma conservadora,
como 1/200, independientemente de la altura y aielemo de pilares.

Cuando, para todas las plantas, la fuerza horizeafere el 15% de la fuerza
vertical total, se pueden ignorar las imperfeccsolaerales (porque su efecto
sobre la deformacion lateral y el factor de amgdifion es minimo para
estructuras con esta robustez).

2.7.2 Uso de las fuerzas horizontales equivalentes

La norma EN 1993-1-1, § 5.3.2(7) estipula que haperfecciones laterales
pueden sustituirse por sistemas de fuerzas hoatesnt equivalentes,
introducidos para cada pilar. Resulta mucho magilkerutilizar fuerzas
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horizontales equivalentes que introducir la impmoi@ geométrica en el
modelo de calculo. Eso es asi porque:

» La imperfeccion debe probarse en cada direcciéa @acontrar el efecto
mas grande y es mas facil aplicar cargas que noadih geometria.

» Aplicar fuerzas elimina los problemas de los camlne longitud que se
darian si se considerasen los pilares de los edifen los que las bases
de dichos pilares estuviesen a distintos niveles.

Segun la norma EN 1993-1-1, § 5.3.2(7), las fuehmaizontales equivalentes
tienen el valor de calculo dgNgq4 en la parte superior e inferior de cada pilar,
dondeNgq es la fuerza de cada pilar; las fuerzas en cattanea se dan en
direcciones opuestas. Para calcular la estructsranucho mas sencillo tener
en cuenta la fuerza equivalente neta en cada torjadi pues, se deberia
aplicar en cada forjado y en la cubierta una fue&ontal equivalente igual
a gveces la fuerza de calculo vertical total.

Imperfecciones laterales de una planta

La configuracion de las imperfecciones que hay tgmer en cuenta en una
planta implica un cambio en la direccion del péarese nivel, tal y como se
indica en la Figura 2.5. Los pilares inclinadosdueen una fuerza horizontal

(la componente horizontal de la fuerza inclinadasta fuerza horizontal debe
transferirse al sistema de estabilidad (el aragmsiento o el nlcleo o nucleos
de hormigdn) a través del diafragma de forjadotaaés del arriostramiento

horizontal proyectado a tal efecto. Por lo gendrasta transferir estas fuerzas
a traveés del diafragma de forjado.

La Figura 2.5 ilustra dos casos que desembocannerstuerzo cortante
horizontal depNgq4. Hay que tener en cuenta que, en este caso, eldalsse
calcula mediante el valor d&, que sea adecuado para la altura de sélo una
Unica planta y que como el valor Ney difiere encima y debajo del forjado, el
valor mayor (por ejemplo, el del piso mas bajoglegue deberia utilizarse.

Imperfecciones en los empalmes

En la norma EN 1993-1-1, § 5.3.3 se indica que i@mbeberian tenerse en
cuenta las imperfecciones en el sistema de aamgtnto. A pesar de que la
mayor parte de lo indicado en dicho apartado r@sdé aplicacion a los
sistemas de arriostramiento que coaccionan a etesieamprimidos como los
cordones de las cerchas, para los pilares de yadaatas se deberian seguir los
pasos indicados en el apartado § 5.3.3(4) pafad¢asas en los empalmes.
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* NEgg ¢ NEeg
—> —>

a2
h h
Hij=Mgq
<
h
a2
—>
? Neg
Figura 2.5 Configuracion de las imperfecciones late  rales gpara fuerzas
horizontals en el diafragma de forjado (extraida de la Figura 5.3 de

la norma EN 1993-1-1)

La fuerza lateral en el empalme deberia calculeos®o aiNe/100, y esto es

lo que deberian poder soportar los elementos destamiento locales,

ademas de las fuerzas de acciones aplicadas erenteg como por ejemplo
la carga del viento, pero quedarian excluidas lasrzhs horizontales
equivalentes. La fuerza que tiene que ser sopoltadémente es la suma de
todos los empalmes en ese nivel, distribuidos pos bistemas de

arriostramiento. Si se empalman muchos pilaresefoemte cargados en un
mismo nivel, la fuerza podria ser importante. Sin@snos que un empalme
estd nominalmente al nivel del forjado, sOlo escipre verificar la fuerza

adicional de los elementos de arriostramiento enf@gado y entre el forjado

superior e inferior. Esto se ha representado €iglara 2.6.

Esta fuerza adicional no deberia utilizarse a la loe calcular los sistemas de
arriostramiento global y no deberia aplicarse aclosentos, a no ser que el
empalme se dé en la primera planta. Cuando seleall sistema de

arriostramiento, sélo hay que considerar una inggerbn cada vez. Para
verificar el arriostramiento para las fuerzas audhales debido a las

imperfecciones en los empalmes, no deberian apdiclrerzas horizontales
equivalentes al sistema de arriostramiento.



2.7.5

2.7.6

Parte 4: Disefio de detalle

2§x

1 Nivel del empalme

2 Elementos locales que deben ser verificados por la fuerza adicional causada (en este caso)
por 5 empalmes.

Figura 2.6  Elementos de arriostramiento que deben s  er verificados en el nivel
de los empalmes.

Como la fuerza puede ir en cualquier direccionmkgor solucion, y la mas

simple, consiste en dividir la fuerza en elemeriersel caso anterior, en dos
elementos diagonales) y comprobar la fuerza aditide cada elemento. Es
preciso tener en cuenta que los valores de lagdsete imperfeccion y las
fuerzas de los elementos debido a la carga delo/mreden variar, en funcién
de la combinacion de acciones que se tengan emacuen

Imperfecciones de curvatura de los elementos

En una estructura arriostrada con uniones simplese precisa considerar en
el andlisis global las imperfecciones de curvatmalos elementos, ya que
éstas no afectan al comportamiento global. Lostefede las imperfecciones
de curvatura locales de los elementos se tienesuenta en el célculo de los
elementos de compresion y de vigas libres de cbaatiediante el uso de
curvas de pandeo adecuadas, tal y como se desurile¢ apartado 6 de la
norma EN 1993-1-1

Recomendaciones para calcular las imperfeccio  nes

Tomando como base los estudios presentados ecwhenato de Access Steel
SN047&!, es posible hacer la siguiente recomendacién sigpsegura de

céalculo. (Una aplicacibn mas directa de la normalBBB3-1-1 reduciria las

fuerzas de imperfeccion de célculo en un 50% ennalg circunstancias, pero
las fuerzas suelen ser bajas normalmente).

1. Aplicar fuerzas horizontales equivalentes de 1/@®0as fuerzas
verticales en los niveles de forjado y de cubidréas. fuerzas cortantes
por planta a cualquier nivel del edificio seranld200 de las fuerzas
totales por encima (el sumatorio de las fuerzaz tiotales
equivalentes, FHE, por encima de dicho nivel).
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Dichas fuerzas deberian considerarse en todagézgidnes
horizontales correspondientes, pero sélo es necasarsiderarlas en
una direccion cada vez.

(Segun la norma EN 1993-1-1, 8§ 5.3.2(10), debddabién tenerse en
cuenta los posibles efectos de torsion en unaatstay ocasionados

por la inestabilidad lateral asimétrica de dos<apaestas). Este efecto
solo es significativo en un edificio de una escagdez torsional en
planta, una situacién que es improbable que sa tB@actica).

2. Verificar que todos los pilares van unidos a tddasigas con una
resistencia minima de 1,0 % del esfuerzo axil det,@s decir, que la
resistencia de la unién viga-pilar sea, como minit@o0,0% Ngg column.

3. Comprobar que todas las fuerzas equivalentes depikad pueden ser
soportadas por el sistema correspondiente de @mamoignto. La accion
de diafragma en la losa de forjado puede desplpars satisfacer
estas condiciones.

Segun la norma EN 1993-1-1, § 5.3.3(1), se pueligaapin factor de
1

reduccion dex, = 0,5(1 + E]

siendom el namero de pilares que se debe arriostrar.

Resumen de calculo

Un calculo y una estructura ‘simples’ supone urogué mas econdémico
para estructuras de baja o0 mediana altura.

El/los sistema(s) de arriostramiento trianguladte mucleo(s) de hormigon
aportan resistencia a las fuerzas horizontales lg astabilidad de la
estructura global

La experiencia ha demostrado que las uniones ‘sshphportan una
capacidad de resistencia, cortante y rotacionisufies para cumplir todos
los supuestos del presente método

Las vigas se disefian para trabajar a la distangahgy entre las lineas del
entramado

Los pilares son proyectados sélo para recibir wargacaxil, sin tener en
cuenta alternancia de cargas sino que sélo los mosi@ominales. El
valor de los momentos nominales se basara en eklmatk equilibrio
adoptado para las uniones, tal y como se desarileéagpartado 3.3.

Por regla general se puede suponer que los nuded®rmigon aportan
una rigidez suficiente como para poder ignorar $dde efectos potenciales
de 2° orden.

En el caso de estructuras arriostradas de pocagmglé@de 2 6 3 plantas), si
se proyecta el arriostramiento para una accionegdmales del 2,5% de
las acciones verticales de conformidad con el agar8, se conseguird una
rigidez horizontal suficiente para poder ignorar édectos potenciales de 2°
orden.
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* Las estructuras de rigidez intermedia, en las guea3 < 10, pueden
analizarse en un analisis de primer orden, coreder que todas las
acciones correspondientes se ven amplificadasl pacter

1

1-—

aCI’

 Deben evitarse estructuras cap< 3,0.

* Los efectos de las imperfecciones laterales y ngserfecciones en los
empalmes pueden tratarse simplemente aplicandaaiienorizontales
equivalentes de 1/200 de las fuerzas verticaleg)ns® estipulado en el
apartado 0 de la presente publicacion.
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ANALISIS GLOBAL PRACTICO PARA
‘CONSTRUCCION SIMPLE’

Introduccion

Esta seccidn sirve de guia para el andlisis gldealun edificio de poca o
mediana altura, teniendo en cuenta los aspectosecifisps del
comportamiento de la estructura abordados en elaaiza?. En esta seccion se
trata el disefio tanto para las situaciones pensegtecomo para las transitorias.
En el apartado 6 se trata el célculo de las sibnasi accidentales.

Acciones y sus combinaciones

Los edificios deberan disefiarse para las combinaside acciones estipuladas
en la norma EN 1999, § 6.4.3.2; este aspecto se trata con mayor eetall
Edificios de acero de varias plantas. Parte 3: Aceis”

En lo que se refiere al estado limite dltimo, lanbmacion basica de acciones
viene dada por la expresién (6.10) como:

ZVG,ij,j +YoP+Vq1Qu +Zyo,i¢’o,iQk,i 6.10

21 i>1

Dicha combinacion incluye las acciones permane@igs la accion de pre-
tensaddP (que no se aplica normalmente en estructuras el® ale edificios

de varias plantas), la accion variable princiQah y las diferentes acciones
variablesQx i que la acomparfian. Los factores parcialesse aplican al valor

caracteristico de cada accién y, adicionalment@ptiea un facton/y a cada
accion variable que acompafa a la principal.

Opcionalmente, para los estados limite STR y GEDdaltese EN 1990-1-1
§6.4.1), la norma EN 198D permite utilizar la menos favorable de las
combinaciones de acciones indicadas en las expessi®.10a) y (6.10b) para
el estado limite ultimo.

Z V5,iCkj + VpP *+ Vqal 01Qka +Z Yaoit?0iQki 6.10a
=1 i>1

D &V6.iGrj +VoP + Vo1Qu1 D VoitloiQx, 6.10b
j=1 i>1

La primera de estas dos expresiones trata todasade®nes variables

acompafnando a la accion permanente (aplicandg@raaitodas las acciones
variables) mientras que la segunda considera laragariable principal como

la accion primaria, permitiendo una reduccion maales el valor de disefio de
la accién permanente.

Aunque la norma EN 1990 permite utilizar las ecoiaes (6.10a) y (6.10b)
como alternativa a la (6.10), el Anexo nacionaldeuerientar con respecto a la
combinacion que se debe utilizar.
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Los valores recomendados de los factores pargidtesfactores relativos a las
acciones acompafiantes se indican en la norma EN 1péro seran
confirmados o modificados segun los Parametrosonal@s Determinados
(NDP) del Anexo nacional.

Si se adoptan los valores recomendados de los BEDBQydra ver que la opcion
de utilizar las expresiones (6.10a)/(6.10b), p@laeeneral, penaliza menos
gue la de utilizar la (6.10).

También se puede ver gque, escepto para las zonadmdeenamiento, la
(6.10b) es la que mas penaliza de las dos, enffel@a) y la (6.10b), a no ser
gue la accion permanente sea mucho mayor (4,5)vgaeda accion variable.
Es poco probable en un edificio con estructuraat@s plantas

Para el estado limite de servicio se considerantippes de combinaciones de
acciones: caracteristica, frecuente y cuasi-perntaneLas expresiones
correspondientes a las mismas se dan en 6.14ln ¥4.36b:

sz,j +P+Qy; "'zl//o,iQk,i 6.14b
j=1 i>1

D Gy +P+YQus +D W2 Q; 6.15b
j=1 i>1

sz,j + P"'zlﬂz,iQk,i 6.16b
i1 i>1

En estas expresiones esta implicita la idea delapiéactores parciales son

igual a la unidad. En la norma EN 1$90se indican los valores de las
acciones de acompanamientgo,( ¢4 Y ¢b), pero el Anexo nacional podra

aportar informacion adicional relativa a los vatorgue se deben utilizar.

Dichos valores son especificos del tipo de cargasguesta considerando, es
decir, ¢4 para nieve es diferente ¢g para viento.

En estructuras arriostradas de edificios de vaiastas, los estados limite de
servicio que se han de considerar seran normalnentie las flechas vertical
y horizontal de la estructura, y el comportamiedittAmico de los forjados.
Quiza también deba controlarse el ancho de lagagripor motivos de
durabilidad en algunas situaciones (como en apaecéns de vehiculos) v,
ocasionalmente, por motivos estéticos. En la nofha1992-1-1! y en
Edificios de acero de varias plantas Parte 3: Aogsse da una orientacion al
respecto.

Analisis de las cargas de gravedad

Con la suposiciéon de que las uniones viga-pilanetieun comportamiento
articulado, todos los sistemas de forjado adoptagdwa edificios de varias
plantas son isostaticos. Se pueden adoptar casgdesi de carga para
determinar los momentos, esfuerzos cortantes gsagih todos los elementos:
losas de forjado, vigas secundarias, vigas prifespgilares y uniones.
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En la norma EN 1991-1-1, § 6.2.1 (4) se defineaeldr de reducciorga, que
se puede aplicar a cargas de gravedad sobre fsrjaigas y cubiertas segun la
zona que soporte el elemento correspondiente.

En el §6.2.2 (2) se define un factor equivalente de cargas de gravedad
sobre muros y pilares, dependiendo del nimero alggd que cargan sobre el
elemento en cuestion.

No todas las cargas de gravedad impuestas sorpsibkee para de reduccion.
Por ejemplo, no seria adecuado en los casos en que:

» Se hayan determinado las cargas por el conocimeitoso propuesto.
» Las cargas se deban a instalaciones o a maquinaria.

» Las cargas se deban a almacenaje.

Se debe tener en cuenta cuando corresponda latesica de la linea de
cortante en las uniones simples viga-pilar. Enidgafa 3.1 y en la Tabla 3.1 se
muestran los momentos nominales que se han tenio ceenta
tradicionalmente en diferentes paises de EuropareSemienda adoptar
excentricidades que sigan la linea de la practiadidional del pais en
cuestion, con la intencién de facilitar el proceaprobacion del proyecto.
Los momentos son bajos y solo tienen una implicaoi@desta en el calculo
final del pilar.

A modo de simplificaciéon adicional, en construccgmple a los proyectistas
no se les exige que consideren los efectos deadmahcia de cargas para las
sobrecargas de uso.

No se introducen momentos en el pilar cuando éstte ®jeto a reacciones
simétricas y por tanto el perfil se disefia Unicamegrara un esfuerzo axil.
Habitualmente, sélo estan expuestos a reaccioneguilibradas los pilares de
borde de la estructura. La mayor parte de losqs|atentro de una distribucion
regular, se calculan Unicamente considerando etess axil.
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Figura 3.1 Momentos nominales por vigas de forjado

Tabla3.1  Valores nominales de excentricidad ‘e’ ha  bitualmente empleados
en la 'construccion simple' en diferentes paises eu ropeos

Pais Excentricidad del eje fuerte Excentricidad del eje débil
Bélgica h/2 0
Holanda h/2 0
Alemania h/2 0
Francia h/2 0
Espafia h/2 0
Italia h/2 0

Los momentos nominales se pueden repartir de fogoe entre los pilares
superior e inferior, suponiendo que el ratio dédeg (/L) no supera el valor
de 1,5". Fuera de este limite, habré que distribuir losnetos en proporcion
a larigidez de los pilares.
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/1

M u _ Iupper /Lupper

M L IIower /Llower

| /
But Mupper = Miower When 0,67 < Lupper Lupper 1,5
Iower/L|ower

1 Pilar
2 Viga de forjado

Figura 3.1 Distribucion de los momentos nominales por vigas de forjado

Consideracion de los efectos de segundo orden

Hay dos opciones para las estructuras de baja metliana altura y la
consideracion de los efectos de segundo orden.

Asegurar ac > 10

En una construccion a pequefia escala de hastplardas, puede que o mas
adecuado sea asegurar omg sea mayor que 10, aplicando los enfoques
simplificados indicados en el apartado 2.6 delgmwesdocumento.

Caélculo para3 < a,<10

De forma mas general, lo mas adecuado es diseiarstéencia la estructura de
arriostramiento horizontal. Por lo tanto es negesdener en cuenta

adecuadamente los efectos de 2° orden segun kuld&2.4.2(2) de la norma
EN 1993-1-1. Habra que seguir los pasos descritet apartado 2.5.

Resumen de calculo
Se hace referencia a la norma EN 1996*1-1
» Utilizar la menos favorable de las ecuaciones 6y104.0b (en los casos en

los que lo permita el Anexo nacional) para la corabion de acciones para
el estado limite ultimo.

» Utilizar las ecuaciones 6.14b, 6.15b, 6.16b pamalinaciones de acciones
para el estado limite de servicio, tomando nota tddas las
recomendaciones del Anexo nacional.
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Utilizar el §6.2.1 (2) y (4) para determinar l@slucciones admisibles en
acciones variables aplicadas a grandes areas.

Llevar a cabo el analisis segun lo estipulado eapalrtado 3.3 de esta
publicacion, para las cargas de gravedad y 3.4eaaar la relevancia de
los efectos de 2° orden y considerarlos en casfugua necesario.
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ESTADO LIMITE DE SERVICIO

Aspectos generales

La norma EN 1998, § 3.4y 6.5, y EN 1993-1%, § 7 exigen estructuras que
satisfagan el Estado Limite de Servicio. Los dogercorrespondientes a
edificios de varias plantas son:

* Las flechas horizontales
* Las flechas verticales de sistemas de forjado

» La respuesta dinamica

La filosofia general de los Eurocodigos no consstefrecer limites generales
reglamentarios para las flechas horizontal y valtisino recomendar la
especificacion de limites para cada proyecto, yuselg acordado con el
cliente. Reconocen que en los Anexos nacionalggusden especificar los
limites correspondientes a aplicaciones generagmises concretos.

