Célculo de la resistencia de pernos en una viga,
atornillada con cargas solo puntuales y con cargas
puntuales y uniformemente repartidas y eleccién
de perfil segin DB-SE-A y textos cldsicos de dise-
no de ingenierfa mecénica.

(por el Ingeniero Industrial José Manuel Gémez Vega)

|

. »

P b I

] o f_ﬁl"d v —;:—n— '
BE: SHE -
Ao =1+ g;,;,‘;gi;g@

Fig. 1. Viga con pernos

1 Introducciéon al problema.

Se tiene la viga atornillada dispuesta tal y como aparece en la fig. 1. Obsérvese
que se trata de dos apoyos articulados, siendo el de la izquierda normal y el de
la derecha con rodillo, permitiendo el deslizamiento hacia la izquierda, pues al
flectar no puede existir resistencia infinita a la flexién y la deformada hars que la
distancia recta entre los apoyos, disminuya. Segin el planteamiento parece que
se trata de un empalme atornillado de piezas de igual perfil en prolongacion recta
mediante chapas frontales tipo brida, segin la nomenclatura del programa Cype
(ver fig. 2), salvo que la orientacion es horizontal. Las chapas irdn atornilladas
y soldadas a la viga en su contorno periférico. Se pretende hacer el cdlculo
completo de la resistencia de los pernos. No obstante, no se comprueba ni
calcula la unién soldada.

Este articulo intenta responder a la cuestién aparecida en el foro de Soloin-
genieria.net titulado "Calculo tornillos traccion flexion cizalladura” que aparece
en:

http://www.soloingenieria.net /
foros/viewtopic.php?f=26&t=22867&p=194727#p194727



Empalme atornilfado de piezas de igual perfil en prolongacion recta mediante chapas frontales tipo brida

Fig. 2a. Vigas atornilladas de igual perfil

Tomaremos la hipdtesis de que la viga serd, en un principio, una de doble
T de nominal 100, dado que en la fig. 1 observamos que la distancia entre
centros coincide con la dimensién de la base de los perfiles (100 mm). Ademds,
suponemos que es, en concreto, una de doble T de ala ancha, serie ligera (HEA),
para considerar una aplicacién numérica de cdlculo. No obstante, luego veremos
que para el plantamiento del problema numeérico es imposible un perfil HEA
100. Lo que vamos a tratar de calcular en este articulo es el calculo
y comprobacién de la resistencia de los pernos de la unién y el perfil
de la viga para una determinada carga.



VYigas HEA

I= Momento de Inercia.
5= Momento de Resistencia.
R=Radio de Inercia, siempre referidos al eje
de flexion correspondiente.
Calidades: ASTM-A-36.
ST-37-2.

Dimensiones (mm)

® Area Peso

itk o Kgim
h b 5 f rl

100 96 100 50 80 12 212 16.7

Momento respecto a los ejes

EJE-X-X EJE-Y-Y
Ix om? Sx cm® Rx cm Iy -cm‘.‘ Sy cm‘; Ry cm
349 727 105 134 267 251

Fig. 2b. Caracteristicas del perfil HEA 100

Se dan los siguientes datos para realizar una aplicacién numérica:

P=1,5kN D=%L=2m L=4m h =96 mm
E =210.000 -2 I, = 3.490.000 mm* W, =72,8 cm® b; = b, =35 mm

Primeramente tras observar la fig. 3, reparamos en que la unién de la zona
media de la unién de las dos vigas, a pesar de estar soldada y atornillada,
presenta continuidad, por lo que para el andlisis se puede considerar una sola
viga, dado que no existe coaccién o apoyo.
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Fig. 3. Diagrama estructura



Vamos a realizar por los procedimientos de Resistencia de Materiales, el
célculo de la ec. universal de la deformada eldstica, para hallar la flecha en la
estructura, considerando como ya se ha adelantado, una sola viga.
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Fig. 3a. Diagrama eldstica

La ecuacion universal de la deformada eldstica para cualesquiera fuerzas en
una viga es:

Ely = Elyo + Elfgu + Y Melaai)’ | g~ Pilab)’
A i

i ‘—01‘4— ‘—d¢4 '_i5_ ._2,5 _i5
+Zp [l >4! (o—d)] +2 a4 [<1 e(]f)ife%s!f) — e }

2 C(Ca&lculo solo con cargas puntuales.

Nota: este apartado es una simplificacién del problema pero no es
real pues se estima que el propio peso de la viga no es despreciable
nunca.