En los apartados 4.3 y 4.4 se da la definicionladeflechas horizontal y
vertical, y se sugieren unos limites en base alimeato SN034dde Access
Steel

Combinaciones de carga

Tal y como se indica enEdificios de acero de varias plantas Parte 3:
Accione® se utilizan combinaciones diferentes de acciorsea s estados

limite dltimo y de servicio. Cabe resaltar que almgi paises sélo aplican
limites en respuesta a acciones variables (es, dexise limitan las flechas

ocasionadas a acciones permanentes).

Limites de flecha horizontal

En la Figura 4.1 pueden verse las definicionesadeflechas horizontales del
Anexo Al de la norma EN 199D En la Tabla 4.1 se resumen los limites de
flecha horizontal tipicos empleados en Europa.
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Notacion:
u Desplazamiento horizontal global en la
altura del edificio H.

u; Desplazamiento horizontal en la altura de
la planta H;

Figura 4.1 Definiciones de flechas horizontales

Tabla 4.1 Limites de flecha horizontal

Limites de flecha

Pais Observaciones
u Ui
Francia
Edificios de varias plantas H/300 Hi/250 Se deberan verificar estos

valores contrastandolos con las
flechas calculadas a partir de la
combinacién caracteristica, a
menos que se acuerde lo
contrario con el cliente.

El limite indicado para u se aplica
para H <30 m.

Alemania

No existen limites nacionales de flecha. Se deberan tomar los limites de las instrucciones de
los fabricantes (homologaciones técnicas) o bien, conforme lo acordado con el cliente.

Espafia

Edificios de varias plantas: Se dan estos valores en el

En general H/500 H/300 documento técnico na[g]:lonal para
estructuras de acero “ y en el

Con particiones, fachadas, HI/500  Cédigo Técnico de Edificacion® y

envolventes fragiles o elementos de se deberan utilizar a menos que

acabado rigido de forjados se acuerde lo contrario con el

Edificios esbeltos de gran altura (de  H/600 cliente

hasta 100 m)

4.4 Limites de flecha vertical

Las definiciones de las flechas verticales del An&% de la norma EN 1960
se pueden ver en la Figura 4.2.
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we es la contraflecha de ejecucion en taller del elemento estructural sin carga

w; flecha inicial bajo la totalidad de las cargas permanentes en las combinaciones
correspondientes de acciones actuando sobre la estructura

w, es la parte a largo plazo de la flecha bajo cargas permanentes (flecha diferida)

w3z es la parte adicional de la flecha debido a las acciones variables de las combinaciones
correspondientes de acciones

Wit €s la flecha total como suma de wy, wo, w3

Wmax €S la flecha total aparente descontando la contraflecha wiot — We

Figura 4.2 Definiciones de flechas verticales

En la Tabla 4.2 se recogen los limites de flechiicad tipicamente empleados
en Europa.

Tabla 4.2 Limites de flecha vertical

Limites de flecha

Pais Observaciones
Wmax W2t+W3
Francia
Cubierta, en general L/200 L/250 Estos valores se recogen en el

Anexo nacional de Francia a la
norma EN 1993-1-1y se
deberan utilizar a menos que
se acuerde lo contrario con el

Cubiertas que con frecuencia soportan a L/200 L/300
mas personas ademas del personal de
mantenimiento

Forjados, en general L/200 L/300 cliente.
Forjados y tejados con escayola u otros L/250 L/350 Losvalores de las flechas
acabados fragiles o piezas no flexibles calculados a partir de las

combinaciones caracteristicas
se deberan comparar con estos
limites.

Forjados que sustenten pilares (a menos L/400 L/500
que se haya incluido la flecha en el analisis
global del estado limite ultimo)

Cuando wmax puede afectar al aspecto del L/250 -
edificio

Alemania

No existen limites nacionales de flecha. Se deberan tomar los limites de las instrucciones de
los fabricantes (homologaciones técnicas) o bien, conforme lo acordado con el cliente.

Espafia

Cubiertas, con acceso para mantenimiento - L/250
Unicamente

Cubiertas, en general L/300
Vigas y forjados, sin elementos fragiles L/300
Vigas y forjados que soportan tabiques L/400

ordinarios y elementos rigidos de acabado
de forjados con juntas de dilatacién

Vigas y forjados que sustentan elementos L/500
fragiles, como tabiques, fachadas o
elementos rigidos de acabado de forjados

Vigas de apoyo para pilares L/500
Vigas que soportan muros de fabrica L/1000
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Contraflecha

Las flechas con cargas permanentes pueden seram@agmnificativa de la
flecha total de las vigas de forjado. Esto es adiqularmente en sistemas de
forjados mixtos que se construyen sin apuntalamiésggun lo recomendado
para construccion rapida, simple).

En éstos casos, los proyectistas deberan espeaifieacontraflecha al objeto
de garantizar que los sistemas primario y secundkli forjado queden planos
y nivelados una vez finalizada la estructura. ErAeéxo A1 de la norma
EN 199¢” se dan las disposiciones especificas para recotascgentajas de
la contraflecha.

Respuesta dinamica

En el Anexo A.1.4.4 de la norma EN 1990 se indicansiguientes requisitos
de respuesta dinAmica de todas las estructuras.

Vibraciones

(1) Al objeto de conseguir un comportamiento vibriat satisfactorio de
edificios y de sus elementos estructurales en cargis de servicio,
habr& que tener en cuenta, entre otros, los sigagaspectos:

a) la confort del usuario;

b) el funcionamiento de la estructura o de sumelgtos estructurales
(por ej. grietas en tabiqueria, dafios en el cerram, sensibilidad de lo
contenido en el edificio a las vibraciones).

Habra que considerar otros aspectos en cada unosiproyectos,
debiéndose consensuar con el cliente.

(2) Para no exceder el estado limite de servicioiie estructura o de un
elemento estructural cuando se someta a vibracidra®a que
mantener la frecuencia natural de las vibracionedalestructura o
elemento estructural por encima de los valores addos que dependen
de la funcion del edificio y del origen de la vibi@n, siempre en
conformidad con lo acordado con el cliente y/o tabautoridad
correspondiente.

(3) Si la frecuencia natural de las vibracioneslaestructura es menor
gue el valor adecuado, se debera realizar un argafigas exhaustivo de
la respuesta dinamica de la estructura, considecatainbién la
amortiguacion.

Nota: para mas datos consultar las EN 1990-1-1,1980-1-4 e
ISO 10137

(4) Dentro de las posibles fuentes de la vibracjae se deberan
considerar se encuentran los pasos humanos, logmentos
sincronizados de personas, maquinaria, vibraciqmasel trafico
absorbidas por el firme, y acciones del vientoaEst otras fuentes,
deberan ser especificadas para cada uno de losagtog, debiéndose
consensuar con el cliente.
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En la practica, en edificios bajos o de medianaralt destinados a uso
comercial o residencial, el problema principal cadén la respuesta dinamica
del sistema de forjado a la excitacion humanacgaimente ocasionada por
los pasos humanos o por un salto intenso.

La respuesta dinamica de los sistemas de forjaldoexcitacion humana es
compleja por tres motivos:

» La naturaleza de la excitacion es incierta en @uanhagnitud, duracion y
frecuencia de ocurrencia.

» La respuesta estructural se ve influenciada susiarente por la magnitud
de la amortiguacién en la estructura y el efectoadrtiguacion de
componentes no estructurales del edificio y sussar@s, equipamiento y
mobiliario.

* La percepcion humana de la vibracion y la defimcife los criterios
adecuados de aceptacion son, en ambos casos, mtacisas, variando
entre individuos y para un unico individuo con atp del tiempo.

Se debe resaltar que un forjado que tiene una estplviva’ a la excitacion

humana es mas improbable que vea alterada sueresast Los forjados de

madera tradicionales siempre han hecho gala decestportamiento y, aun

asi, han tenido unos resultados satisfactoriose®ipargo, el cada vez mayor
empleo de sistemas de forjado de acero de vanormgagiocambio hacia una

construccion mas ligera, aumentan la probabilidadjde estas prestaciones
puedan ocasionar malestar a ciertos usuarios. dtanto, los proyectistas

tienen que prestar atencion a este aspecto dadehalidad en servicio.

Histéricamente, los proyectistas han utilizadorécdiencia natural del forjado
como Unica medida de un comportamiento aceptabia. ftécuencia natural
suficientemente elevada significa que un forjado $ido ‘ajustado’
precisamente fuera del rango de frecuencias deleprarmdnico de los pasos
al caminar. Sin embargo, podria seguir produciéadws resonancia con los
armonicos superiores. A modo de directriz se pukmbir que una frecuencia
fundamental por encima de los 4 Hz suele ser ade¢cyzero en la norma
EN 1994? no se indica requerimiento alguno con lo que eygctista debera
buscar alguna orientacién en la reglamentaciéronati

Recientemente han surgido métodos mucho méas eafectisunque mas
complejos, de valorar el aspecto dinamico de laiinalidad en servicio:

e Célculo de la vibracién de forjados RF32-CT-200088 Se puede
solicitar de forma gratuita a RWTH Aachen. En épsede encontrar un
analisis con un unico modo de vibracion del forjado

«  Proyecto de forjados para vibraciotun nuevo enfoql®’ presenta un
enfoque méas completo, multimodal, para los mismaoStodos de
evaluacion.

Estan empezando a estar disponibles los softwardisg#io que tienen en
cuenta al completo el método presentado en laamedex bibliografica 10.
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4.7 Resumen de calculo

Verificar las flechas horizontales definidas en apartado 4.3
contrastandolas con los criterios definidos en eie® nacional
correspondiente

Verificar la flecha vertical correspondiente defimien el apartado 4.4,
contrastandola con los criterios definidos en ele¥n nacional
correspondiente

Considerar la contraflecha en el caso de vigasrsups a 10 m de
longitud

Verificar la respuesta dinamica del forjado a teawi® alguna de las
referencias dadas en el apartado 4.6.
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ESTADO LIMITE ULTIMO

Introduccion

El célculo del estado limite Ultimo, es decir, &ificacion de la resistencia de
todos los componentes estructurales del edifici@a E@portar las acciones
identificadas en el andlisis global, sigue sieradprincipal tarea del proceso de
disefio de detalle.

Afortunadamente, los proyectistas cuentan hoy aralh muchas herramientas
para el calculo, que les han liberado de los ged&ierzos para los detalles
gue previamente se requerian En los siguientestadlpar se ofrece una
descripcion exhaustiva sobre cdmo aprovechar aimwégstas herramientas, a
la vez que se hace mencién a sus fundamentos &uitosoédigos.

Sistemas de forjado

Losas de forjado

Durante el disefio conceptual se tendran que hdéegide o bien una losa
mixta o un forjado prefabricado. Ambos pueden petarse a partir de los
principios basicos aunque esto es algo que, dedga@n la practica se da con
poca frecuencia.

Una losa mixta puede disefiarse de conformidad @omima EN 1993-1183
para la fase de construccién, EN 19944 fiara la estructura acabada y EN
1994-1-2"1 para la situacién de incendio.

Un forjado de hormigdén armado prefabricado se pukskiar segun la norma
EN 1992-1-1,

Todas estas normas permiten los calculos que ssfintados por ensayos, de
conformidad con el Anexo D de la norma EN 1890

Para estos productos especificos de construccibnunoamplio uso en la
practica, los fabricantes han adoptado la via éleluto basado en ensayos, ya
gue ofrece mayor resistencia de calculo que la spugletermina mediante
céalculo. Los fabricantes presentes en los mercadofonales normalmente
ofreceran tablas de calculo adecuadas que tendramenta los Parametros
Determinados a nivel Nacional definidos en los Argexnacionales
correspondientes.

Los proyectistas deberian emplear estas tablasaldel@ siempre que sea
posible

Vigas descolgadas no mixtas

Las vigas descolgadas no mixtas del forjado s&ailpara soporte de los
sistemas prefabricados de forjado y, con toda fibtad, de las losas mixtas
de forjado que no estan unidas a sus vigas postaméeliante conectores. Las
vigas descolgadas de cubierta normalmente soplagacorreas que sirven de
apoyo para los sistemas de cubierta.

4-29
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En funcion de los detalles constructivos, estaas/gueden estar:

e Completamente arriostradas para las fases de ugodisin y de
servicio.

* Arriostradas en puntos de aplicacion de la cargtoten la fase de
construccion como de servicio.

» Sin arriostrar en la fase de construccion y:

- Totalmente arriostradas en la fase de servicicaévide forjado que
soportan prelosas)

- Arriostradas en puntos de aplicacion de la cargaaeffiase de
servicio.

- Sin arriostrar tanto en la fase de construcciénacdmservicio.

En funcion de la esbeltez de las vigas, puede hatsediferencia notable en lo
gue a la resistencia se refiere entre las condsi@nriostradas y sin arriostrar.
De aqui se concluye que, cuando la condicion destniamiento mejora una
vez que la estructura esta acabada, se deberifinarede forma separada la
fase de construccion y la de servicio.

En la Figura 5.1 a la Figura 5.4 se presenta elgsm de célculo detallado. Se
pueden abarcar todos los casos enumerados anteniermeniendo en cuenta
de forma adecuada las condiciones de arriostramignt por ende, la
resistencia de célculo a pandeo descrita en ladigg.
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Span length Calculate internal forces Veu M
Load combination and moments St

N 4

SNO10 from Cross-section
www.access-steel.com Choose beam section »/ data
0 7 Steel grade

EN§12923(;1'1 » Calculate the design shear g v

resistance 7 &
«—No
Yes
A4
EN 1993-1-1 Calculate the design
§6.2.5 —— ] resistance for bending of Mcrq
the cross-section
-«—No
Yes
Restraint data Compress!on T Yes
restrained?
No
A 4
EN§12933;-1 Calculate the design LTB W
3k —p ) »
resistance 7 (24
4—No M Ed <M bRd
Yes

Figura5.1  Procedimiento general para el calculo de vigas no m ixtas bajo una
carga distribuida uniformemente
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EN 1993-1-1
§6.2.6 (6)

EN 1993-1-1
§6.2.6 (2)

Yes

v

EN 1993-1-5
§5.2

Calculate the shear resistance

VRrd = Verd

-

—

Figura 5.2

Calculate the shear buckling

resistance
VRa = Vo ra

4 —-32

<
-

Procedimiento detallado para calcular la
una viga

o

de

Ny

resistencia a cortante de
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Cross-section
data
Steel grade

EN 1993-1-1
Table 5.2

EN 1993-1-5
Chapter 4

’

Determine the class of the

cross-section

Class 10or2?

1

Calculate the effective
modulus

v

Calculate the elastic
moment resistance of the
effective cross-section
Mera = Westmin fy | a0

Calculate the elastic
moment resistance
Mera = Wi 1y / a0

Yes
EN 1993-1-1
§6.25 —
—
Y
Calculate the plastic
moment resistance
Mera = Wei fy | o
Figura 5.3 Procedimiento detallado para calcular la

una viga

resistencia a flexién de
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SN002 from
www.access-steel.com

The method in §6.3.2.4
is not within the scope

of this flow chart.

Use simple method for

Yes
Section properties v
BS;:,e,l. ﬁ;ﬁg?h .| Determine slenderness using
design bending simple equation
moments =
|
E'; 2;939 2_;-1 .| Calculate critical buckling m
O moment M, 7 er

SNO003 from

www.access-steel.com Calculate slenderness using v
. T = Wy At
M
W, = Wy for 1 Class or 2 B bl
Wy = Wy for Class 3
Wy = Wy for Class 4

EN 1993-1-1
LTB may be

rolled sections | .-~
EN 1993-1-1 §
6.3.2.3

Yes

L Uselimit for]

EN 1993-1-1

Determine the appropriate Curve for
LECES buckling curve equation 6.57
EN 1993-1-1 i

§6.3.23 Calculate the reduction factor
[
Formula 6.57 nr

EN 1993-1-1 ¢ -
§6.323(2) Calculate the modified

Formula 6.58 reduction factor
\—/\ ATmod = it/ f

|

HH@I

EN 1993-1-1
§6.32.2 N Calculate:
Formula 6.55 Mora = gimod Wy £y 1 nt

= Wy for 1 Class or 2
= Wy for Class 3
= Wiy for Class 4

Figura 5.4 Procedimiento detallado para calcular la resistencia al pandeo
lateral de una viga

Existen numerosos ejemplos practicos que muesstais procesos de calculo
a partir de los principios basicos.

En el Apéndice A de esta publicacidon se incluyen:
* ERL1 Viga simplemente apoyada sin arriostramierieyda
* ER2 Viga simplemente apoyada con arriostramieratiesdles intermedios.

Para consultar mas ejemplos, visite el sitio welhdeess Ste8l. Entre ellos
se incluyen dos ejemplos préacticos interactivodosnque el usuario puede
introducir sus propias variables para levar a aab@jemplo practico que se
ajuste a sus necesidades.
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Uso de herramientas y software de célculo

La calculadora para las resistencia de los elersajie se incluye en la hoja
de célculo que acompafa al documegtlificios de acero de varias plantas
Parte 8: Descripcion de la calculadora de la resistia de los element&d!
puede emplearse para calcular la resistencia delémsentos a compresion,
flexion, traccion y interaccién de compresion witm, asi como la resistencia
del alma y la resistencia a cortante de las seesitansversales.

Es cada vez mas habitual contar con la ayuda deasef de calculo para el
proyecto de vigas arriostradas y sin arriostraraRa calculo comercial de
estructuras es recomendable contar con este tipoftigare.

Vigas descolgadas mixtas
Las vigas descolgadas mixtas suelen utilizarse como

* Vigas secundarias, con el fin de proporcionar usyagirecto a las losas
de forjado mixtas, con conectores para aseguedién mixta.

* Vigas principales, con el fin de servir de sope@rt@s vigas secundarias y
transmitir sus cargas a los pilares. Se utilizamectores para garantizar la
la accidén mixta.

Para hacer mas simple su construccion, es muy eswable que las vigas

mixtas estén proyectadas sin apuntalamiento emada €fle construccion. La

comprobacion de esta condicion tiene que llevars&ba de conformidad con

el apartado 5.2.2 de esta guia antes de pasdaselaixta de la estructura una
vez finalizada.

Antes de proceder con las comprobaciones mixtapressso determinar el
enfoque de la conexion a cortante (esto puede $mlienido ya en cuenta
durante la fase de disefio conceptual). Existeredfgjues posibles.

Interaccién completa

Se proporciona una conexién a cortante suficierdea pdesarrollar una
resistencia plastica completa de la seccion mixtde enfoque simplifica el
enfoque de célculo y maximiza la rigidez de la wigiata. Sin embargo, si la
viga es mas grande que lo que es preciso paraagloeBmite ultimo de la
estructura finalizada, es probable que se necebdstantes mas conectores
gue los que normalmente serian necesarios pararesistencia basica.
Obviamente, existe un coste adicional para estosatores adicionales, sobre
todo para las vigas principales de gran luz. Tampiéede resultar dificil, o
imposible, ajustar el nUmero suficiente de conest@n el ala superior. En la
Figura 5.5 se muestra el proceso de calculo ddtaftara conexion completa a
cortante de vigas secundarias (las vigas prin@patebablemente se disefien
para conexidon parcial). Este enfoque simplificadta erestringido a las
secciones de Clase 1 6 2. En la practica, es poabalple que esto sea
restrictivo.
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-

Span length .| Calculate internal forces and
Load combination d moments
v
SN022 from Choose beam section, Cross section data
www.access-steel.com concrete parameters, » Steel grade
o connectors / Connectors data
o *
E'\é 1919‘; 1; Calculate b
§54.12(5) Effective width of concrete flange e
@
EN 1994 1-1
§6.2.1.2 Verification of bending resistance
@
EN 1993 1-1 i ot
6.2.6 Bending criterion
¥§/_\ “N verified ?
Yes
Y
=Y :3929 ; ;'1 Calculate vertical
§e22 shear resistance
¥/\
EN 1994 1-1 N @
§6.6.3
o Yes
h 4
Determine number of shear
EN 1994 1-1 connectors per half span (n) using Ml @i shizey
§6.6.4 »/ connectors per
o n= N, orn= Ne 7 half span (n)
K¢ Pra k;.Prq ‘
EN 1994 1-1 I _—
Verification of longitudinal shear
YEEE2 resistance of the slab Yes
@
ongitudinal shear N ncrease transverse No
criteria verified ? reinforcement?
Yes
Y
ax ;9792 = Verify that the beam satisfies the
Serviceability Limit State When the beam is not fully propped
during construction, it has also to be
checked for the construction condition
| without contribution of concrete slab
(see SF016) and taking account of lateral
torsional buckling
Figura 5.5 Calculo de vigas mixtas simplemente apoy  adas con conexiéon

completa y secciones de clase 1 6 2

Interaccién parcial

Cuando el dimensionado de las vigas de acero defieido por la condicion
de construccion sin apuntalamiento o por el estadiie de servicio de la
estructura terminada, se obtendrd una resistenég que suficiente para el
estado limite ultimo de la seccion mixta. En diclvasos, es probable que
resulte mas econdmico utilizar una conexion parcial
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En este caso, en la Figura 5.6 a la Figura 5.9ragepta el procedimiento
general y los sub-procesos de detalle del célculo.

Span Length

Calculate internal forces and
Load combination

moments

[

v

Choose beam section,

Cross section data

concrete parameters, »/ Steel grade
EN 1994 1-1 connectors Connectors data

§6.6.3 ‘

Calcu‘Iate colnnectors
design resistance

EN 1994 1-1

§6.6.4

Calculate
Effective width of concrete flange "
EN 1994 1-1 §
54.1.2

Verification of bending resistance,
see Figure 5.7

—N

Bending criterion verified ?

Yes
¥

Calculate Shear Resistance,
see Figure 5.8

i

4—No

Yes
¥

EN 1994 1-1

Verification of longitudinal shear
§6.6.6.2

R resistance of the slab,
see Figure 5.9

ongitudinal shear criteria
verified ?

<«—N

When the beam is not fully

“-__| propped during construction, it has
Yes also to be checked without the
contribution of the concrete slab

NOTA: los cuadros rectangulares con bordes gruesos hacen referencia a sub-procesos
detallados en la Figura 5.7 a la Figura 5.9.

Figura5.6  El procedimiento general en el calculo d

€ una viga mixta
simplemente apoyada
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Cross section data
Steel grade Classification of cross section
Connectors data

Class of
Cross-
section

No—— >

Bending resistance
criteria not verified

Bending resistance
criteria not verified

EN 1994 1-1
§55
o Class1 or Class 2 ?
Yes
A 4
Calculate
EN ;9:‘1‘ ;'1 degree of shear connection and
§6.6.1. minimum degree of shear
L connection 7min
EN 1994 1-1
§6.2.1.2 Yes
— Calculate plastic resistance
moment
EN 1994 1-1
§6.2.1.3
¥/\
Meqg < Myird
Yes
h 4
Bending resistance
criteria verified
=Y é929411 ;'1 Calculate stresses in steel and
Slc2 concrete flanges
¥/—\
EN 1994 1-1 N
§24.1.2
¥/\j »- Criteria verified ?
EN 1994 1-1 J
§6.2.1.5
Yes
Bending resistance v
criteria: Bending resistance
O1s <fa =Ty | 4 criteria verified

o <fa=F/ m
O'cgfcdzfck/yc

Figura 5.7 Verificacién de la resistencia a flexion

F

de una viga mixta
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Cross section data

EN 1993 1-5 § 5.1

o Yes
EN ;929; ;'1 § Calculate Shear resistance
o Using VRd = Vp|de
\_/—\
EN 1994 1-1 ¢
§6.2.23 :
Calculate Shear buckling
. resistance

Using VRd = Vb,Rd

EN 1993 1-56§ 5

\_/—\

Figura 5.8  Verificacion de la resistencia a cortant e vertical
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Bending verification
with plastic resistance if
cross section is of Class 1 or 2
and 7> 7min
(see Figure 5.7)

Bending verification with
plastic resistance ?

Yes
EN 1992 1-1 Calculate plastic longitudinal shear
§6.24 stresses in potential surfaces of
failure

|

A
EN 1992 1-1 Calculate elastic longitudinal shear
§6.24 stresses in potential surfaces of VEq
failure
N Longitudinal shear
criterion not verified

EN 1992 1-1

§6.2.4 Ve < Vfeqsin 6 cos 6

Yes
A 4

Longitudinal shear
criterion verified

) 4

Figura 5.9 Verificacién de la resistencia a esfuerz o cortante longitudinal de la
losa

En el Apéndice A se proporcionan ejemplos practidosde se muestra el
calculo detallado de una viga mixta secundariancpral.

Resistencia de la conexion a cortante

En las comprobaciones anteriores de la resistelgcias vigas mixtas, hay que
tener en cuenta que la resistencia de la conextdntante es funcion de:

» Las proporciones de la chapa a través de la cisledda el conector.

» El posicionamiento del conector/es respecto dgresas de la chapa.

« El nimero de conectorees dentro de una greca.

Deberia consultarse la documentacion del fabricad#e la chapa para
determinar los valores de calculo adecuados

En el Apéndice A de esta publicacién se incluyen:

* WE3 Viga mixta secundaria simplemente apoyada (gonegoarcial)

* WE4 Viga mixta principal simplemente apoyada

Uso de herramientas y software de calculo

Dado el numero de variables que hay que considgrdas vigas mixtas, no
resulta practico ofrecer una ayuda de disefio mediablas. No obstante,
dentro de una de las partes de esta publicacibnhasereparado una
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especificacion de software para realizar un progrdm disefio para una viga
mixta.

En los principales mercados europeos ya se enametisponibles los sofware
para vigas mixtas.

Asimismo, existen dos ejemplos practicos interastien la pagina web de
Access Steéi para vigas principales y secundarias simplemegigaalas. Los

usuarios pueden introducir sus propias variablegs paalizar un ejemplo
practico a su medida.

Vigas integradas de forjado o vigas Slim Floo r

Son varios los fabricantes que fabrican vigas naiggs de forjado (o Slim

Floor), que suelen estar integradas dentro desia ¢zl forjado. Todas ellas
estan avaladas por los datos de calculo de logcéaibes y en algunos casos
por programas de software especializados.

En la practica, deberian utilizarse los datos soffware de calculo de los
fabricantes.

Vigas alveolares

Las vigas alveolares son una forma especializadagds descolgadas en las
gue las amplias aberturas en el alma de la vigaifgeque las instalaciones
compartan la misma profundidad que la estructunanarplanta.

Hay varios fabricantes que las fabrican y que hasadollado criterios

especializados de calculo “en frio", incluso algude ellos, han ampliado su
aplicacion abarcando el estado limite de incendimdo este software es
conforme a los Eurocodigos.

Dichas vigas, por lo tanto, siempre se disefiadgansana especificacion de
prestaciones especifica para un proyecto conaretdiante el uso de software
especializado. No resulta viable el célculo a paleilos principios basicos de
los Eurocadigos.

Pilares

Tal y como se indico en el apartado 3, una de éadayas de la construccion
simple consiste en que los pilares interiores en datramados regulares
pueden estar disefiados, por lo general, sélo paaarfa axil.

Los pilares externos estaran sujetos a las cawjles § a los momentos de la
excentricidad de la unién.

En el apartado 5.3.2 se describe un método delg&auple para los pilares
en construccion simple con momentos nominales ywerdricidad de la union.
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Pilares sometidos a carga axil Gnicamente

Design loading
Ned, Myed, Mz g

SNO010 from
www.access-steel.com

\_/—\

Buckling length —
take as system
length

vvy

Choose a column

Column section

section

r

»/ data(A £, E
/ I, W)

:

Classify cross
section

Is cross section
class 1,2 or 3?

Do not use Class 4 section

EN 1993-

EN 1991-
§6.3.1.4

Figura 5.10

§6.3.1.2

Yes

Determine design resistance of

cross section
Nera=A fy ! Ao

Yes
A 4

1-1

Determine non-dimensional
slenderness A for flexural

buckling for minor axis

1-1
)

Determine non-dimensional
» slenderness At for torsional
and torsional-flexural buckling

NOTE: in most multi-storey building columns |/
this slenderness is less than for flexural
buckling and therefor does not govern

Comprobacion de resistencia de pilares

Sheet 2,
Figure 5.11

— pagina 1
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|Useir instead of Jf >

EN 1993-1-1

§6.3.1.2(4) Yes 7=10

No

i

EN 1993-1-1 4
§6.3.1.2 Determine buckling N
Table 6.2 resistance Lo

[ use yYm1

Neg < Nora Np—p‘ @

Figura 5.11 Comprobacién de resistencia de pilares — pagina 2

Las Figura 5.10 y Figura 5.11 describen las congmioimes del calculo de
detalle que hay que hacer para verificar un panetido Unicamente a carga
axil.

La aplicacion de este proceso viene ilustrada € ER el Apéndice A.

Uso de herramientas de calculo

La calculadora para la resistencia de elementossgueicluye en la guia
Edificios de Acero de varias plantas. Parte 8: ®afe para el calculo de la
resistencia de los elementos: Descripcion tédhicmuede emplearse para
calcular la resistencia de elementos a comprefi&xion, traccion y a flexion
y compresion combinadas.

Asimismo, el documento Sl0B4de Access Steel ofrece un ejemplo practico
interactivo en el que los usuarios pueden intrgdsas propios parametros
logrando los mismos resultados.

Pilares sometidos a cargas axilesy a momento s

Los métodos generales expuestos en la norma EN1:983para el calculo de
los elementos sujetos a esfuerzo axil y a momesdoscomplejos para los
pilares en H en edificios de baja y mediana altugh documento SN048 de
Access Steel (s6lo disponible en inglés) proporcian ICNC (Informacion

4 —-43
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Complementaria No Contradictoria) para esos casolida una justificacion
de las simplificaciones. A continuacion se descebgroceso que hay que
adoptar:

Alcance

Solo podra adoptarse cuando:

* El pilar sea un perfil en 1 0 en H laminado enexae.

» Laseccion transversal sea de Clase 1, 2 6 3 aresiap.

* Los diagramas de los momentos flectores sobreejadsean lineales.

* El pilar esta arriostrado lateralmente tanto editacciony como laz al
nivel de cada forjado, pero esté sin arriostrarediot forjados.

* Lalongitud de pandeo sea la misma en ambas direesi

Criterio de calculo: Pandeo individual
El pilar debe cumplir una Unica ecuacion de inteiac

Neg + My e +15 M e <10 51
N bmin,Rd M bRd cbzRd
donde:

Nb,min,rd €S €l valor mas bajo dg,May Nb 2 rd
Nb,y,rdY Nb.z,Rrd son las resistencias a pandeo por flexion en sz &y
Mpra €S laresistencia a pandeo lateral

pl.z

McbzRd = para las secciones de Clases 1y 2
min
nyeI,z .
y = para las secciones de Clase 3
min
Ymin = Ym1

Hay que tener en cuenta que esta ecuacion llevaraaultado conservador
cuando se utiliza el Anexo B de la norma EN 199B-Jpero no se ha
efectuado ningun estudio sobre su uso con el AAede la misma norma.

Si esta ecuacion no se cumple, se siguen pudigii@amulas expresiones mas
adecuadas que se dan en las ecuaciones 6.61 gebl&2orma EN 1993-1-1.

Criterio de disefio: Comprobacion local

Para el pilar de la planta mas baja, si la base aticulada (como suele ser
habitual), la relacion del esfuerzo axil tambiébat@ cumplir:

h< 0,83 5.2
b,yRd
where:

Nb.y.Rd es la resistencia a pandeo en el eje fuerte

4-44
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La Figura 5.13 presenta un diagrama de flujo pascribir este sencillo
procedimiento.

Design loading

Ned, Myed, Mzeq

SNO10from Column section

wwwaccesssteelcom Choose a column sectio| data
(A%, E, Iy, 1z, W)
Buckling lengtk i
take as system
length Classify cross
section

Is crosssection

<Fily Class1,2o0r3

Yes
A 4

Determine design
resistances of cross secti
Niin,b,Rd My brd Mz cb,rd

=}

M zEd

<«—No <10

Nb,min Rd M b,Rd M cb,z,Rd

Yes

Is column
lowest storey?

Yes

Is column
base pinned?

Yes

M
e N —F-<083 Ye
M rd

>
<

Figura 5.12 Procedimiento simplificado para la comp  robacion de pilares
sometidos a cargas axiles y momentos nominales

Uso de herramientas de célculo
Los programas de calculo son cada vez mas numerosos
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Debido a la amplia gama de parametros que se damsnlta factible utilizar
datos tabulados para el célculo final. Sin embasgpueden utilizarse datos de
calculo tabulados para determinar los denominadieess ecuaciones 5.1 y

5.2.

Arriostramiento vertical

En un edificio de varias plantas de acero arridstralos planos del
arriostramiento vertical normalmente se suelemuzadiante un arriostramiento
diagonal entre dos lineas de pilares, tal y conmndiea en la Figura 5.13.

Figura 5.13 Posicionamiento tipico de un arrostriam iento vertical

El arriostramiento vertical debe estar disefiada pasistir las fuerzas debido a
las siguientes causas:

Cargas de viento.

Fuerzas horizontales equivalentes, que represdoterefectos de las
imperfecciones iniciales, apartado 2.4.

Estas cargas se amplifican, de ser necesario, fragta 10), para que se den
los efectos de 2° orden tal y como se describé &pagtado 2.4.

Hay que determinar los esfuerzos de los elementbgiduales del sistema de
arriostramiento para las combinaciones adecuadascd®mnes (véase el
apartado 3.2). En el caso de elementos de armosingd, normalmente los
esfuerzos de calculo méas importantes en los ELU lssendebidos a la
combinacion de cargas en la que la carga de vemla accion determinante.
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Hs H |- ~<_ | H |- |
> —» —» J
Hy 6 8
’ 7. 7. 7. 7
e <2
H
B, @ (b)
H |/ |
Ha
< »
‘FEd
Hl H (34 N
Er —»
6 o o
7. . 7. 7. 5 7 7. 5 7.
(c) (d)

En cada nivel de forjado, Hi = 0,025 x Vgq; donde Vgg, €s la carga de calculo total aplicada en
ese nivel de forjado

(a) Arriostramiento transversal

(b) Arriostramiento diagonal

(c) Arriostramiento horizontal en “k”
(d) Arriostramiento vertical en “k”

Figura 5.14 Disposiciones tipicas de arriostramient  os verticales (segun la
Figura 2.3)

El célculo de los elementos de cualquier sistemardestramiento suele ser,
por lo general, facil y sencillo. Sin embargo, esc{so prestar atencion a los
siguientes puntos.

Sistemas con solo traccion

En la Figura 5.14Figura 5.14 Disposiciones tipicade arriostramientos
verticales (segun la Figura2.3)(a) se muestrariersess estaticamente
indeterminados con arriostramiento transversal &préctica, los elementos
diagonales pueden tener una esbeltez importargeng@d y llantas o angulares
pequefios para minimizar el espacio ocupado en igtied Por tanto, se
ignora la contribucion de la diagonal comprimida.

Inversion de la carga en sistemas de arriostr  amiento
estaticamente determinados

La Figura 5.14(b), (c) y (d) incluye ejemplos dstemas de arriostramiento
estaticamente determinados. La carga en la mayte pe los sistemas de
arriostramiento es completamente inversa. Pordtntasélo hay que calcular
las diagonales para la condicion mas critica, coagldelemento esta en el
momento de compresion.

Elementos de arriostramiento tipicos

Los elementos de arriostramiento estan conectadesliamte uniones
articuladas y, por lo tanto, s6lo soportan cargdes

Los elementos de arriostramiento pueden estar dméda atornillados a la
estructura principal. Para uniones atornilladas,geseralmente adecuado
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utilizar tornillos normales (no pretensados) pasadrriostramientos dentro del
alcance de la presente guia (hasta 12 plantas).

Los perfiles mas utilizados como arriostramiento ks pletinas, angulares y
los perfiles en U.

Pletinas

Para determinar la resistencia a traccion de letinps deben llevarse a cabo
dos célculos:

. La resistencia de la seccion bruta, mediante lacén 6.6 de la norma
EN 1993-1-1, con el coeficiente parcjgb.

. La resistencia de la seccion neta, mediante lacenué.7 de la norma EN
1993-1-1, con el coeficiente parcighb.

Para la resistencia a compresion de las pletinadebkeria seguir el método
indicado en la norma EN 1993-1-1, § 6.3.1.

Angulares

Cuando los tornillos estan posicionados en el o@ldrde la seccion, la

resistencia de los angulares a traccion puedelasteude la misma forma que
se ha indicado para las pletinas. Cuando los tosndstan posicionados fuera
del centroide de la seccion, se deberan adoptarésedimientos siguientes.

Fila Gnica de tornillos a lo largo del elemento

Cuando haya una fila de tornillos a lo largo deffip@angular y no estén
alineados con el centroide de la seccion, se pm@wum momento flector
adicional debido a la excentricidad. En EN-1993-1883.10.3 se indican
normas para el calculo de la resistencia a tracandeste caso.

Multiples tornillos transversalmente al elemento

Cuando hay mas de un tornillo en la seccion dehetto, la norma EN 1993
no ofrece ninguna indicacion para tener en cuentxtentricidad. Con el fin
de tener en cuenta el momento flector, el proy@ctisenta con dos opciones:

» Las ecuaciones de interaccion 6.61 y 6.62 de lama&N 1993-1-1

» Otras fuentes de informacion reconocidas, comol Stekding design:
Design datd?, que ofrece un método alternativo para considese
efecto.

La resistencia a compresion de los angulares delsatcularse mediante el
método indicado en el apartado § 6.3.1 de la n&Ma933-1-1.

Cuando los tornillos estén situados fuera del oefdr de la seccion, la
excentricidad generara un momento flector adicieralel elemento. Tal y
como se describié anteriormente para la resistentriaccion de los angulares,
este momento flector puede tenerse en cuenta daakies:

» Utilizando las ecuaciones de interaccion 6.61 y26&lé la norma EN
1993-1-1
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e Calculando una esbeltez modificada tal y como scanen la norma
EN 1993-1-1, Anexo BB 1.2 y aplicandolo al métodalicado en el
apartado § 6.3.1.