La ec. universal de la deformada eldstica exclusivamente para fuerzas pun-
tuales (cargas y reacciones en nudos no finales) es:

Ely = Elyy + Elfgz + Y Ple=bil®
i

donde la funcién de discontinuidad que aparece se define de la siguiente
forma:

(z — b‘)?’ [ 0, cuando x < b;
v (z —b;)*, cuando z > b,

Planteamos las ecuaciones de la estdtica para hallar las reacciones:



S>H=0 =r =
SV=0=V+V-2P=0 i{{%:ﬁ:iggg%
Sy =0 Pk P ryar =g TP

En el caso actual, las cargas puntuales son dirigidas hacia abajo del eje
vertical, luego tienen signo menos. Entonces, observando la fig. 1, se tiene:

Vile0)-Ple ) Ple-3)’
(=0~ (o= b)" (o= )"
6

Ely = Elyo+ Elfox +

= Ely = Elyy+ EIfyz + P

Las constantes yg y 0, que representan respectivamente el corrimiento ver-
tical del centro de gravedad de la seccién origen de abcisas y el dngulo girado
por la seccién que contiene al origen de coordenadas, se calculan imponiendo
condiciones de contorno:

y=0,z=0= 0= Elyy+ 0+ 0, despejando: yo =0,
que es facil verlo por la coaccién en el eje vertical debida al apoyo articulado

_0)3— _L\3_ _3L)3
y=0,z=2L=0=0+ EI0,2L + P (2L—0)>—(2L 62) (20—3L) 7

despejando: 0y = 73§ELI2

La ecuacién de la deformada queda:

— 2Ly p {<$—O>3—<z—%>3—<w—%>3

Y= TRET 6ET
es decir:
—3PL2x+P 2= cuando z < L
SET 6ET ) )
_3PLP, 4 p = (e—%)’ cuando £ < ¢ < 3L
y= SET 6ET ) 2 =5

Lapp,p [Pt ey

)

3
)] ,cuandox>%

Derivando respecto a x en la ecuacién anterior, obtenemos la ecuacién de la
ley de giros de las secciones en funcién de la abcisa:

oot _appr g p[em0ile e

es decir:



3PL? 22 L
— + P 2EI} , cuando = < 5

SET
2 L2
3PL? 2 —(a—%) L 3L
g—J L+ p ST ,cuando 5 <z < 55
2 22— (z—% 2 z—3L 2
——3812}[ +P ( 22)EI( 2) , cuando = > %

La flecha en la viga se obtendrd en el valor de z tal que EIf(x) = 0, en la
ecuacién anterior. La flecha o valor maximo de corrimiento vertical se consigue
cuando # = 0, porque no existe dngulo con la horizontal, es decir, la tangente en
el punto es horizontal, condicién de punto extremo. Para ello debemos buscar
entre las franjas donde existen diferentes expresiones e igualar a 0 las ecuaciones
y comprobar si los resultados son coherentes en cada franja:

x:OéEI@(O):_%‘Lz_i_p %}:_&527&0

2 L)?2
v =k prock) = -2 p [GV] — _ip2p o

2_(7_L\2

CL‘=L=>E]9(L):—3P8L2+P (L) (2L 2) -0

2 3L)2_(8L_L)2_(3L_3L)?
v =3k prp(sk) = —222 p | ) -0 ~(F-%) | _1p2p 3p7—5) £0

2 (20)*—(2L—%)*—(20—3L)?

v =2L = EIf(2L) = —3LL +P[ ( ;E)I (L% ) =-312L (E1-2)#0

Por lo tanto, después de observar los valores en los tramos, con los puntos
donde puede haber tangente horizontal, se comprueba que se produce cuando
x = L, ya que tenemos tangente horizontal, es decir, EI6(L) =0

El valor de la flecha f para x = L vale:

_ _ 7\ _ _3PL? (=% _ unprr
f=y (@o=0=1L)=—z7L+P BT = = —30,018 mm

Obsérvese que la flecha se da en x = L = 4.000 mm, que es el punto medio
de la viga y se puede deducir por simetria.