Si el angular esta soldado en lugar de atornillgofuerzas se distribuyen por
todo el elemento y no es preciso considerar nirdécto flector.

Cuando el arriostramiento esta compuesto por aregutte lados desiguales, es
importante especificar qué lado esta conectado.

Perfiles en U

Las resistencias a traccion y compresion de psréle U se trata de manera
similar a las descritas para los angulares.

Los perfiles en U estan conectados a traveés deh,alien sea soldados o
atornillados. Esto introduce una excentricidad eegp al centroide de la
seccion. A pesar que la norma EN 1993-1-1 no perrdé manera expresa, el
uso del Anexo BB 1.2 para la resistencia a comgnede los perfiles en U, los
autores sugieren el uso de este enfoque tambiérepts fin.

Cuando se utilizan perfiles en U con almas de mspesor, la resistencia de
los tornillos de la “U” puede ser critica. Paratavieste problema, el
proyectista puede especificar tornillos mas gramdgse se pueda hacer que el
alma del perfil en “U” tanga mas espesor soldanmtboahapa al alma.

Arriostramiento horizontal

El arriostramiento horizontal, o al menos la acaérdiafragma del forjado, es
necesario para transmitir las fuerzas horizontgless requisitos de coaccién
horizontal a los planos del arriostramiento veltica

Cuando se adopta un arriostramiento de acero tiadg, los enfoques de
calculo son basicamente los mismos que los dedsaramiento vertical. Sin
embargo, por lo general, es mas econémico utidizborjado como diafragma.

Todas las soluciones de forjado que impliquen wofado permanente, como
chapas metalicas fijadas con conectores soldadas w@gas, con relleno de
hormigon in situ, ofrecen un excelente diafragntadd para transmitir las
fuerzas horizontales hasta el sistema de arriostram

Los sistemas de forjado que impliguen placas deniggn prefabricado
requieren un tratamiento adecuado para garanéizeansferencia apropiada de
fuerzas, si van a actuar como diafragmas El ceefieide rozamiento entre las
placas y la estructura de acero puede ser tarcbajo 0,1 e incluso inferior, si
el acero esta pintado. Esto permitira a las losagense entre si y moverse por
la estructura de acero. El uso de morteros engrdolsas sélo resolvera el
problema en parte, y para grandes esfuerzos oestasera necesario un
sistema de fijacion mejor entre las losas y erdredtructura de acero y las
losas.

La conexion entre placas puede conseguirse medthaienado en la capa de
compresion. Puede realizarse mediante mallazo ¢amtedatado a lo largo de
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ambos bordes de un conjunto de placasen ambosnastrée un conjunto de
placas para asegurarse que todo el panel funciom® aina Unica unidad.
Normalmente, sera suficiente el uso de una barral@enm a media
profundidad desde la parte superior de la capahgpEsion.

La unidén con la estructura de acero puede consegmiediante uno de los dos
métodos siguientes:

» Cerrar las losas con una estructura de acero (solyelares o elementos
de tope especialmente pensados para ello) y relbemahormigon.

» Utilizar un sistema de atado entre la capa de cesijmm de la placa y la de
la zona de la estructura de acero (denominada émmbzuncho
perimetral”). La viga de acero tiene una especiecdrectores para
transferir los esfruerzos entre el zuncho perinhetraitu y la estructura de
acero.

Figura 5.15 Conexiones posibles entre la placa de h  ormigén prefabricado y la
estructura de acero para asegurar la accion de diaf  ragma del forjado.

Hay que prestar atencion a las “trayectorias dgatague transfieren el
esfuerzo cortante del final del diafragma horizbatarriostramiento vertical o
nacleo de hormigbn. Normalmente, es posible asesprale que los
"montantes finales" de los diafragmas horizontébeserchas) son también los
"montantes finales" del arriostramiento vertical a@do los nucleos de
hormigon resisten las acciones horizontales, non@iale es posible atar los
diafragmas de hormigén directamente con los nucleos
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Resumen de calculo

La Tabla 5.1 resume los enfoques de calculo masuades para el estado

limite ultimo de los distintos elementos:

Tabla5.1  Calculo de elementos para estado de limit e Ultimo
Elemento Método Refere Observaciones
ncia al
apartad
0
Garantia de que se adoptan
Losas de forjado Datos del fabricante 5.2.1 los (PRSI
determinados a escala
nacional (NDP)
Vigas en Tablas de capacidad del . Garantia de que se adoptan
descolgadas no rograma de calculo [E™" 5.2.2 que s P
e arcador no definido. | los NDPs pertinentes
Vigas
descolgadas Programas de calculo 5.2.3
mixtas
Pilares sor_netldos Datos tabulados 531 Garantia de que se adoptan
a carga axil los NDPs pertinentes
Pilares sometidos
a carga axil y Programas de calculo 5.3.2
momentos
Célculo mediante datos
Arriostramiento tabulados, teniendo en cuenta 5.4
vertical los aspectos de las conexiones '
locales / excentricidad
Célculo mediante datos
Arriostramiento tabulados teniendo en cuenta
los aspectos de las conexiones 5.5

horizontal

locales / excentricidad y la
conectividad con el hormigén
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ROBUSTEZ

Situaciones accidentales de calculo

Con el fin de evitar el desplome desproporcionadoedificios en caso de
situaciones accidentales, como por ejemplo, exphesi, el apartado 2.1 de la
norma EN 1990 enumera dos Principios y proporciama Norma de
Aplicacion para la robustez de las estructuras.|&osiguientes:

(4)P Una estructura puede proyectarse y ejecutigré@&rma que no se
vea dafiada por acontecimientos 0 sucesos como:

* Explosiones,
* Impactos, y
e las consecuencias de errores humanos

de forma desproporcionada con la causa inicial.

NOTA 1: Los sucesos a considerar son “aquéllosdacts para un proyecto concreto
con el cliente y la autoridad correspondiente”.

NOTA 2: Se da mas informacién en la norma EN 1991-

(5)P Se deberan evitar o limitar los dafios portdesimediante la
eleccion apropiada de una o mas de las siguierddglas:

» Evitar, eliminar o reducir los riesgos a los qued#&ructura pueda
estar expuesta.

» Seleccionar una forma estructural que tenga ursadeagsibilidad a
los riesgos considerados.

» Seleccionar una forma estructural y un disefio gqeelgn sobrevivir
sobradamente la eliminacion accidentalde un elesn@de una
parte limitada de la estructura, o un dafio locdbzde extension
aceptable.

» Evitar en todo lo posible sistemas estructuralespyedan
derrumbarse sin previo aviso.

» Haciendo solidarios los elementos estructurala® et

(6) Se deberian satisfacer los requisitos fundaastentediante:
» La eleccion de materiales adecuados.

* El célculo y detalles constructivos adecuados, y

» La especificacion de procedimientos de control pacalculo, la
produccion, la ejecucién y el uso correspondiehpga@yecto
concreto.

La estrategia que habra de adoptarse en caso denescaccidentales
identificadas o no identificadas se ilustra en igufa 6.1 y depende de tres
tipos de consecuencias que se detallan en el ABexde la norma EN 1991-
1-7*%y que se tratan en el apartado 6.2.



Parte 4: Disefio de detalle

ACCIDENTAL DESIGN
SITUATIONS
[ \
IDENTIFIED AGGIDENTAL STRATEGIES BASED ON
ACTIONS LIMITING THE EXTENT OF
e.g. explosions and impact Lol e
\ \ \ \
KEY ELEMENT
DESIGN THE
PREVENTING OR DESIGN ENHANCED DESIGNED TO
HiL'EUSCJéJFTgIEST REDUCING THE | STRUCTURE TO REDUNDANCY e.g. SUSTAIN RSI'_R;SSSR'EQ’ER
TRV, ACTION e.g. SUSTAIN THE alternative load NOTIONAL -9. Integrity
. and ductility
ROBUSTNESS protection measures ACTION paths ACCIDENTAL
ACTION, Aqg
Figura 6.1 Estratégias para las situaciones acciden tales de célculo

Clases de consecuencias

Tal y como se ha mencionado anteriormente, en eXx@rB.3 de la norma
EN 1990 se definen tres tipos de consecuencias:

CC1 Consecuencia leve
CC2 Consecuencia moderada
CC3 Consecuencia grave

La clase CC2 es subdividida por la norma EN 1993 .en CC2a (grupo de
riesgo menor) y CC2b (grupo de riesgo mayor). Lddictos de mediana
altura suelen tener cabida en el grupo CC2b, cayitsrios se indican en la
Tabla 6.1.

Tabla 6.1 Ejemplos de clasificacion de edificios po  r categorias (segun la
Tabla A.1 de la norma EN 1991-1-7)

Clase de Ejemplo de clasificacion por categorias del tipo de edificio y la

consecuencia ocupacién

CC2b Grupo de
riesgo elevado

Hoteles, pisos, apartamentos y otros edificios residenciales de mas de 4
plantas, pero que no superen las 15 plantas.

Edificios educativos de mas de una sola planta, pero que no superen las
15 plantas.

Edificios de venta minorista de mas de 3 plantas, pero que no superen las
15 plantas.

Edificios de oficinas de mas de 4 plantas, pero que no superen las 15
plantas.

Todos aquellos edificios en los que se admita publico, y que dispongan de
superficies de forjado entre los 2000 m? y los 5000 m?

Los apartados 8§ 3.2 y § 3.3 de la norma EN 1991efteten una amplia gama
de posibilidades en cuanto a estrategias genesalesfiere para las acciones
accidentales identificadas y para limitar el aleardel fallo localizado,

respectivamente. Aparte de las estructuras cogaiespecifico de impacto
(apartado 4 de la norma EN 1991-1-7) o de explosit@mna (seccion 8 5 de la
norma EN 1991-1-7), en la presente guia recomensigue el calculo de las
estructuras de edificios de baja y mediana altoraClase de Consecuencia
CC2b deberia incluir, por lo general, el calculd fadlo localizado (véase la
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seccion 6.3 de este documento). El disefio de lasgepicomo elementos clave
(véase el apartado 6.4) sélo resulta adecuado cuamdodos los pilares son
continuos hasta la base (por ejemplo, cuando estfoortados por una
estructura de transferencia de cargas).

Céalculo de las consecuencias del fallo localiza  do
en edificios de varias plantas
Estrategia de calculo

En edificios de varias plantas, el requisito deustéz normalmente suele
conducir a una estrategia de célculo en la queilases estan atados al resto
de la estructura. Esto quiere decir, en princigiog no se puede eliminar
facilmente cualquier tramo de un pilar. No obstastese eliminara un tramo
por una accion accidental, los sistemas de for@elmerian ser capaces de
poder desarrollar una accién de catenaria paraalimei alcance del fallo. Se
muestra un ejemplo en el grafico de la Figura B.2ste tipo de colapso
parcial se refiere el Anexo A de la norma EN 19943 en relacién con las
acciones de atado horizontales y verticales.

El Anexo A no prescribe un modelo exhaustivo deuwdél para esta forma de
colapso parcial (por ejemplo, no contempla la némcca las fuerzas
horizontales de la Figura 6.2). Las normas del Anexlo sumo pueden
considerarse como normas prescriptivas cuya pandipalidad es construir
estructuras que presenten un comportamiento adecaadcircunstancias
extremas, pero sin pretender ser sistemas exhasigtey mecanica estructural.
La practica ilégica a la hora de calcular algunasones para esfuerzos
considerables, pero sin tener en cuenta una trensfa adicional de
esfuerzos, es un buen ejemplo de esta cuestion.

Es importante sefialar que no se pretende queresjoisitos garanticen que la
estructura siga estando en servicio como conseeualE algin evento
extremo, pero si que el dafo sea limitado y quevge un colapso progresivo.

< »
.| |

A
\

A
\

I \1 4L 0

1 Eliminacién de pilar

Figura 6.2 Concepto de los principios de robustez
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Limite de dafo admisible

En la Figura 6.3 se indica el limite de dafio admesrecomendado por la
norma EN 1991-1-7 en su Anexo A.

[ LI L]

m| m = x\
.

n| m O 2/

7

o O O
1 1 ]
Planta Alzado

1 Dafio localizado que no exceda el 15% del area de la planta o 100 m?, el gue sea menor,
en cada una de dos niveles adyacentes

2 Hipotético pilar eliminado

Figura 6.3 Limite recomendado para el dafio admisibl e (segun la Figura A.1

de la norma EN 1991-1-7)

6.3.3 Atado horizontal

La norma EN 1991-1-7, 8 A.5 da una orientacion saratado horizontal de
las estructuras aporticadas. Nos ofrece una serieexgbresiones para la
resistencia de célculo a traccion para atadosiogey perimetrales.

Para los atados internos:

T, =0.8 (& + ¢k s Lo 75 kN el valor que sea mayor (A.1)
Para los atados perimetrales:
Tp=0.4 O« + ¢oK) s Lo 75 kN, el valor que sea mayor (A.2)

donde:
S es el espacio entre atados
L es el vano del atado

¢  es el coeficiente correspondiente en la expraesdcombinacion del
efecto de las acciones para la situacion accidégalecir 4 o (s
seglin la expresion (6.11b) en el EN 1890E| Anexo nacional
correspondiente deberia ofrecer mas indicaciona® $o0s valores de
Y a adoptar.

Hay que tener en cuenta que los esfuerzos de atadtienen que ser
necesariamente soportados por la estructura de.ader forjado mixto de

hormigon, por ejemplo, se puede utilizar para abatentre pilares aunque
debe proyectarse para realizar esta funcion. Paed@ecesario un armado

4 —-55
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adicional, y el pilar (especialmente un pilar petral) podria precisar un
detalle meticuloso para garantizar que el esfudezatado se transfiere entre
los pilares y la losa. Se han utilizado exitosameatrmaduras de refuerzo
rodeando a un pilar o varillas roscadas atorniagtael propio pilar de acero.

Si los esfuerzos de atado deben ser soportadosnieite por la estructura de
acero, la comprobacion de la resistencia de atadotalmente independiente
de la resistencia a las fuerzas verticales. Laseesbs cortantes y los de atado
no se aplican nunca de forma simultanea. Es mémdouse calcula la

resistencia de atado, se ignora el requisito halbitie los elementos y las
uniones de mantener su condicion de servicio laaj@drgas de calculo, ya que
“se puede aceptar la deformacion substancial pemtarde los elementos y
sus uniones”. Para mas informacion sobre la resistade atado de uniones
articuladas estandar, puede consult&ddicios de Acero de varias plantas.
Parte 5: Disefio de union&4d.

Es habitual que los atados sean discontinuos, onqui&Engan un punto de
"anclaje" final hasta un pilar. La union esta cklda simplemente para el
esfuerzo aplicado. Esta situacion es también halb#u los pilares exteriores,
en los que solo se considera el céalculo local denian. El pilar en si no esta
disefiado para resistir el esfuerzo de atado.

Atado de elementos de forjado de hormigén pre  fabricado

La norma EN 1991-1-7, 8A.5.1 (2) exige que cuarelotdizan elementos de

forjado de hormigdn u otros elementos pesados @@orde forjados), deberan
atarse en la direccion de su vano. La idea consistvitar el derrumbe de los
elementos de forjado o losas de forjado desdettaotsra de acero en caso
gue se mueva 0 se elimine la estructura de aceralgon golpe importante.

Las losas deben estar atadas entre si sobre lgesapatadas a las vigas de
borde. Los esfuerzos de atado se pueden deterponanedio de la norma EN

1992-1-17, § 9.10.2 y el Anexo nacional correspondiente.

Atado en los apoyos intermedios

Si las unidades prefabricadas incorporan una capeothpresion, se puede
utilizar el armado para soportar los esfuerzostdéoa tal y como se indica en
la Figura 6.4 o para incorporar barras de refuadicionales.

[——a—]

1 Armado en la capa de compresién

Figura 6.4 Capa de compresién con armado
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Como alternativa, también se pueden dejar visildgsalveolos de las placas
prefabricadas y colocar barras de refuerzo entsedlas placas antes de
hormigonar, tal y como se indica en la Figura A.5.

1 Refuerzo interior con relleno de hormigén

Figura 6.5 Atado entre elementos prefabricados alig  erados

Puede ser necesario tomar medidas especiales cusndmlocan placas
prefabricadas en angulares de soporte, tal y camadica en la Figura 6.6.
Cuando no se puede utilizar ningan refuerzo de cdpacompresion,

normalmente se emplean barras rectas de refueeatgqn a los elementos
prefabricados atravesando los agujeros taladradtzs\ega de acero

1 Barra de refuerzo

Figura 6.6  Elementos prefabricados apoyados en angu  lares

Atado en vigas de borde

La mejor forma de conseguir el anclaje es dejamdoalveolos de la placa
visibles y colocando barras dobladas en U alredéedos conectores soldados
a la estructura de acero, tal y como se indicadfigura 6.7. En esta figura,
los conectores se utilizan para conseguir el amcaecuado y no para el
calculo mixto de la viga de borde. La Figura 6.7€s) una solucion mas
complicada que implica el almenado del extremoadeldca (normalmente en
obra) de manera que la placa se ajuste alrededlaodector y unas barras
similares dobladas en U ubicadas en los huecos atgehormigonar. No

obstante, esto permite utilizar una viga de aceralds mas estrechas.



6.3.5

6.4

Parte 4: Disefio de detalle

a) b)

1 Barra dobladaen U
2 Placa almenada alrededor de los conectores

Figura 6.7 Atado de placas prefabricadas en vigasd e borde
Ancho minimo del ala de: (a) 180 mm, (b) 120 mm

En algunas circunstancias, los elementos de forakan en voladizo por
encima de la viga de borde. El atado en estos cases tan sencillo, por lo
gue se debera trabajar conjuntamente con el prowveds la estructura y el
fabricante del forjado para proponer una solucién.

Atado vertical

La norma EN 1991-1-7, A.6 ofrece una orientacidbrecel atado vertical de
las estructuras aporticadas. Recomienda que losleraep de pilares sean
capaces de soportar una traccion axil igual a ipomi@accion de célculo de la
carga vertical permanente y variable aplicadalal piesde cualquier nivel. No
especifica qué nivel, pero seria aconsejable emplealor mayor a lo largo
del tramo inferior hasta el siguiente empalme (stdnda base, o que sea mas
corto).

En la practica no se trata de una condicion cosyosa probable que, la

mayoria de los empalmes proyectados para unazigidesistencia adecuadas
durante el montaje, sean suficientes para sopelrtsfuerzo axil de atado. Los
empalmes estandar se indicankglificios de acero de varias plantas. Parte 5:
Disefio de unioné.

Elementos clave

La norma EN 1991-11%?! § A.8 ofrece una orientacién sobre el calculo de
“elementos clave”. Recomienda que un elemento cia#ecapaz de soportar
una accion accidental de calculoAleaplicada en las direcciones horizontal y
vertical (en una direccion cada vez) al elementa gualquier componente
unido a él. El valor recomendado Agpara las estructuras de los edificios es
de 34 kN/mi aplicado a la superficie del elemento en la ditecanés
perjudicial. Cualquier otro componente estructgpa ofrezca "una coaccién
lateral imprescindible para la estabilidad” de denmento clave debera ser
también calculado como elemento clave. La ecuaédib de la norma
EN 199" define la combinacién de acciones que hay que teneuenta.