No sabemos la viga si forma parte de una planta, de una cubierta...Segin
el apartado 4.3.8.1 Flechas, del Documento Bésico SE (Seguridad estructural)
del CTE, vamos a suponer que la flecha méxima admisible es ﬁ (no confundir
longitud [ o luz de la viga, con la longitud L, que representa la mitad de toda
la viga y es donde se produce la flecha):

|FI < | fmaa| = | fmaz| = S35 = 26,667 mm

Por lo tanto, vemos claramente que el perfil de la viga, NO CUMPLE, ya
que:

|f| > |fmdr|

Cumpliria con un perfil HEA 120 (se demuestra a continuacion).
Ahora, para que la viga cumpla con este prerrequisito preceptivo, vamos a
redisenar la viga (manteniendo HEA 100):



2.1 (1°) Haciendo que la luz de la viga [ sea lo mas larga
posible tal que cumpla la resistencia, con el valor mini-
mo, es decir, cuando | f| = ||

Rellenamos una tabla con aproximaciones sucesivas. Obtenemos:

[ () [ L (mom) | F1Gmm) | el (mim) | 2Cumple 171 < umaal?
8.000 4.000 30, 020 26,667 No

7.550 3.775 25, 232 25, 167 No

7.540 3.770 25, 132 25,133 Si

7.500 3.750 24,734 25,000 Si

7.000 3.500 20,110 23,334 Si

Por lo tanto, la longitud méxima de la viga para cumplir la resistencia es de
luz L = 7.540 mm, es decir, compuesta por 2 vigas de 3.770 mm para asegurar
la resistencia. No obstante, las vigas tienen tamanos estdndar.

2.2 (2°) Con la misma luz L, modificar la inercia I y con
ella el perfil de la viga.

Como [ = 2L = 8.000 mm, tenemos:

11 PL® __ 2L _ 275 PL? _ 4
R BT _m:I—T = = 3.928.571 mm

Entonces nos tendrfamos que ir a un perfil HEA 120, con I = 6.060.000 mm?*

Una opcidn es seguir con el perfil HEA 100, pero tomando L = 3.500 mm,
dado que el valor limite L = 3.770 mm agota la resistencia de la viga hasta
el limite en caso de que el nivel preceptivo se correspondiese al méximo valor
indicado en el mayorando f,4.-

Finalmente en la zona de atornillamiento de pernos, el valor de la flecha no
variard en exceso. Por lo tanto, la flecha en el punto medio de la viga en dicho
entorno serd para el nuevo valor de L:

f=-LEL — 90 110 < 26,667

Nota importante: se han tenido en cuenta solo cargas puntuales concen-
tradas P. Sin embargo, la realidad en cédlculo estructural es que casi siempre
existirdn cargas uniformemente repartidas, al menos debidas al propio peso de
la viga. Vamos a suponer que existen cargas uniformemente repartidas también
y realicemos el siguiente apartado acercdndonos mads a la realidad.



3 Caélculo con cargas uniformemente repartidas
p y cargas puntuales P.

Este va a ser el problema real, el caso anterior no se cumple en la realidad
dado que la carga uniformemente repartida por unidad de longitud p nunca serd
despreciable.

Vamos a partir de la base de que el perfil HEA 100 no vale. Tomaremos un
perfil HEA 140, dado que tenemos mads cargas que para el caso anterior que valia
para flechas admisibles equivalentes a perfil HEA 120. Mantenemos la longitud
L = 4.000 mm.