Cuando se vaya a considerar la carga accidentah@&rsuperficie amplia (por
ejemplo, en una losa de forjado que esté soporfamtauna viga de
transferencia de cargas), es razonable limitarezl ue esta sujeta a la carga
de 34 kN/mi porque es poco probable que una presién causadainzo
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explosion sea tan elevada en todas las superfa@esin espacio amplio
cerrado.

El area maxima que hay que considerar no estaidfipero se podria
calcular a partir de la longitud del muro portagie hay que considerar (véase
la norma EN 1991-1-7, 8 A.7), que es 2,25 vecedtlaa del piso, es decir,
2,25 x 2,9 = 6,5m. Asi, un area maxima que estujata a la carga de
34 kN/nf podria ser un cuadrado de 6,5 x 6,5.

Para calcular un elemento clave, hay que considguér componentes o

proporcion de ellos permaneceran unidos al elementgaso de ocurrir un

incidente. La aplicacién del criterio ingenierilgara un papel crucial en este
aspecto. En el caso de construccion de estruclasaparedes y el cerramiento
de fachada seran no estructurales, por lo gerfdpaleste motivo, es probable
gue la mayoria de ellos se desprendan del elenstave durante el suceso, tal
y como se indica en la Figura 6.8.

En el caso de elemento clave de pilar, tal y commdica en la Figura 6.8,
deberia aplicarse una carga accidental de 34 kNfm una anchura dew
para la carga accidental aplicada segun el ejeefuba seccion del pilar se
deberia comprobar para la combinacion de momenés$ugrzo axil mediante
el caso de calculo indicado anteriormente. La cangadental en el eje menor
con una anchura de (en este caso) también tiene que ser considetada.
carga accidental solo deberia considerarse en weecidn cada vez y no
existe ningun requisito para considerar un cascadga diagonal, es decir, con
un angulo respecto del eje fuerte y el débil.

3 bet 3
2

* oy

1 Elemento clave
2 Parte de un componente que perrmanece unida al elemento clave después de un incidente
3 Partes de un componente que se desprenden del elemento clave durante un incidente

Figura 6.8 Componente unido al elemento clave (pila  r en planta)

La determinacion de la anchurg es algo muy subjetivo. La estimacion sobre
qué permanecera unido al elemento clave (durargecarga de 34 kN/H
dependera naturalmente de qué es lo que se umag/sadfije al elemento.

Evaluacion de riesgos

Los edificios contemplados dentro de la clase desewuencia 3 tienen que
evaluarse utilizando las técnicas de evaluacionedgos. En el Anexo B de la
norma EN 1991-1-% se puede encontrar informacion sobre la evaluaén
riesgos y B.9 nos ofrece informacion especifica jgalificios.
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6.6 Resumen de calculo

Determinacion de la clase de consecuencia corrdggue a traves del
Anexo B.3 de EN 1999 (Apartado 6.2 anterior).

Disefiar elementos y conexiones para limitar ebfedcalizado siempre
gue sea posible. Los pilares tendran que proyecteosno elementos
clave cuando no continlen hasta la base; por egerapando acaban en
una estructura de transferencia de cargas.

A la hora de disefiar para un fallo localizado, #alopna estrategia de
calculo, limitacién del dafio admisible y las norndasatado horizontal y
vertical descritas en el apartado 6.3.

Donde se tengan que proteger elementos clavendeiteque adoptar los
enfoques descritos en el apartado 6.4.
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Viga simplemente apoyada sin arriostranoiéaieral
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Viga mixta principal simplemente apoyada
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mediante tornillos
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1. Viga simplemente apoyada sin arriostramiento
lateral

1.1. Alcance

Este ejemplo contempla una viga de perfil lamindelgeccion en |, sometid
a flexién en el eje mayor y arriostrada lateralraesttio en los apoyos. El
ejemplo incluye:

« La clasificacion de la seccidon transversal

+ El calculo de la resistencia a flexion, incluido aéliculo exacto de
momento critico elastico para el pandeo lateral.

» El calculo de la resistencia a cortante
» El calculo de la flecha en el estado limite deisayv
Este ejemplo no incluye ninguna verificacion dedempor cortante del alm

1.2. Cargas
La distribucién uniforme de la carga incluye:

* El peso propio de la viga
* Lalosa de hormigon
e Sobrecarga de uso

ey Ll ) s

M a1

A\ JA\

1 Arriostramiento lateral

Figura A.1 La viga utilizada en este ejemplo, donde  se pueden observar los
arriostramientos laterales

1.3. Coeficientes parciales de seguridad

K =135 (acciones permanentes)
v =150 (acciones variables)

Ko =10

K =10

a

a.

EN 1990

EN 1993-1-1
§6.1 (1)
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1.4. Informacion basica
Luz: 5,70 m
Anchura del vano: 2,50 m
Espesor de la losa: 120 mm
Particiones: 0,75 kN/fn
Sobrecarga de uso: 2,50 kN/m
Densidad del hormigén: 24 kNm
Calidad del acero: S235
Peso de la losa: 0,2224 kN/n? = 2,88 kN/nf
1.5. Seleccion del perfil
Se prueba con un IPE 330 — Acero S235
1.5.1. Propiedades geométricas & z
Canto h =330 mm [:?:I T
Ancho b =160 mm —»«— tw
Espesor delalma t, =7,5mm y y
Espesordelala t =11,5mm [ "
Radio de acuerdo r =18 mm
Masa 49,1 kg/m Iil
Area de la seccibnA  =62,6 cm bz
Momento de inercia respecto del eje fueljes 11770 crf
Momento de inercia respecto del eje débjl= 788,1 crfl
Médulo de torsién l,  =28,15crfi
Médulo de alabeo ly  =199100 crh
Modulo elastico respecto del eje fuerte: Wey = 713,1 cm
Mddulo plastico respecto del eje fuerte: W, = 804,3 cm
Limite elastico: EN 1993-1-1
Calidad del acero: S235 Tabla 3.1

El espesor maximo es 11,5 mm < 40 mm, por lo que:f, = 235 N/mni
Nota: EI Anexo nacional puede indicar o bien lo®nes defy de la tabla 3.1
los valores de la norma de producto.

1.5.2. Acciones en la viga
Peso propio de la viga: (49,1 x 9,81) x*100,482 kN/m
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Accién permanente:
Gk =0,482 + (2,88 + 0,75) x 2,50 = 9,56 kN/m

Accidn variable (sobrecarga de uso):
Q«=2,5x%2,5=6,25kN/m

1.5.3. Efectos sobre la viga
Combinacion de ULS:

16 G+ o Qc=1,35% 9,56 + 1,50 x 6,25 = 22,28 KN/m
Diagrama de momentos flectores
“'ll“llllllllll' | l'l IIIIIII““IIII-"A
" £=790,48 kNm

El momento flector méximo tiene lugar en el cenkebvano y viene dado
por:

wl®  2228x 570°
8 8

My = =90,48 kNm

Diagrama de esfuerzos cortantes
—— 63,50 kN

Esfuerzo cortante maximo en los apoyos:
Veqg= 0,5 x 22,28 x 5,70 = 63,50 kN

1.5.4. Clasificacion de la seccion:
El parametrce se obtiene con el limite elastico:

= ﬁsz 2_35:1’0
f 235

y

Ala en vuelo: ala bajo compresion uniforme

C =b-ty—2r)/2=(160-75-2x% 18)/2 =58,25 mm
cltt =58,25/11,5=507< 9% = 9,0 Ala de Clase 1
Elemento interno de chapa comprimido: alma flectada

c =h-2t-2r=330-2x%x115-2x%x18 =271 mm
clty =271/75=36,1 < &= 72 Alma de Clase 1

La clase de la seccidn transversal es la clasat#es decir, la menos
favorable) del ala y del alma. Por ello, la sec@ompleta es de Clase 1.

EN 1990
§6.4.3.2

EN 1993-1-1
Tabla 5.2
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Para las secciones de Clase 1, las comprobacidhési&ben basarse en la
resistencia plastica de la seccién transversal.

1.5.5. Resistencia de la seccion

Resistencia de la seccién transversal a flexion

La resistencia de calculo de la seccién es:

EN 1993-1-1

Mera =Wy, / oo = (804,3 x 235 / 1,0910° = 189,01 kNm §6.2.5

La seccion debe cumplir qidy gq/ Mcra < 1,0
Myed/ Mcra=90,48/189,01=0,479 < 1,0 OK

Resistencia a pandeo lateral
Para determinar la resistencia de calculo a paladexl, hay que determinay

el coeficiente de reduccion para pandeo lat&ladiguiente calculo determina

este factor mediante el momento critico elastico.

Momento critico elastico
El momento critico puede calcularse segun la sigeifrmula:

cr

(kLY K, mTEI,

z

donde:
E es el modulo de Young: E = 210000 N/mrh
G  esel modulo de cortadura: G = 80770 N/mrh
L es la luz (vano): L=570m

En la expresiom,, se pueden hacer las siguientes simplificaciones:

k =1 considerando que el ala comprimida puede Gim@mente
alrededor del eje débil de la seccion ,

ke =1 considerando que no se evita el alabeo eeximemos de la
viga.
z;  esladistancia desde el punto de carga hasengb de cortante:
Zg =h/2=+165mm
(zy es positivo cuando las cargas actian orientadaa eékbcentro de cortante

Los coeficiente€; y C, dependen del diagrama de momentos flectores. Para
SN003!

una carga uniformemente distribuidé& y 1:
Ci=1,127
C,=0,454

N—r

M =clﬂ \/(L] 'I_w+(kL)ZGIt +(C,2)" ~C, 2, SN0
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Por lo tanto:

m° El, _ m* x210000x 788,1x 10*
(kL)? (5700f

C, z, =0,454x165=+ 74,91 mm

107 =502,75kN

Mg =

199100 80770x 281500
x100+ +
88,1 502750

1,127x 502,75x {\/ (74,91 - 74,91} x107

Me =113,9 KNm
Esbeltez adimensional
La esbeltez adimensional se obtiene a través de:

=1,288

T [Way fy _ [804300<235x10°
R Y 113,9

cr

Para perfiles laminados:  A.ro =0,4

Nota: el valor dedir.o puede darse en el Anexo nacional. El valor
recomendado es: 0,4.

Por lo tanto At =1,288 > ju,o

El coeficiente de reduccionyir

Para perfiles laminados, el coeficiente de reducpara el pandeo lateral s4
calcula de la forma siguiente:

1
X = but 1
=2 X ==
W_T"'Vﬂ_zT - B A AfT

donde:

A+ :0,5[1+ aq (jLT _jLT,O)"' ﬁjiT]

a.r es el coeficiente de imperfeccion para el pandedl. Al aplicar el
método para perfiles laminados, la curva de patatemal ha de seleccionar
de la Tabla 6.5:

Parah/b=330/160=2,06 > 2

Por lo que hay que utilizar la curva ‘@ = 0,49)
Aro=0,4yB=0,75

Nota: los valoresiro y S pueden darse en el Anexo nacional. Los val
recomendados son 0,4 y 0,75, respectivamente.

EN 1993-1-1
§6.3.2.2 (1)

EN 1993-1-1
§6.3.2.3(1)

EN 1993-1-1
§6.3.2.3(1)

EN 1993-1-1
SPabla 6.5
Tabla 6.3

ores
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@, =0,5[1+0,49(1,288-0,4)+0,75x (1,288| =1,340
y:
1
X = =0,480
1,340+./(1,340 - 0,75x (1,288}
Xx1=0,480 < 1,0 OK
_ 2
Y, xr=0,480 < 1/As =0,603 OK
La influencia de la distribucion de momentos ememento resistente a EN 1993-1-1
pandeo lateral de la viga se tiene en cuenta ctactalrf: §6.3.2.3 (2)
— 2

f = 1-0,5(1- kc)[l— 20 -0.8) ] but< 1,0
donde: EN 1993-1-1
k. =0,94 Tabla 6.6
Of =1-0,5(1-0,94)[1 -2 (1,288 — (]8) 0,984
O Xitmod = X7/ f=0,480/0,984 = 0,488
Momento resistente de calculo a pandeo
Mp,Rd = XLT,mod WpI,y fy ! ¥m EN 1993-1-1
Mp,rg = (0,488 x 804300 x 235/ 1,0) x'16 92,24 kNm §6.32.1
Myed/ Mpra=90,48/92,24=0,981 < 1,0 OK
Resistencia a cortante:
Cuando no hay torsién, la resistencia plasticartante esta directamente |EN 1993-1-1
relacionada con el area a cortante, que viene piada §6.2.6 (3)
A, =6260—-2x 160 x 11,5+ (7,5 + 2 x 18) x 11,3080 mn
v Ay IN3) 3080% (235/4/3) _ 417 9kN EN 1993-1-1

plRd = Voo = 10 - ' 86.2.6 (2)
Ved/ Vpira = 63,50/417,9=0,152 < 1,0 OK
No hay que tener en cuenta el pandeo del almaléalooh) a cortante cuando:
hw/tw<72&ln EN 1993-1-1
donde: 86.2.6 (6)

n puede considerarse, de manera conservadora, gOmo 1

he/tw= (330 —2x11,5)/7,5=40,9 < 72x1/%02




A.1 Ejemplo Resuelto — Viga simplemente apoyada sin

Tiulo arriostramiento lateral 7 de 7
Nota: No es preciso considerar la interaccion dahento y esfuerzo
cortante, ya que el momento maximo se obtiene pntél de la luz
y el esfuerzo cortante maximo se obtiene en logagdor lo
general, para la interaccién de flexion y cortaxatesultar en
EN 1993-1-1, § 6.2.8.
1.5.6. Comprobacion del estado limite de servicio
Combinacion de ELS EN 1990
Gk + Q= 9,56 + 6,25 = 15,81 kN/m §6.5.3
Flecha debido & + Qx:
4
W:5((3+Q) L" _ 5x15,81x (5700) =8.8mm
384E I, 384x210000x11770%x10"
La flecha con G+ Qy) es L/648 OK |EN 1993-1-1
Nota: 1 el cliente deberia especificar los limdedlecha. El Anexo nacionak 7.2.1
puede especificar algunos limites.
Nota 2: en lo que respecta a las vibraciones, ekAmacional puede EN 1993-1-1
especificar limites de frecuencia. §7.23
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2. Viga simplemente apoyada con arriostramientos

laterales intermedios

2.1. Alcance

En este ejemplo se trata una viga de cubierta smmgte apoyada, con
arriostramientos laterales intermedios, sometidazacarga uniformemente
distribuida:

* peso propio de la viga

* cubierta con correas

e cargas climaticas

La viga es un perfil laminado en | con flexiéon ¢rje fuerte.

Este ejemplo incluye:
La clasificacion de la seccion transversal
El célculo de la resistencia a flexiéon
El calculo de la resistencia a cortante
El calculo de la flecha en el estado limite deiserv

2.2. Coeficientes parciales de seguridad
Y6.sup = 1,35 (cargas permanentes)

¥eint = 1,0 (cargas permanentes)
¥ =150 (cargas variables)

Ko =1,0

un =10

2.3. Informacion basica

Luz: 15,00 m

Anchura del vano: 6,00 m

Cubierta: 0,30 kN/fn

Carga climatica: Nieve 0,60 kNfm

Carga climatica: Viento - 0,50 kNfm(succién)
Calidad del acero: S235

Las cargas climaticas son valores caracteristinpessg consideran calculad
de conformidad con EN 1991.

DS

EN 1990
Tabla A1.2(B)

EN 1993-1-1
§6.1 (1)




Titulo

A.2 Ejemplo Resuelto: Viga simplemente apoyada con
arriostramientos laterales intermedios

2 de

3 | | 6 X 2|,50 m . | .
i . | I I ' i
] I T I T T T
| @ o !
é} 3 x 5,00m | {
~ 1 | >

I 1

e 2

1 : Arriostramientos laterales (correas)
2 : Arriostramientos laterales (sistema de améwsiento)

— |

Sistema de arriostramiento

La viga esta lateralmente arriostrada en los apdsicsa superior esta

arriostrada por las correas (con un espaciadosferd) y el ala inferior esta

arriostrada por las tornapuntas (con un espaciadgGd m).

La viga esta fabricada con una contraflecha igw&0®, w. = 30 mm.

2.4.

Seleccion del perfil

Se prueba con un IPE 400 — Acero S235

2.4.1. Propiedades geométricas

Canto h =400 mm R

Canto del alma hy =373 mm g T

Ancho b =180 mm j‘_ .

Espesordelalma t, =8,6 mm

Espesor del ala tr =13,5mm Y- ------ Y, |n

Radio de acuerdo r =21 mm P

Masa 66,3 kg/m r

Areade laseccion A  =84,46 ci Iil .
A




A.2 Ejemplo Resuelto: Viga simplemente apoyada con

Titulo arriostramientos laterales intermedios 3 de !

Momento de inercia respecto del eje fuertel, = 23130 crfl

Momento de inercia respecto del eje débil I,  =1318 crfl

Médulo de torsién l,  =51,08 crfi

Médulo de alabeo lw =490 000 ch

Modulo elastico respecto del eje fuerte:  Wgy = 1156 cm

Modulo plastico respecto del eje fuerte: W,y = 1307 c

Limite elastico:

Calidad del acero: S235

El espesor maximo es 13,5 mm < 40 mm, por lo due:235 N/mni EN 1993-1-1
Tabla 3.1

2.5. Comprobacién de ELU

2.5.1. Acciones en laviga

Peso propio de la viga: (66,3 x 9,81) x*100,65 kN/m

Carga permanente:

Gy = 0,65 + 0,30 x 6,00 = 2,45 KN/m

Carga climatica:

Qs=10,60 x 6,0 = 3,60 KN/m

Qw =-0,50% 6,0 =—3,00 KN/m

2.5.2. Efectos en la viga debido a las combinaciones de 5L EN 1990

Combinacion 1 ysupGk + o Qs = 1,35% 2,45 + 1,50¢ 3,60 = 8,71 kN/m |8 6.4.3.2

Combinacion 2y int Gy + Jo Qu = 1,00 x 2,45 - 1,50x 3,00 =-2,05 kNm gfgess'on

Diagrama de momentos flectores

A“~u|||||||||| “||||||||||||||||||||||||»'A
L "

Momento maximo en el centro del vano:

wl®  871x15°

Combinacion 1 Mygq= 3 3 = 244,97 KNm
WL2 _ 2
Combinacion 2 My gq = g Z'OZX 1> - -57,66 KNm




A.2 Ejemplo Resuelto: Viga simplemente apoyada con

Titulo . . . .
arriostramientos laterales intermedios

4 de 7

Diagrama de esfuerzos cortantes

Esfuerzo cortante maximo en los apoyos:
Combinacién 1 Vgq=0,5 x 8,71 x 15 = 65,33 kN
Combinacion 2 Vgq= 0,5 x -2,05 x 15=15,38 kN

2.5.3. Clasificacion de la seccién
El parametrce se obtiene con el limite elastico:

g:\/g‘:—): E)::L,O

f, V235

Ala en vuelo: ala bajo compresion uniforme
c =b-ty—2r)/2=(180-8,6 —2 x 21)/2 = 64,7 mm
ct: =64,7/13,5=4,79< 9&=9Ala (elemento en voladizo) de clase 1

Elemento interno de chapa comprimido: alma flectada
c =h-2t-2r=400-2x%13,5-2 %21 =331 mm

c/ty,=331/86=38,49 < 72=72 Alma clase 1

La clase de la seccion transversal es la clasettgéées decir, la menos
favorable) del ala y del alma. Por ello, la seca@ompleta es de Clase 1.

Para las secciones de Clase 1, las comprobaciahtes&ben basarse en la
resistencia plastica de la seccidn transversal.

2.5.4. Resistencia de la seccién
Resistencia de la seccién transversal a flexion
La resistencia de calculo de la seccién es:

Me.ra = Whiy Ty / 1o = (1307 x 235/ 1,0% 10° = Mcrg= 307,15 kNm
Combinacion 1 Mygq/ Mcra= 244,97 / 307,15=0,798 < 1,0 OK
Combinacion 2 Mygq/ Mcra= 57,66 / 307,15= 0,188 < 1,0 OK

Comprobacion del pandeo lateral mediante el métsduplificado para vigas con
arriostramientos laterales en edificios:

En los edificios, los elementos con arriostramishiberales discretos del al
comprimida no son susceptibles de sufrir pandewdhbsi la longitud_; entre

los arriostramientos o la esbeltez adimensichatjue resulta para el ala
comprimida equivalente satisfacen que:
jf — kCLC < zco M CRd

I f,z/]l M yEd

EN 1993-1-1
Tabla 5.2

EN 1993-1-1

Tabla 5.2

EN 1993-1-1
§6.2.5

EN 1993-1-1
§6.3.2.4 (1)B




A.2 Ejemplo Resuelto: Viga simplemente apoyada con

Titulo arriostramientos laterales intermedios 5 de !
donde:
My eq €s el valor de calculo maximo del momento flectmted del espacip
entre coacciones
k.  es un factor de correccion de la esbeltez patestabucion del
momento entre coacciones; véase la Tabla 6.6 ddI9O8-1-1.
ir; es elradio de giro del ala comprimida equivalemtiiyendo 1/3 de
la parte comprimida del alma, en el eje menor
Ao esel parametro de esbeltez del elemento de csipranterior
Ao = }LT,O +0,10
Para perfiles laminados, o = 0,40
Nota: El limite de esbeltezc podria hallarse en el Anexo nacional.  |EN 1993-1-1
6.3.2.3 (1)
E 235 235
= — = E= |—= |— =1
A " BRE Y Vf, V235
y y
li, =[1318-(2x37,3/3)x0,8612]/2 =658,34 cth
A, =[84,46 - (2 x37,3/3)x0,86]/2=3154Tm
fz = 65834 =457 cm
3154
W, =Wpyy= 1307 cni EN 1993-1-1
= 6.3.2.3
A =n |— =939
fy
A =0,40 + 0,10 = 0,50
f 235 _
M g =Wy L = (1307>< ~==1%x107 = 307,15 kNm
Vw1 10
Combinacion 1 EN 1993-1-1
Nota: Entre las coacciones de la parte centri giga, donde el momentpl abla 6.6

es el maximo, la distribucion de momentos puedsidenarse

constante
ke =1
L =2,50m
— X
:% = 0,583
= 30715

Aco M g/ My 4= 0,50 = 0,627

24497




A.2 Ejemplo Resuelto: Viga simplemente apoyada con

Titulo . . . .
arriostramientos laterales intermedios

6 de

At =0583 < A M g/ Myga= 0,627  OK

Combinaciéon 2
kk =1
L. =5,00m

_ 1x300 _
457x939

165

7 30715

oM [ Mygg= 0,50% =2 = 2 663
° M eral Wiy 5766

At =1,165 < Ao M py/ Myga=2,663 OK

Resistencia a cortante:

Cuando no hay torsién, la resistencia plasticartante esta directamente
relacionada con el area a cortante, que se old&ne

= 8446 — 2 x 180 x 13,5 + (8,6 + 2 x 21) x 134269 mm
A, (f,/43) _ 4269x (2354/3)
plRd — =

Ymo 1,0

Ved/ Vpird = 65,33/579,21=0,113 < 1 OK

Hay que tener en cuenta que no es preciso compebpandeo por cortante
del alma cuando:

hw/tw<72&ln

Av

\Y 1000=579,21kN

El valor 7 puede considerarse, de manera conservadora, LGmo
hw/ty=(400-2x13,5)/8,6 =43,37 < 72x10%1,72

Nota: No es preciso considerar la interaccion dahento y esfuerzo

cortante, ya que el momento méaximo se obtiene entél de la luz
y el esfuerzo cortante maximo se obtiene en losrseg En térming
generales, véase el apartado 6.2.8. de la normEOEBI1-1 para
combinacion de flexion y cortante

2.6. Comprobacion del estado limite de servicio
2.6.1. Acciones en laviga
Combinacion caracteristica:

Gk + Qs = 2,45+ 3,60 = 6,05 kKN/m

EN 1993-1-1
§6.2.6 (3)

EN 1993-1-1
§6.2.6 (2)

EN 1993-1-1
§ 6.2.6 (6)

[72)

EN 1990
§6.5.3
§A1.4.2




Titulo

A.2 Ejemplo Resuelto: Viga simplemente apoyada con

arriostramientos laterales intermedios 7 de !
2.6.2. Flecha debido aGk + Qs:
4 EN 1990
W = 5(G+Q)L* _  5x6,05% (15000} _=82,10mm A3
384E 1, 384x210000x 23130x10 e
We = 30 mm contraflecha
Wmax = Wiot —We = 82,10 — 30 = 52,10 mm
La flecha paraGx+ Q) es L/288.
2.6.3. Flecha debido aQs:
4
W, = 5(Q) L _  5x3,60x(15000f —=48,90mm
384E1, 384x210000x23130x10
La flecha par&s es L/307.
Nota: Las limitaciones para la flecha deberian espuifie por parte del |EN 1993-1-1
cliente. En el Anexo nacional podrian hallarse atgulimites. §7.2.1




] Ejemplo Resuelto — Viga mixta secundaria
b; (a ?\Itleel simplemente apoyada (conexion parcial)
lance

Ficha de calculo

1 de 10
Elaborado por CZT |Fecha 06/2009
Verificado por ENM |Fecha (07/2009

3. Viga mixta secundaria simplemente apoyada

3.1. Alcance
Este ejemplo incluye el calculo de una viga deafimjmixta en un edificio

con varias plantas basandolo en los datos quensa dantinuacion. Se parte

de la asuncion que la viga ha sido totalmente ajpaotd durante la
construccion.

3.2. Carga
Se aplican las siguientes cargas distribuidas/méa

* El peso propio de la viga
* Lalosa de hormigon
* La sobrecarga de uso

NN NNy

7AN JAN

Figura A.2 Viga secundaria mixta que se calculaen  este ejemplo

La viga es un perfil laminado en | con flexion érje fuerte. Este ejemplo
incluye:

* La clasificacion de la seccidén transversal

* El célculo de la anchura efectiva del ala de hodmig

* El calculo de la resistencia a cortante de un donec

* El célculo del grado de conexién a cortante

* El calculo de la resistencia a flexion

* El calculo de la resistencia a cortante

* El célculo de la resistencia a cortante longituidilgala losa

* El célculo de la flecha en el estado limite deiserv

Este ejemplo no incluye ninguna verificacion dedempor cortante del alm

a.




A.3 Ejemplo Resuelto -Viga mixta secundaria simplemente apoyad

Title ., i 2 of 10
(conexion parcial)
3.3. Coeficientes parciales
K =135 (cargas permanentes)
. EN 1990
v =150 (cargas variables)
Yo =10 EN 1993-1-1
M =10 §6.1(1)
_ EN 1994-1-1
wo =123 §6.6.3.1
=15 EN 1992-1-1

3.4. Informacion béasica
La chapa perfilada de acero se coloca transversédnada viga.

Luz: 7,50 m
Anchura del vano: 3,00 m
Canto de la losa: 12 cm
Particiones: 0,75 kN/m
Sobrecarga de uso: 2,50 kN/m

Densidad del hormigén: 25 kN7m
Calidad del acero: S355

3.5. Seleccidn del perfil
Se prueba con una IPE 270

3.5.1. Datos geométricos

Canto ha =270 mm Y z

Ancho b =135mm B}? T

Espesor delalma ty, =6,6 mm __E‘_ Y

Espesor del ala s =10,2 mm ;

Radio de acuerdo r =15 mm S y ha

Masa 36,1 kg/m

Area de laseccion A, =45,95cm
b

Momento de inercia respecto del eje fuertet,  =5790 crf
Modulo elastico respecto del eje fuerte:  Wgy = 428,9 cm
Modulo plastico respecto del eje fuerte: W,y =484,0 cm
Maodulo de elasticidad del acero: E. =210000 N/mrh




A.3 Ejemplo Resuelto -Viga mixta secundaria simplemente apoyad

Title ., i 3 of 10
(conexion parcial)
Limite elastico:
Calidad del acero: S355 EN 1993-1-1
fvi . Tabla 3.1
El espesor maximo es 10,2 mm < 40 mm, por lo que: f, = 355 N/mni
Nota: El Anexo nacional puede indicar o bien lol®res defy de la Tabla
3.1 o los valores de la norma del producto.
Chapa perfilada de acero:
Espesor de la chapa t =0,75mm
Canto de la losa h =120 mm
Altura de la greca de la chapa hpy =58 mm
Nervios trapezoidales by =62 mm
b, =101 mm
e =207 mm
Conectores:
Diametro d =19mm
Altura total nominal hsc = 100 mm
Resistencia Ultima a traccion f, =450 N/mm
Numero de conectores de cortante n =L/e=7500/207 =36
NUmero de conectores por nervio n =1
Figura A.3 Chapas trapezoidales
Parametros del hormigén: C 25/30 EN 1992-1-1
Valor de la resistencia a compresién a 28 dias fy = 25 N/mnf §3.1.3
Tabla 3.1

Médulo de elasticidad del hormigdén Ecm = 33000 N/mrfi




A.3 Ejemplo Resuelto -Viga mixta secundaria simplemente apoyad

Title .. :
(conexion parcial)

Para tener en cuenta las grecas de la chapa garfiaacero, el peso de la
losa se obtiene de la siguiente forma:

0101+ 0062
2

25x 3,0% (0,12 -5x X 0,058) =7,2 kN/m

Peso propio de la viga: (36x19,81)x 10° = 0,354 kN/m
Carga permanente:

Gk=0,354 +7,2+0,75 x 3,0 =9,80 KN/m

Carga variable (sobrecarga de uso):

Qk =2,5% 3,0 =7,50 KN/m

3.6. Combinacion de ULS:
16 G + 6 Q = 1,35x 9,80 + 1,50x 7,50 = 24,48 kN/m

Diagrama de momentos flectores

I

172,13 kNm
Momento maximo en medio del vano:
Myeq = 0,125% 24,48x 7,50 = 172,13 kNm
Diagrama de esfuerzos cortantes

Esfuerzo cortante maximo en los apoyos:
Veqg= 0,5 x 24,48 x 7,50 = 91,80 kN
Clasificacion de la seccidn:

. L . 235 235
El parAmetre se deduce del limite elastie = /f— = ,/3—55 = 081
y

Nota: La clasificacion se lleva a cabo a partitadeiga no mixta. Para la
viga mixta, la clasificacion es mas favorable.

3.6.1. Clasificacion de la seccion
Ala en vuelo: ala bajo compresion uniforme

c=(O—tu—2r)/2=(135-6,6 — 2 x 15)/2 = 49,2 mm
Clty=49,2/10,2=4,82< 9£=7,29 Alade Clase 1

EN 1990
§6.4.3.2

EN 1993-1-1
Tabla 5.2

EN 1993-1-1
Tabla 5.2




A.3 Ejemplo Resuelto -Viga mixta secundaria simplemente apoyad

Title .. :
(conexion parcial)

Elemento interno de chapa comprimido
c=h-2t-2r=270-2x10,2-2x15=219,6 mm
c/ty=219,6/6,6 =33,3 < 72=58,3 Alma de Clase 1

La clase de la seccidn transversal es la maseadte€ir, la menos favorablj
del ala y el alma.

Considerando que la seccion es de Clase 1, lasrobagones de EL
deben, por lo tanto, basarse en la resistencitiqaae la seccion transversa

3.6.2. Anchura efectiva del ala de hormigén

En el centro del vano, la anchura total efectivedeudeterminarse usando |
siguiente ecuacion:

beff,l = bO + zbei

by es la distancia entre los centros de los conectaresl caso que seg
exteriores (2 conectores a la altura de las dasgste casby =0

bei es el valor de la anchura efectiva del ala de lyginma cada lado de
alma,be; =Le/ 8 pero<hb;=3,0m

Pein =0+7,5/8=0,9375m
Obet =2x09375=1,875m<3,0m

En los extremos de la viga, la anchura total efactiene determinada por:
beff,O = bO + Zﬁibei

donde:
L =(0,55+0,02%/be) pero <1,0
= (0,55 + 0,025 x 7,5/0,9375) = 0,75
Peto =0+ 0,75%x7,5/8=0,703 m
Ober =2x0,703=1,406 m<3,0m

3.6.3. Calculo de la resistencia a cortante de un conector

La resistencia a cortante de cada conector puécdarae utilizando la
siguiente ecuacion:

08f,/M?/4 029%d?,/f E,,
W , W

Py = K, xMin

hee/d =100/ 19 = 5,26 > 4, luegn= 1

al.

eEN 1994-1-1

Figura 5.1

n

EN 1994-1-1
Figura 5.1

EN 1994-1-1
§6.6.3.1




A.3 Ejemplo Resuelto -Viga mixta secundaria simplemente apoyad

Title .. :
(conexion parcial)

Coeficiente de reduccioén (k

Para chapas perfiladas de acero con los nerviosvieesales a la viga de
apoyo, el coeficiente de reduccién de la resisteadortante se calcula asi:

Kzﬂ&(&
o

donde:

—1} pero< kimax para chapas perfiladas con agujeros.

" =1

hp =58 mm
bo =82mm
hse =100 mm

0,7 82(100
0 k =—=—2| === -1|= 0717 < kmax= 0,75
“ V1 58( 58 j kmex

125 125
= 0717xMin (8166 kN ; 7373 kN)
Pra = 52,86 kN

2 2
p = O,717><|V|in( 08¢ 450x 7Tx19° 14, 029¢ 1x19 N 25x31000] 10

3.6.4. Grado de conexion a cortante
El grado de conexidn a cortante viene definidolaaiguiente ecuacion:

,7 B Nc,f

donde:

N. Es el valor de calculo del esfuerzo normal de aesipn en el ala d
hormigon

Ne: Es el valor de célculo del esfuerzo normal de gesipn en el ala d
hormigon en el caso de conexion completa

En el centro del vano, el esfuerzo normal de cosifnesn el ala de hormigq

es precisamente el esfuerzo de conexion complethay

A. Es el area de la seccion transversal de hormag modo que en el
medio del vand\. = bes he

he =h-hy=120-58 =62 mm
O0A. =1875x 62 =116250 nfm
25

f
N.; = 085A,f., = 085A, — = 085x 116250+ - x107 = 1647 kN
, "

EN 1994-1-1 §
6.6.4.2

Tabla 6.2

EN 1994-1-1
§6.2.1.3 (3)

1%

1%

N




A.3 Ejemplo Resuelto -Viga mixta secundaria simplemente apoyad

Title ., i 7 of 10
(conexion parcial)
La resistencia de los conectores de cortante liehiggfuerzo normal a:
Ne = 0,5n Prq=0,5 x 36 x 52,86 = 952 kN
N 952
=—t =——=0p78
g N, 1647 g
La relaciéns es inferior a 1,0, luego la conexidn es parcial.
3.6.5. Comprobacién de la resistencia a flexion
Grado minimo de conexién a cortante
El grado minimo de conexion a cortante de un peefiicero con alas igualeEN 1994-1-1
se calcula utilizando la siguiente ecuacion: §6.6.1.2
Do =1-(3f—55](0,75- 003L,) conle< 25
y
Le esladistancia entre los puntos de momentoofiettlo en metros en
el caso de flexion de momentos positivos, en gete@o:Le = 7,5 m

O Pmin=1-(355/355) (0,75 -0,03 x 7,50) = 0,475

n =0,578 >min=0,475 OK
Resistencia plastica a flexion en el centro del van EN 1994-1-1
El valor de célculo del esfuerzo normal en el pédilacero estructural es: |§ 6.6.1.2 and
Noi =Aafy | Yao = 4595 x 355 x 18/ 1,0 = 1631 kN §6.2.13
U Npia = 1631 kN >N, = 952 kN

Para conectores ductiles y una seccioén transvaesatero de Clase 1, la
resistencia a flexioriVirg, de la seccién transversal critica (centro debyaie
la viga, se calcula mediante la teoria rigido-ptastxceptuando que se deb
considerar un valor reducidd del esfuerzo de compresion en el ala de
hormigoén en lugar del vald. ;.

En la Figura A.4 se puede ver el diagrama de lailligtion plastica de
tensiones.