La inercia para este perfil es:

I, = 10.300.000 mm*

‘ D D

|
. "
| |

' i '

o

HHHHHHH*H_IHHHHHHHi*
N o0

Fig. 3a. Cargas uniformes y puntuales

La ecuacién universal de la deformada eldstica para este caso es:

3 . UL S _g.\4
Ely = Elyy + EIfx + Pv:<r3—!bvz>3 + Zm[@ cﬁ>4! (z—di)*]
K3

La carga uniformemente repartida p estard en toda la longirtud de la viga,
or lo que: ¢ =0
p due: (z — d;)* término no existente
Consideremos p = %, la carga uniforme por metro lineal.
Planteamos las ecuaciones de la estdtica para hallar las reacciones:

S>H=0
SV=0=V+V,—-2P—-2pL =0 =
S Muy=0= —P% — P34 V520 — 2pL? =0
Vi=P+pL=P+(47)L=5P=2250 N
Vo=P+pL=V; =2250 N



En el caso actual, se tiene:

e una carga vertical debida a la reaccién, hacia arriba en la seccién del apoyo
1.

e una carga vertical por la carga puntual P, hacia abajo, en la seccién a
L/2 del apoyo 1.

e una carga vertical por la carga puntual P, hacia abajo,en la seccién a 3L /2
del apoyo 1.

e una carga uniformemente repartida p hacia abajo en toda la longitud de
la viga.

_0\3_ L L\3_ . 3L\3 i
Ely = Elyo + Elfgw  Le-0-Lled) SPE) 4 (zpleco)

8P(z—0)°—P(z—L)°—P(z—3L)°  E(y_0)
6 o 48

Ely = Elyy + Elfpz +

Como antes, calculamos las constantes yg y 0g:

y:O,ZL':O:>y0:0,
3P(2L)°-P(2L-%)°-P(2L-3L)°  E(a1)*

y=0,2=2L=0=0+EI2L + 2 2 - LB

13PL>
24ET

despejando: 0y = —

La ecuacién de la deformada queda:

3 3
y = —1BPL2, | $P@-0)°—Pla—%) —Pla—%)" P20
24ET

6EI 48ET
es decir:
13PL2 3Pz® Pzt . L
—Saer ¥t 12BT 48(LEIL)3 RS
_ 13PL2 3px® _ Ple—3)  pgt . L 3L
Y= —2aer*t12er 6EI , ~ WLEI . ;i g < S5
_1pL T sps®  P(a=%)"  P(ae—3F)" p iz >3L
24ET 12ET 6EI 6ET I8LEI ° 2

Derivando respecto a x en la ecuacién anterior, obtenemos la ecuacién de la

ley de giros de las secciones en funcién de la abcisa:

2 2
g— Oy _ _13pL? | 3P0 -Ple—%) Ple—%)  Z@—0)?
= %z = T 24EI 2E] 12E7T
es decir:
_ 13PL2 + 3Pz2  _Pi? cuando 7 < L
24EI T AEL ~ T2LEI, ) =3
2 sPzx“—Plx—% 3
V= e cenando b <o < 3
13PL2 sPx”"—Plz—5) —Pz—=3 Px3 3L
—Saier T 2ET — TorEr o cuando x> S



A continuacién buscamos la tangente horizontal, probando en todos los in-
tervalos lo siguiente:

Elf(z) =

para los distintos valores frontera donde existan discontinuidades segin las
funciones de acuerdo a los distintos intervalos

v =0=> EI(0) = —182L% | 32O POP _ _1sPL® 4 )

)=
3p(L)?_p(L_L)? L)3
v=% = prok) = —weer  SPGIPUCE)  PUB) _ spep g
3 2_ _
CL‘:L:>E19( ) 13PL2+ 2P(L) f([’
3

3 p(3Ly2_ 3Ly _ L

:l':&éEI(TL) 13PL2+2P(2) P[(z) 2] 2 2
— — 3L 3
=20 = EI0(2L) = 13§4Lz n 3p(2L)?—P(2L : ) —P(2L-3F)" P(122LL) — 1