A.3 Ejemplo Resuelto -Viga mixta secundaria simplemente apoyad

Title ., i 8 of 10
(conexion parcial)
Ne=17 N¢; = 952 kN
N [ ————
hp I 339 kN
T Iﬁ /—I A
> MRa
+ h,  Na=1291 kN
—_—
— 3
Figura A.4 Distribucidn plastica de tensiones
La posicion de la fibra neutra dg:= 263 mm
Por lo tanto, la resistencia de calculo a flexiéralseccion transversal mixta
es:
Mgrg =301,7 KNm
Luego, Mygd/Mrg=172,2/301,7=0,57 < 1 OK
3.6.6. Resistencia a cortante
La resistencia plastica a cortante depende deld&reartante de la viga de
acero, que se calcula utilizando la siguiente éénac EN 1993-1-1
A, =A-2bt+ (ty + 2r) t §6.2.6 (3)
A, =4595-2x135x 10,2 + (6,6 + 2 x 15) x 102224 mm
Resistencia plastica a cortante
A, (f,14/3) 2214x(355/4/3) , 4 EN 1994-1-1
VpI,Rd = . = 107 =4538kN §6.2.2.2
Ymo 10
Ved/ Vpira=91,80/453,8 =0,202 < 1,0 OK
No sera necesario comprobar el pandeo del almegptante cuando:
hw/tw<72&ln EN 1993-1-1
. §6.2.6 (6)
N puede considerarse, de manera conservadora, gomo 1
hy/ty=(270-2%10,2) /6,6 =37,8 < 72x0,8]0=58,3 OK
3.6.7. Resistencia a cortante longitudinal de la losa
La tension plastica de cortante longitudinal, deutan utilizando la siguientg
ecuacion: EN 1992-1-1
_ ARy §6.2.4
Vg = .
h, Ax Figura 6.7
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Title ., . 9 of 10
(conexion parcial)
donde:
X =75/2=3,75m
El valor dedx es la mitad de la distancia entre la seccion comembo nulo y
la seccion con momento maximo, por lo que hay dessgpara la resisten@a
cortante longitudinal de la losa.
Ay = N /2=951,56/2=475,8kN
hk = h-h,=120-58 =62 mm
3
vy = AFa - A47T98X10° _ 5 (0 \ymi
hAx  62x3750
Para evitar el aplastamiento de las bielas de aesipr del ala de hormigon
se debera cumplir lo siguiente:
Ve, <Usin@ cosd with v = 0f1- f, /250 and@ = 45°
Vg < O,GX{l—E}XZ—SX 05=45 N/mn?  OK
250 15
Para el armado transversal, se deberia cumphidaaldad siguiente:
Astfyals > Veahr/ cotéy wheref,q =500/ 1,15 = 435 N/mfn
Asumamos que el espacio de las barras 2250 y que no hay contribucién
de las chapas perfiladas de acero:
Ay > 209%62%230 _ 43 65 ik
435x1,0
Seleccionamos barras de 10 mm de didmetro (78,9 enrlos centros
transversales extendidas en la anchura efectiviaodedigon .
3.7. Comprobacion del estado limite de servicio EN 1990
3.7.1. Combinaciones de ELS §6.5.3

Gk + Q=9,80 + 7,50 = 17,30 KN/m

5(G+Q)L*

Flecha debida &+ Q. w=
Qe W agaE
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Title - . 10 of 10
(conexion parcial)
ly se calcula para la seccion equivalente, calculandarea de acero efectivp
equivalente para el area efectiva del hormigon: EN 1994-1-1
le——29 N §54.22
1001
. R IR NA
263
v —— —
Figura A5 Seccién de acero equivalente utilizadap arael calculode Ay |,
Dequ = Defr / No
no Es el coeficiente de equivalencia para cargaanitéteasQy)
= Ea/ Ec;m = 210000 / 33000 = 6,36
O Pequ=1,875/6,36 = 0,295 m
Si utilizamos el teorema de los ejes paralelosya@hento de inercia es:
l,  =24540 crh
Para la accion permanente:
n =2,/ Esn= 19,08 para cargas permanentag ( EN 1994-1-1
O Pequ=1,875/19,06 = 0,0984 m §5.4.2.2(11)
El momento de inercia seré:
l, =18900 crh
La flecha puede obtenerse combinando el momenittedaa para las
acciones variables y permanentes de la siguientenmaa
5x75° 980 750
w= -+ — |= 16 mm
384 x210000,18900<10° 24540x10
La flecha de G+ Qk) es L/469 EN 1994-1-1
§7.3.1
Nota 1: El cliente deberia especificar los limdedlecha y en el Anexo
nacional pueden hallarse igualmente algunos limites
Nota 2: En el Anexo nacional podran hallarse lodtéis relativos a la EN 1994-1-1
frecuencia de la vibracion §7.3.2
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4, Viga mixta principal simplemente apoyada

Este ejemplo muestra el calculo de una viga mintareedificio de varias
plantas, tal y como se indica en Figura A.6 Disgésidel forjado donde

la chapa perfilada de acero esta posicionadasrafefmaa la viga principal.

I

6,0m

6,0m

3,0m 3,0m H

A

I

| 9,0m |
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Figura A.6 Disposicion del forjado donde se encuent ra la viga principal de
este ejemplo

Como se puede observar en la figura A.7 las vigagrglarias se representa
por dos cargas concentradas:

RNy
K2 X, D

1

1 Arriostramientos laterales durante la fase de construccién

Figura A.7 Cargas aplicadas sobre la viga principal

se encuentra la viga principal de este ejemploviges no estan apuntaladas y

N
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A.4  Ejemplo Resuelto — Viga mixta principal simplenente apoyada

La viga es un perfil laminado en | con flexion érje fuerte. Este ejemplo

incluye:

Este ejemplo no incluye ninguna verificacion dedempor cortante del alm

La clasificacion de la seccion transversal

El célculo de la anchura efectiva del ala de hodmig

El calculo de la resistencia a cortante de un donec

El célculo del grado de conexién a cortante
El célculo de la resistencia a flexion

El calculo de la resistencia a cortante

El célculo de la resistencia a cortante longituldilgala losa
El célculo de la flecha en el estado limite deisarv

4.1. Coeficientes parciales

K =1,35 (cargas permanentes)
¥ =150 (cargas variables)
Ko =1,0

K =10

K =125

K =15

4.2. Informaciéon basica

Luz: 9,00 m

Anchura del vano: 6,00 m

Canto de lalosa: 14 cm

Particiones: 0,75 kN/Mm

Vigas secundarias (IPE 270): 0,354 kN/m
Sobrecarga de uso: 2,50 kN/m

Densidad del hormigén: 0,75 kNIm
Densidad del hormigén armado: 25 kN/m

4.3. Seleccion del perfil
Se prueba con una IPE 400 — Acero S355

a.

EN 1990

EN 1993-1-1,
§6.1 (1)
EN 1994-1-1,
§6.6.3.1
EN 1992-1-1
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4.3.1. Datos geométricos
Canto hy =400 mm by 'z
Ancho b =180 mm [::/—_| T
Espesordelalma t, =8,6mm _,L_ i
Espesor del ala tt  =13,5mm ;
Radio de acuerdo r =21 mm S y ha
Masa 66,3 kg/m
Area de laseccion A, =84,46 c
N
Momento de inercia respecto del eje fuertet, = 23130 crfl
Modulo elastico respecto del eje fuerte:  Wgy = 1156 c
Modulo plastico respecto del eje fuerte: Wy = 1307 cm
Radio de giro en el eje menor: i, =3,95cm
Maodulo de elasticidad del acero: E. =210 000 N/mrh
Limite eldstico:
Calidad del acero S355 EN 1993-1-1,
Tabla 3.1

El espesor maximo es 13,5 mm < 40 mm, entonfyes355 N/mnf

Nota: EI Anexo nacional puede indicar o bien lo®res defy de la tabla
3.1 o los valores de la norma del producto.

Chapas de acero perfilado:

Espesor de la chapa t =0,75mm
Profundidad de la losa h =140 mm
Profundidad total de las chapas perfiladas

excluyendo embuticiones (relievesh, =58 mm

Nervios trapezoidales b; =62 mm

b, =101 mm

e =207 mm
Conectores
Didmetro d =19mm
Altura total nominal hsc =100 mm
Resistencia ultima a traccion f, =450 N/mm
NUmero de conectores n =74 por fila

(Se ignora el conector del medio de la luz dedai

4 -89
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Figura A.8 Geometria de la viga mixta
Clase de hormigén: C 25/30 EN 1992-1-1,
Valor de la resistencia a compresién a 28 dias  fg« = 25 N/mnf §3.13
Tabla 3.1

Mddulo secante de elasticidad del hormigdén Eecm = 31 000 N/mrh

4.3.2. Acciones en laviga en los ELU
Carga permanente:

Para tener en cuenta las grecas de la chapa garfiaacero, el peso de la
losa se obtiene de la siguiente forma para las\dgaundarias:

0106+ 0145)( 0,058
2 0,207

Cargas concentradas durante la fase de construccion
Fc = (0,354 + 7,86) x 6,0 = 49,28 kN

Cargas permanentes durante la fase final:

Fc =(0,354 + 7,86 + 0,75 % 3,0) x 6,0 = 62,78 kKN

El peso propio de la viga:

g = 9,81 x 66,3 x 1= 0,65 kN/m

25x 3,0><( 014- j = 7,86 kN/m

Carga variable (sobrecarga de uso):
Cargas concentradas durante la fase de construccion

Fo=0,75%3,0%6,0=13,5kN
Cargas concentradas durante la fase final:
Fo=2,5%3,0x6,0=450kN
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Combinacién de ELU:

J6 Fo + )6 Fo = 1,35 x 62,78 + 1,50 x45,0 = 152,25 kN EN 1990
86.4.3.2

60 + )b 0o = 1,35 x 0,65 = 0,877 KN/m

Se utiliza la ecuacion (6.10) En algunos paisesneko nacional puede
especificar el uso de las ecuaciones (6.10a) Yi6§.1

Combinacion de ELU durante la fase de construccion:
)6 Fe + )6 Fo = 1,35 x 49,28 + 1,50 x13,5 = 86,78 kN
¥60c + )6 0o = 1,35 x 0,65 = 0,877 kN/m

Diagrama de momentos flectores

~ H =

— 456,6 KNm
Figura A.9 Diagrama de momentos flectores para ELU en la fase final

Momento maximo en medio de la luz:

My.ed = 3,0 x 152,25 + 0,125 x 0,877 x 9,8 465,6 kNm
Momento maximo en medio de la luz (fase de coneitbug:
My.eq= 3,0 x 86,78 + 0,125 x 0,877 x 9,8 269,2 kNm

Diagrama de esfuerzos cortantes
——156,20 kN

\Y

Figura A.10 Diagrama de esfuerzos cortantes para UL S en la fase final

Esfuerzo cortante maximo en los apoyos:

Vgq = 152,25 + 0,5 x 0,877 x 9,0 = 156,20 kN

Esfuerzo cortante maximo en los apoyos (fase dstwation):
Vgq=86,78 + 0,5 x 0,877 x 9,0 = 90,73 kN

4.3.3. Clasificacion de la seccion

. : o _ 235 235
El parametrce se obtiene con el limite elastico= T = 355 =0,81
y

Nota: La clasificacidn se realiza para la vigamigta. Para la viga mixta,
la clasificacion del alma de la seccion es masrie.
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Ala en vuelo: ala bajo compresion uniforme EN 1993-1-1
c=bO-ty—2r)/2=(180-8,6 —2 x 21)/2 = 64,7 mm Tabla 5.2

cltt=64,7/135=4,79< 9£=7,29 Ala de Clase 1

Elemento interno de chapa comprimido
=h,—2t;—2r=400-2x 13,5-2x 21 =331 mm
c/ty,=331/8,6=385 < 72=58,3

C

Alma de Clase 1

La clase de la seccidn transversal es la masealtdgcir, la menos favorablg

del ala y el alma.

En este caso, toda la seccion es de Clase 1.

Para secciones de Clase 1, las comprobacionesUde&ien basarse en la
resistencia plastica de la seccidn transversal.

4.3.4. Fase de construccion

Resistencia a flexién de la seccién transversal

El calculo de la resistencia a flexion de una settiansversal se hace de |3

siguiente manera:

Mc.rd = Mpi.rd = Whiy fy / Yo = (1307 x 355/ 1,0) / 1000
Mcrd = 463,98 KNm

Myed/ Mcra=269,2/463,98=0,58 < 1 OK

Coeficiente de reduccion para el pandeo lateral

Para determinar el calculo de la resistencia all@amle una viga sin
arriostramiento lateral, hay que determinar elictite de reduccion de
pandeo lateral. El arriostramiento proporcionadolp@hapa de acero es, e
este caso, bastante pequefio y se ignora. El stguiéltulo determina este
factor mediante un método simple para el pandeoalatEste método evita
tener que calcular el momento elastico critico.

Esbeltez adimensional

La esbeltez adimensional puede obtenerse a pattinétodo simple para el
acero S355.

L/i, _300/3,95_

ELT = =
89

0,853

Para perfiles laminadosl, o = 0,4

Nota: el valor dei.ro puede hallarse en el Anexo nacional. El valor

recomendado es: 0,4.

Luego Air =0,853 > Ao =0,4

(pagina 2 de 3)

EN 1993-1-1
Tabla 5.2
(pagina 1 de 3)

)

i
EN 1993-1-1
§6.2.5

=)

SN00ZH!

EN 1993-1-1,
§ 6.3.2.3(1)
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Coeficiente de reduccion
Para los perfiles laminados, el coeficiente de ceidn para el pandeo latergEN 1993-1-1
se calcula ast: §6.3.2.3 (1)
1 X <1.0
X = —— pero i< —
ﬂT"'VW_ZT_ﬁ/"-T o _iT
donde: @ =051+a, (jLT _jLT,O)"' ﬂjiT]
ait es el coeficiente de imperfeccion del pandeodhtéd aplicar el método|EN 1993-1-1
para perfiles laminados, la curva para el pandeodbha de seleccionarse dgabla 6.5
la Tabla 6.5: Tabla 6.3
Parahy/b=400/180=2,22 > 2 Curva ‘cif =0,49)
Ao =0,4yB=0,75
Nota: los valoresiiro y B pueden hallarse en el Anexo nacional. Los
valores recomendados son 0,4 y 0,75, respectivament
Obtenemos lo siguiente:
@ =0,5[1+0,49(0,853-0,4) +0,75¢(0,853| =0,884
1
y: XLT = = 0,730
0,884+/(0,884f —0,75x (0,853}
Seguidamente, verificamosy.r = 0,730 < 1,0
pero : Xxir=0,730 < 1/ Air = 1,374
Por lo tanto: Xt =0,730
Momento de calculo resistente a pandeo
Mb,rd = XeT Woly fy / a1
Mp,rg = (0,730 x 1307000 x 355 / 1,0) x' 18 338,7 kNm g'; ;929?1'1
My.ed/ Mpra=269,2/338,7=0,795 < 1,0 OK S
Resistencia a cortante
La resistencia plastica a cortante depende deld&eartante, que se calcula
utilizando la siguiente ecuacion: EN 1993-1-1
A, =A-2bti+ (tw+2r)t §6.2.6 (3)
A, =8446-2x 180 x 13,5 + (8,6 + 2 x 21) x 134269 mm
Resistencia plastica a cortante EN 1993-1-1
_ 6.2.6 (2)
f, /13 3 8
Vg = A (fy 143) _ 4269x (355/+/3) x107° _ 874 97kN

Ymo 1,0
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VedVpira =90,73/874,97=0,104 < 1,0 OK
Hay que tener en cuenta que no sera necesario cbarpm pandeo del almaEN 1993-1-1
por cortante cuando: § 6.2.6 (6)
hw/tw<72&ln
El valor correspondiente dges :n7=1,2 EN 1993-1-5
hw/ty=(400-2x13,5)/8,6 =43 < 72x0,812%/48,6 851(2)
Interaccién entre el momento flector y el esfuerzortante
Si Veq <Vpird/ 2 entonces el esfuerzo cortante puede ignorarse. EN 1993-1-1
Por lo queVeq = 90,73 kN <Vpra/ 2 = 874,97 / 2 =437,50 kN OK §6.2.8 (2)
4.3.5. Fase final
Anchura efectiva del ala del hormigén
La anchura efectiva es constante entre 0,2%,75L, dondel es la luz de la|[EN 1994-1-1
viga. Desdd./4 hasta el apoyo mas cercano, la anchura efetiSwéinuye (g§54.1.2
linealmente. Las cargas concentradas estan siteatt@s0,29. y 0,75L.
La anchura efectiva total se determina utilizaradsiguiente ecuacion: (Figura 5.1)
By = Do + zbei
by es la distancia entre los centros de los conectresl caso que segn
exteriores (2 conectores a la altura de las aasgste casby =0
bei es el valor de la anchura efectiva del ala de lginma cada lado dej
alma,bsi =Le/ 8 pero<b;=3,0m
Per; =0+9,0/8=1,125m, entondag =2 x 1,125=2,25m<3,0m
Célculo de la resistencia a cortante de un conector
La resistencia a cortante se deberia determinalacgiguiente ecuacion:
EN 1994-1-1
_(08f md?/4 029% d%/f, E
Py = ki X Min 08f,7rd”" /4. ck —cm §6.6.3.1
W W
hsc/d=100/19=526>4,s@=1
Coeficiente de reduccioén (k
Para chapas de acero con nervios paralelos agas @e apoyo, el coeficientEN 1994-1-1
de reduccion de la resistencia a cortante se eadsil §6.6.4.1
k = 0,6& &—1 pero< 1
hp hp
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donde:
" =1
hp =58 mm
hse =100 mm
bp =82mm
ok = 0,68—2 100_ =0614<1,0 OK
58\ 58
P, = 0B14xMin 08x 450x 7Tx19* 14 10 02% 1x197+/ 25x31000, 15
125 125
= 0614x Min( 8166 7373) = 45,27 kN
Grado de conexion a cortante
El grado de conexion a cortante viene definidola@iguiente ecuacion:
N EN 1994-1-1
n=—=
N, §6.2.1.3(3)
donde:

N: Es el valor de calculo del esfuerzo normal de qesipn en el ala d
hormigon

Nc: Es el valor de calculo del esfuerzo normal de aesipn en el ala d
hormigén en el caso de conexion completa

En la zona de la carga:

El esfuerzo normal de compresion en el ala de hgirmés precisamente el
esfuerzo de conexién completa.

A. Es el area de la seccion transversal de hormagmodo que en la
zona de la carga:

Ac = Dett Ne
he =h-h,=140-58=82mm
0A: =2250 % 82 = 184500 nfm
0 Ng; = 085A.fy = 0,85AC% = o,85><184500><%10'3 = 2614 kN
C

Considerando que el momento maximo se alcanzanadilugar de la carga
los puntales deberian colocarse entre el sopdaegrga concentrada. Sin

embargo, también deberian colocarse puntales lestoargas concentradas.

11%

11%

=
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31 puntales posicionados en intervalos de e; = 95 mm y 6 puntales posicionados en
intervalos de e, = 220 mm

Figura A.11 Posicionamiento de puntales

De este modo, aa resistencia de los conectadorita &l esfuerzo normal a
no mas de:

N, = nx Py, =31x4527=1403 KN

0 p=e
T=N

1403
——2614—0,537

cf

La relaciéns es inferior a 1,0, luego la conexién es parcial.

Comprobacion de la resistencia a flexion
Grado minimo de conexién a cortante
El grado minimo de conexion a cortante de un peefiicero con alas iguald
se calcula utilizando la siguiente ecuacion:

in :1'(§3j(0,75- O,OBLE) conLe<25m

y

Le esladistancia entre los puntos de momentoofiettlo en metros e
el caso de flexion de momentos positivos, en gste@o:Le = 9,0 m

O fmn =1—(355/355) (0,75 — 0,03 x 9,0) = 0,520
O fmn  =0,520 <7 = 0,537 OK

Resistencia plastica en la zona de carga
El valor de célculo del esfuerzo normal en el pediacero estructural es:

N = Aty 1 Vo = 8446x355x10°/1,0= 2998 kN
0 N, >N, =7xN, =0537x2614= 1403 kN

Para conectores ductiles y una seccion transvaéesatero de Clase 1, la
resistencia a flexiériVirg, de la seccién transversal critica (zona de lgajar
de la viga, se calcula mediante la teoria rigidsiita exceptuando que se
debe considerar un valor reducigdel esfuerzo de compresion en el ala
hormigon en lugar del vald 1.

En la Figura A.12 se muestra la distribucion ptéstle tensiones.

EN 1994-1-1
§6.6.1.2

EN 1994-1-1
§6.2.1.2y
§6.2.1.3
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—  Ne=77N.= 1403 kN
I -—
h I
797 kN
o I—\ /—I 4
D MRa
+ h
; Ng= 2201 kN
—_—
— — .