L =
—P(-)  PCE) s

ol o
N

La flecha en la viga se obtendrd en el valor de x tal que EI6(xz) = 0, en la
ecuacion anterior. La flecha o valor méximo de corrimiento vertical se consigue
cuando ET0(L) = 0, porque no existe angulo con la horizontal, es decir, la tan-
gente en el punto es horizontal, condicién de punto extremo. Para ello debemos
buscar entre las franjas donde existen diferentes expresiones e igualar a 0 las
ecuaciones y comprobar si los resultados son coherentes en cada franja.

El valor de la flecha f para z = L vale:

3
_ _7y_ _13pPr? spr  P(I-%)" prt
f=y (xpro=0=1L) = 24ET L+ 12E1 6E1 48LEI —
1pPL” _
-39 = 14,794 mm

Como sabemos que se debe verificar:

| fmda| = 25350 = 26,667 mm

En efecto:

|f] < | fmax| — 14,794 < 26,667 — CUMPLE, con un margen de seguridad de
26,067 _ 1 g)

14,794
Obsérvese que la flecha se da en x = L = 4.000 mm, que es el punto medio
de la viga y se puede deducir por simetria.

Se entiende que pueden suceder dos hipétesis respecto al corrimiento vertical
maximo:

1. Que el corrimiento vertical en el centro de la viga (f1) por efectos de las

cargas deba ser inferior a la flecha f para asegurar la funcionalidad de los
pernos en la unién, es decir, que f; < f
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2. Que el corrimiento vertical en dicho nudo pudiera llegar al valor méximo
de la flecha en la viga, es decir que se pudiera cumplir f; = f

A continuacién vamos a calcular los momentos flectores y los esfuerzos
cortantes en la seccién de la flecha.

Nos damos cuenta que los momentos flectores estdn distribuidos sobre un
eje de inercia, por lo que no existe flexién desviada, y naturalmente tampoco
flexién compuesta. Estamos en un caso de flexién simple con esfuerzos cortantes
exclusivamente.

EI % = M(z) — Momentos flectores

2
EI%8 — M) _ V(z) — Esfuerzos cortantes
ox ox
Tomaremos solo la ecuacién de los giros para el tramo en que la flecha es
maxima.

__1spr? | APP-P(a-%)’  pyo
EIf = — 7anl 2L 2 = - 12L
M(z) = 120 = 3Po=2P(e=8) _ pa? | yp(py = pr20@) —

3PL—2P(L—-%)  pr2 _ 3pp,

2 4L 4

V(2) = 240 _ proe _ Py () = g _ 2

ox T
N(z)=0

Vamos a realizar el problema calculando la resistencia primero mediante
textos cldsicos de diseno en ingenieria mecdnica y luego vamos a operar segun
el Documento Bésico SE para aceros del Cédigo Técnico de la Edificacion.

4 Ca&lculo segiin textos cldasicos de diseno en in-
genieria mecanica.

Consideramos a partir de ahora, el perfil HEA 140.

En uniones de tornillo a cortante no se deben someter a un esfuerzo adicional
o sobreapriete mas fuerte que el apriete inicial. La carga de cortante se resiste
bien mediante tornillos o pernos soportada por la friccién entre elementos o por
pasadores de montaje.

Para la unién, se debe elegir bien la ubicacién del centro de masas relativo

de los elementos, debiéndose calcular el centroide (x,y) para comenzar el célculo
de fuerzas de los pernos/pasadores. En el caso presente de unién atornillada,

11



por simetria puede encontrarse facilmente dicho centro, que equidista dentro del
rectdngulo imaginario inscrito, tal y como puede apreciarse en la fig. 4.

:

40

Fig. 4. Geometria fuerzas en tornillos

P

Y
A B )
h T
CJ [ ﬂ—

100

Fig. 5. Numeracién pernos

4.1 Cad&lculo de la carga total o resultante en cada perno

(solo cargas puntuales).

La carga en cada perno se divide en 2 componentes: F’ y F”. La forma de
calcular la carga total en cada perno se realizard en 3 fases:

1. Se halla la carga directa o cortante primario F".
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En un principio se considera la hipétesis de que la carga cortante se reparte
uniformemente entre todos los pernos por igual lo que supone un elemento
totalmente rigido, haciendo F’ = %, donde n es el n° de pernos. Como en
el caso que nos ocupa tenemos 4 pernos, y la carga cortante es V =V, = P,
tenemos para cada uno de los 4 pernos, numerados A, B, C y D (observar fig.
5) que:

Fiy=..=F,=F=2%
2 Se halla la carga del momento M o cortante secundario F".

La ecuacién que permite calcular F” es para el perno j-ésimo:

F{/ — J\{"l‘j
J

n

2
i

i=1

Para realizar el cdlculo, y observando la simetria geométrica y de cargas,
vemos que dado que los esfuerzos en el nudo 2 descompuestos en elementos viga
se anulan al establecer la viga compuesta, no existird momento M en el nudo
2. No obstante, la fig. 4 se refiere a un caso general donde si existiria momento
no nulo y donde habria que calcularse componiendo F” y F”.

Como el momento M es nulo, al tener en cuenta la equidistancia de la fig.
4 del vector r de posicién de cada perno al centro geométrico O, se tiene:

ij’ = Mr _ % =0, dado que M =0

4r2

3 Se obtiene la carga total F' en cada perno.

Se debe hallar el vector 1?’] en cada perno. Nos cefiiremos al perno A pues
por simetria es facil deducir los restantes. Nuevamente la fig. 6 hace referencia
a la situacién en la que F J{' no fuese nula, para que se vea geométricamente el
caso general.

Faye

%.

Fé
A
Fae o
o o ]
a
a0

Fig. 6. Fuerzas en nudo A

En la fig. 6, deducimos la equivalencia del dngulo .
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_ 20\ _ ; 50\ ~ o
Q. = arccos <10\/2—9> = arcsin (10@> ~ 68,2

La suma vectorial de las componentes, nos da la fuerza total en el perno A:

s
(M. 20\ 4 (M, _50_\T _v2M(T
= (4r 10\/29) ¢ +(4r 10\/29) J =58 ( +

— _ N
Vector: FA:‘Q—?M <7+37>*§ j _ —P J

r

F—
Médulo: |[Fa| = Fa=£ =375 N

Calculando el resto de pernos, andlogamente y dado que todas las compo-
nentes F}’ son nulas , llegamos finalmente a:

Fr=Fg=Fc=Fp=375 N

En el caso general, con geometria uniforme rectangular y momento M no
nulo, suele haber 2 pernos que tienen mayor carga que los otros 2 y se conocen
como pernos criticos. Con ellos se calcularia la carga méxima en cada perno,
el esfuerzo de aplastamiento méximo y el esfuerzo flexionante critico en la viga.
Como en este caso, cada perno soporta la misma carga, se toma su valor.

4.2 Esfuerzo cortante maximo en cada perno.

Se aplica la siguiente ecuacion, extraida de “Diseno en ingenieria mecédnica’ de
Shigley, 6% edicién, pag. 470:

Longitud ideal del tornillo-perno L, = L:

L=Lg+H+a-p=0bi+be+si+s)+H+2-p (1)

donde:

Lg longitud desde la cabeza del tornillo hasta el final del espesor de la
arandela que estd antes de la tuerca.

H altura de la tuerca.

a n° de pasos = 2, segun (*), ver més abajo

p paso de la tuerca

b; espesor del primer elemento de agarre (chapa interior)

14



be espesor del segundo elemento de agarre (chapa exterior)
s; espesor de la arandela interior.
se espesor de la arandela exterior.