Figura A.12 Distribucion plastica de tensionesen|  aviga
La posicién del eje neutro plastico Bg= 388 mm
Por lo tanto, la resistencia de céalculo para flexié la seccion transversal
mixta es:
Mgrg = 738 KNm
My,ed/ Mrqa = 465,6 / 738 =0,63< 1,0 OK
Resistencia a cortante EN 1994-1-1
La resistencia plastica a cortante es la mismaqteela viga de acero. 8§6.2.2.2
Vira = 87497kN
Ved/ Vpi,rd = 156,20/ 874,97 = 0,18 < 1,0 OK
Interaccién entre el momento flector y el esfuerzortante
Si Veq <Vpird/ 2 entonces el esfuerzo cortante puede ignorarse. EN 1993-1-1
Por lo tantoVeq = 156,20 kN Vyra/ 2 = 874,97 /2 =437,50kN  OK [86.2.8(2)
Resistencia a cortante longitudinal de la losa
La tension plastica de cortante longitudinal, deutan utilizando la siguientgEN 1992-1-1
ecuacion: §6.2.4

_ AR, (Figura 6.7)
Ved =

h AX

donde AXx=9,0/3=3,0m

El valor dedx es la distancia entre el apoyo y el punto de c&galo tanto,
hay tres zonas para la resistencia a cortantetiahgal.

AFy =N./2=1403/2=7015 kN

hr  =h-hy=140 - 58 = 82 mm

v = DR 7015x10°
® 7 hAx  82x3000

= 2,85 N/mni
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Para evitar el aplastamiento de las bielas de cesipr del ala de hormigén
se deberd cumplir lo siguiente:
Veq <V fegsing; costy conv = 0g1- f, /250 y @ = 45°
Veg < o,ex{l—é}xﬁsx 05= 45 N/mn? OK
250 15
Para el armado transversal, se deberia cumphidaaldad siguiente:
Astfyal s > Veahy/ cotéy dondef,q = 500/ 1,15 = 435 N/mm
Asumamos que el espacio de las barras 2200 y que no hay contribucion
de las chapas perfiladas de acero:
285x82x 200 _ P
Agt> —107,4 m
= 435x10
Seleccionamos barras de 12 mm de diametro (113 oon separacion de
200 mm.
4.4. Comprobaciones del estado limite de servicio
La flecha debida & + Q se calcula utilizando la siguiente ecuacion:
5q.L4 2 _ .2
W, = J +a><(3L 4a“) .
384E I, 24E 1,
_ax(3L% -4a?)
Wo = Q
24E 1,
Y la flecha total eswv = wg + wg
4.4.1. Fase de construccion EN 1990
Combinacion de ELS durante la fase de construccion 8§6.5.3

Fc +Fq=49,28 + 13,5 = 62,78 kN
ge = 0,65 kN/m

Flecha durante la fase de construccion

ly  Es el momento de inercia de la viga de acero.

. 5x 065x 9000" , 3000 (3x 9000° - 4 x 3000%)
© " 384x 21000(x 2313(x 10 24 x 21000( x 2313( x 10*
Wg =11+ 262 = 273mm

x 4928

_ 3000x (3x900C -4x3000)
@ 24x21000(x2313(x10*
Uw=wg+WwWg=27,3+7,2=34,5mm

x13500= 7,2 mm

O




Title A.4  Ejemplo Resuelto — Viga mixta principal simplenente apoyada 13 of 13
La flecha paraG + Q) es L/261
Flecha en la fase final
Fc +Fo=62,78 + 45,0 = 107,78 kN EN 1990
Oc = 0,65 KN/m 8§6.5.3
Flecha en la fase final:
ly se calcula para la seccion equivalente, calculandarea de acero efectivp
equivalente para el area efectiva del hormigén:
Bequ = Detr / No
no Es el coeficiente de equivalencia para cargaaritésteas@y) EN 1994-1-1
= E./ Ecm = 210000 / 31000 = 6,77 §5.4.2.2
Obeq =225/6,77=0,332m
Si utilizamos el teorema de los ejes paralelosjya@hento de inercia es:
l, = 82458 crft
Para la accion permanente:
n = 2E./ Eqn = 20,31 para cargas permanentg ( EN 1994-1-1
0 bequ =2,25/20,31=0,111m §5.4.2.2(11)
El segundo momento del area se calcula con laesitpiecuacion:
ly = 62919 crfh
La flecha puede obtenerse combinando el momenittedea para las
acciones variables y permanentes de la siguienteraa
W =27,3mm
o= g 1500 26
3000% (3x900F -4x 3000
o= 24><2(1000(><82452><1C4 ) x45000= 6.7 mm
S0,W =Wg + Wpartitions+ Wo = 27,3 + 2,6 + 6,7 = 36,6 mm
La flecha paraG + Q) es L/246 EN 1994-1-1
§7.3.1
Nota 1: El cliente deberia especificar los limdedlecha y en el Anexo
nacional pueden hallarse igualmente algunos limites
Nota 2: En el Anexo nacional podran hallarse lodtéis relativos a la EN 1993-1-1
frecuencia de la vibracion §7.2.3
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5. Pilar articulado con perfiles en H no esbeltos

Este ejemplo muestr
de variasplantas. El

a como llevar a cabo el caldalan pilar en un edifici
pilar es un perfil HE 300B en S239ay coacciong

estan posicionadas tal y como se indica en la &igut3.

N eq

|

—pdl

8,0

W
—
L
—<r =10
] 1

Figura A.13 Condicione
respecto d
pandeo

Neq

l

I/

8,0

ﬁ:oy
L

s en los extremos del pilarg  ue se esta analizando
el eje mayor y eje menor y sus factores d e longitud de

5.1. Coeficientes parciales

* Yo :1'0
* M :1,0

SNoog!

EN 1993-1-1
§6.1 (1)
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A.5 Ejemplo Resuelto — Pilar articulado con perfiés en H no

Titulo
esbeltos

5.2. Informacién basica
e Cargaaxil: Ng=2000 kN

e Longitud del pilar: 8,00 m

* Longitud de pandeo en el eje y-y: 1,0x 800= 800m

* Longitud de pandeo en el eje z-z: 0,7x 800= 560
» Calidda del acero: S235

» Clasificacion de la seccion: Clase 1

5.3. Datos geométricos
HE 300 B — Acero S235
Canto h =300 mm
Ancho b =300 mm
Espesor del almat,, =11 mm

Espesordelala t; =19 mm

Radio de acuerdar =27 mm
Area de la seccié = 149 cm Y
Momento de inercia respecto del eje fuertety, = 25170 crfh

Momento de inercia respecto del eje menot; = 8560 crfi

5.4. Limite elastico
Acero S235

El espesor maximo es 19,0 mm < 40 mm, por lo dye:235 N/mni

5.5. Resistencia de calculo a pandeo de un elemento
comprimido
Para determinar la resistencia de calculo a paddem pilarN, rg, hay que

obtener el coeficiente de reduccigule la curva de pandeo correspondient
Este coeficiente viene determinado por el calceltacesbeltez adimensiona

/., basada en el esfuerzo axil critico elastico paraodo de pandeo
considerado y la resistencia de la seccion trapal/arlos esfuerzos normalg

5.6. Esfuerzo critico elasticoN,
El esfuerzo critico de pandeo se calcula utilizaladoiguiente ecuacion:

_m*xEl, _ 72x210000¢25170x10"
Ncr,y - 2
L 8000

cry

x10° =81512kN

EN 1993-1-1
Tabla 3.1

—

LS
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A.5 Ejemplo Resuelto — Pilar articulado con perfiés en H no

Titulo esbeltos 3 de 4
X X x 10"
N, = s EZIZ _ TC x 210000% 8560x% 10 10 = 56574 kN
Ler, 5600

E  Es el médulo de elasticidad = 210000 Nfmm

L., Eslalongitud de pandeo en el plano de pandesiderado:

Lery =8,00m

Lerz =5,60m
5.7. Esbeltez adimensional EN 1993-1-1
La esbeltez adimensional se calcula utilizanddgiaisnte ecuacion: §6.3.1.2(1)
— Af 2
Ay = y _ 149x10° x 2335 = 0655

Nery 81512 %10
— Af 2
1, = y _ |149x107 x 2335 - 0787
N, 56574 %10
N EN 1993-1-1 §
Para una esbeltez de< 0,2 o para—2 < 0,04 se pueden ignorar los efecigs3.1.2 (4)
de pandeo y Unicamente seran de aplicacion lasrotwagiones de la seccign
transversal.
5.8. Coeficiente de reduccion
Para la compresion axil de elementos, el valgr giee depende de la esbeliez
adimensional, se debera determinar a partir de la curva de pandeo
correspondiente utilizando la siguiente ecuacion:
1 <10 EN 1993-1-1 §
- ——, Peroxy=4, 6.3.1.2 (1)
o7 -2

o= 0,5[ wa(l 0,2+ Ez}

a es el coeficiente de imperfeccion.
Parah/b = 300/300 =1,00< 1,2 % =19,0 <100 mm
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A.5 Ejemplo Resuelto — Pilar articulado con perfiés en H no

Titulo esbeltos 4 de 4
Pandeo alrededor del eje y-y:
Curva de pandeo b, coeficiente de imperfeccién0,34

@, =0,5[1+0,34(0,655-0,2) + 0,6552] =0,792

Xy = = =0,808

0,792++/0,792 -0,655

Pandeo alrededor del eje z-z:
Curva de pandeq coeficiente de imperfeccidm= 0,49

@ =0,5[1+0,49(0,787-0,2 + 0,787] =0,953

X2 = = =0,671

0,953++/0,953 -0,787

X=min (x,; X:)=min (0,808; 0,671) =0,671 < 1,0

(cuandoy>1 entoncesy=1)
5.9. Resistencia de calculo a pandeo de un elemento EN 1993-1-1 8§

comprimido 6311@)
Ax f 2
Nppg Sf Y = 0671249%10° X235, 155 =~ 53495 EN 1993-1-1 §
M1 10 6.3.1.1 (1)

Hay que comprobar la siguiente expresion:

N4 _ 2000 — 085< 10 OK

Nyrg 23495
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Ejemplo Resuelto — Unién de un angular de

q \ Steel arriostramiento a traccion a una cartela mediante 1de 7
b (( Riiiance [tornillos

Elaborado por ENM [Fecha 04/2009
Ficha de calculo "

Verificado por JAC |Fecha 04/2009
6. Unién de un angular de arriostramiento a

traccion mediante tornillos a una cartela

Estos tipos de conexioneen tipicas de los arriostramientos transversale
se utilizan en fachadas y cubiertas para sopodsrakcciones de carggogd!

horizontal del viento y en el eje longitudinal d#fieios con porticogle una

sola planta. Esto se trata en SS848

Con el fin de evitar excentricidades de las catgassferidas a los cimientos
el angular se alinea de tal forma que se encueotrel eje vertical del pilar
en la placa base. La cartela de union se colooakcerca posible del pland

del eje principal del pilar.

La Tabla A.1 resume los posibles modos de fallesia conexion. Dichas

comprobaciones se muestran en las siguientes sescio

Tabla A.1 Modos de fallo de la conexién de arriostr  iamiento

Modo de fallo Resistencia del elemento
Tornillos a cortante N
Rd,1

Resistencia al aplastamiento para N
tornillos (en el lado del angular) Rd,2
Angular a traccién

g NRd,3
Calculo de la soldadura a

6.1. Detalles de la conexion de arriostramiento

La Figura A.14 muestra el lado mayor del angulat2ie x 80 unido a la

cartela.

L120x80x12,
S275

HEB300, S275 & &

S N
o FF- A5

Figura A.14 Detalle de la conexién por tornillos: p  lanta y alzado

//tp:15mm

300

A
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A.6  Ejemplo practico: union atornillada de un angubr de soporte en

Titulo iy
tensiéon con una cartela

de

Normalmente, se suele minimizar la excentricidadeesl elemento de
arriostramiento y el eje del pilar. La cartelaselda al alma del pilar y a la
placa base mediante dos soldaduras en angulo (\eéegpira A.14 Detalle
de la conexion por tornillos: planta ). A pesar gaala cierta excentricidad
para evitar el perno de anclaje que se encuentehega del pilar, esta
situacidon es mejor que posicionar el arriostranoient el plano del ala del
pilar.

6.1.1. Datos principales de la union

Configuracion Angular con cartela soldada a aleailar

Pilar HEB 300, S275

Arriostramiento 120 x 80 x 12 angular, S275

Tipo de conexion Conexion de arriostramiento medigerfil angular a

cartela y tornillos no pretensados.
Categoria A: Tornillos a cortadura y aplastanae

Cartela 256 300x 15, S275
Tornillos M20, clase 8.8
Soldadura Cartela a alma de pilar: Soldadurangnlé

a=4mm (véase 6.2.4).

Cartela a placa base: Soldadura en &ngulo,
a=4 mm (véase 6.2.4).

6.1.2. Pilar HEB 300, S275

Canto h. =300 mm
Ancho b =300 mm
Espesor del alma twe =11 mm
Espesor del ala tte =19 mm
Radio de acuerdo r =27 mm
Area Ac =149,1cm
Momento de inercia l, =25170crh
Distancia entre los radios de acuerdod. =208 mm
Limite elastico f,c =275 N/mm
Resistencia ultima a traccion fue =430 N/mnd
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A.6  Ejemplo practico: union atornillada de un angubr de soporte en

Titulo iy
tensiéon con una cartela

de

6.1.3. Angular 120 x 80 x 12, S 275

Canto hae =120 mm
Ancho Pac =80 mm
Espesor del angular tac =12 mm
Radio r =11 mm
Radio r, =55mm
Area Asc =227 cM
Momento de inercia l, =322,8cm
Limite elastico fyac =275 N/mn

Resistencia Ultima a traccifif,. = 430 N/mnf

6.1.4. Cartela de 250x 300x% 15, S275

Alto hp =300 mm
Ancho bp =250 mm
Espesor ty, =15mm
Limite elastico fyp =275 N/mnf

Resistencia Ultima a traccion ~ fyp, =430 N/mn

Direccion de transferencia de carga (1)

Numero de filas de tornillos n =
Borde del angular hasta el tornillo de la priméea f e =50 mm
Paso entre filas de tornillos pp =80 mm

Direccion perpendicular a la transferencia de carg42)
Numero de lineas de tornillos n, =1

Borde del angular hasta la linea de tornillos e =80mm

6.1.5. Tornillos M20, 8.8

Numero total de tornillos n(=nxn,) n=3
Area resistente As =245 mni
Diametro del vastago d =20 mm
Diametro de los agujeros db =22mm
Diametro de la arandela dy =37mm

Limite elastico f, =640 N/mm
Resistencia Ultima a traccién ~ fy, =800 N/mnf
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A.6  Ejemplo practico: union atornillada de un angubr de soporte en

Titulo ) 4 de 7
tensiéon con una cartela
6.1.6. Coeficientes parciales de seguridad
Mo = 1,0
Kz = 1,25 (para la resistencia a cortante de loslkos)
6.1.7. Esfuerzo axil de traccion de calculo del angular de
arriostramiento sobre la cartela
Neq =250 kN
6.2. Resistencia de la unién de arriostramiento
6.2.1. Tornillos a cortante EN 1993-1-8
_ Tabla 3.4.
NRg,1= NFyRd
Fomg =0, fupA = 06x 800x 245)(10_3 ~ 9408KN
M,2
NRg,1=3% 9408=282kN
6.2.2. Resistencia al aplastamiento para tornillos (en éhdo del EN 1993-1-8
angular) Tabla 3.4.

Nrd.2=NFpRg

= _ k1ab f uacdtac
bRd——
Ym2

Para todos los tornillos:

k = min( 2,8><% ~17: 2,5]

0

28x & _17=28x20_17=g48
d 22

0
0 k,=min(848 25)=25

Para el tornillo del extremo:

3dO uac
& _ 50 _ 476
3d, 3x22
be _@: 186
fuac 430

0 a, =min(076 186 10)= 076

_ 25%x0,/6x430x20x12

F . =
bRd tornillo extremo 1'25

x107° =1569kN
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Titulo iy
tensiéon con una cartela

5 de 7

Para los tornillos interiores:

0 a, =min(096 186 10)= 096

_ 25x 096x 430% 20x12
0 I:de,torniIIo interior — 125

x107° =1981kN

La resistencia al aplastamiento del lado del amguatra el vastago del
tornillo del extremo y del interior es superioaésistencia a cortante del
tornillo. Se adopta el valor minimo de la resisierat aplastamiento
mencionada de todos los tornillos de la conexion.

0 Ngg,=3%1569=471kN

Nota: Al ser el espesor del lado del angular, 12 menor que el de la
cartela, 15 mm, y al asumir una distancia al bdel&0 mm o
superior para la cartela, s6lo habra que comprelaEaiculo a
aplastamiento del lado del angular de la unién

6.2.3. Angular en tension

N - ﬂ3‘ Y etfu
Rd,3
Ym2

25dy = 25%22= 55mm

5dy =5%22=110mm

25d, < py <5dy

B3 puede determinarse por interpolacion lineal:
0 B3 =059

Avet = A-t,dg = 2270-12x 22 = 2006mm?

_ 059%x2006x430

0 Negs= T x107 = 407kN

EN 1993-1-8
§3.7(1)

EN 1993-1-8
§3.10.3
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A.6  Ejemplo practico: union atornillada de un angubr de soporte en

Titulo ) 6 de 7
tensiéon con una cartela

6.2.4. Célculo de soldadura

La soldadura se calcula de la siguiente forma:

La cartela se suelda al alma del pilar y a la pkesse mediante dos soldaduras

de angulo.

El procedimiento para determinar el espesor deagdagie las soldaduras

dobles en angulo, es el mismo para la conexioelegatma de pilar que para

la conexion cartela/placa base.

Los célculos siguientes se refieren al calculcad®ldadura entre la cartelaly

la placa base.

Se pueden conseguir soldaduras dobles en anguésideencia total SNO17"

siguiendo unas recomendaciones simples, véase SN&i7 embargo, este

enfoque es demasiado conservador para este ejemplo.

El procedimiento recomendado es elegir una gargbnsaldadura y

comprobar si ofrece suficiente resistencia:

En este caso, se prueba @a 4mm

La resistencia de calculo de la soldadura dobtgjrsel método simplificado EN 1993-1-8

es: §45.3.3

NRrdw,hor = 2FwRd!

Fuwrd = fuwg@

_ fy/v3 _ 4303
BuVvz  085%x125

O F, e = 233664 =9346 N/mm

=23366N/mm?

fvw,d

0 Nrawhor = 2%9346x 250x107° = 467kN
Soporta la componente horizontal de la fuerza gtigeaen el arriostramientg
Negnor = Ngg Sin40 = 250xsin40 = 161kN

Por lo tanto, la soldadura horizontal es correcta.

El mismo procedimiento puede emplearse para callautnidadura vertical
(la cartela se suelda al alma del pilar).

6.3. Resumen

En la siguiente tabla se resumen los valores dsteesia de los modos
criticos de fallo. El valor que gobierna la unioa @ecir, el valor minimo)
aparece en negrita.
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Tabla A.2 Resumen de los valores de resistencia en la conexion atornillada
de arriostramiento

Modo de fallo Resistencia del componente
Tornillos a cortante NRrd.1 282 kN
Resistencia al aplastamiento para NRrd,2 471 kN

tornillos en el lado del angular
Angular a traccion NRrd 3 407 kN

Algunos modos de fallo no se han verificado en egmplo, como por
ejemplo, la cartela a aplastamiento y a tracci@tagscomprobaciones no s¢
necesarias porque el espesor de la cartela es@ugledel angular y por lo
tanto el angular fallaria antes que la cartela.

n
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