[

14

Fig. 7. Tornillo DIN 931

(*) Se cita que “la longitud ideal del tornillo es aquélla donde se proyectan
uno o dos hilos de la tuerca después de que se aprieta” (pag. 466). Por elloy a
efectos de disefo, consideraremos el n® de pasos que sobresalen fijos como 2, es

decir, a = 2.

La eleccién de diseno es la siguiente: se redondea al valor siguiente que
tenga el proveedor siempre y cuando que no sea en 1 mm. inferior, caso en que

se redondee a ese valor.

Usaremos la norma de tornillo DIN 931 segin ISO 4014, ver fig. 7, para
didmetro M20 de rosca. Usaremos arandelas segtin DIN 125 y tuercas hexago-
nales segiin DIN 934 siguiendo con la recomendacién ISO/R 270-19621.

Es un tornillo de cabeza hexagonal. Se utiliza en construccién mecédnica. Su
forma hexagonal permite, con ayuda de una llave, un apriete eficaz.

Los datos de tornillos, tuercas y arandelas son:

46 si L <125 mm

De acuerdo a la ec. 1, se tiene:

15

Tornillo | p=2,50 | S =30 k=13 b= { 52 si125 < L < 200 mm
Tuerca | p=2,50| S=30 | H=16 (ancho)
Arandela | d; =21 | d. =37 | s =23 (ancho)




L=(bi+be+si+s)+H+2-p=(354+35+3+3)+16+2-2,50 =97 mm

Por lo tanto, podriamos escoger unos pernos en el mercado de longitud
L = 100 mm. La calidad segin la norma EN ISO 898-1 podria ser 8.8, 10.9
y 12.9. Elegimos de calidad 12.9, hechos de acero de aleacién, con temple y
revenido y cuyas caracteristicas son:

Tornillo calidad 12.9 (valores en MPa)
Resistencia minima de prueba .S, = 970
Resistencia tensién minima S. = 1.220
Resistencia minima de fluencia S, = 1.100

Nos bastard una parte roscada L7 = b, haciendo una equivalencia entre la
norma DIN 931 y las recomendaciones del libro de diseno, ya que, en efecto, son
iguales:

Ly =2D + 6, para L < 125 mm, es decir, Ly =2-204+6 = b =46 mm

La parte sin rosca es: Lp = L — Ly = 100 — 46 = 54 mm < 35-2 = 70, por
lo que habré parte de la rosca en el interior de la chapa que no esté roscada.

Existe una pequena discrepancia entre las recomendaciones de diseno del
libro y la norma DIN 934 para tuercas hexagonales, en el sentido de que la
altura en el libro de disefio viene como hexagonal regular (18 mm) o como
gruesa - ranurada (20,3 mm), frente a los 16 mm de la norma DIN que es la
que tomaremos. Elegimos para la tuerca la calidad 10.

El 4rea del esfuerzo cortante es:

Ay =100 = m20% _ 314 9 m?

De esta forma, tenemos que la carga méaxima en cada perno es:

T=4 =355 = 1,194 MPa

4.3 Esfuerzo de aplastamiento maximo.

El esfuerzo de aplastamiento se debe a la presién del perno contra la pared de la
base, que por simetria de hipotesis hemos puesto la misma para ambas chapas:
b; =b. =b=35mm

El drea de aplastamiento Ap sera:

Ap =b-d=35-20 =700 mm?

Por lo tanto, el esfuerzo de aplastamiento méximo sera:

_ F 375 __
o=+ =35 = 0536 MPa
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4.4 Esfuerzo critico por flexién en la barra.

Se supone que el esfuerzo critico por flexién en la barra sucede en una seccién
paralela al eje vertical y a través de los pares A,C o B, D, ya que como se ha
dicho, tienen la misma carga.

Sin embargo, en este caso, no existe flexién por presencia de momentos
flectores como ya se ha dicho en anteriores apartados, es decir, o = 0, pues
M = 0. En caso de que si existiese una componente no nula del momento
flector, el calculo de este apartado se haria como sigue:

siendo M el momento flector, ¢ la mitad del valor de la altura H definida
en la fig. 5 e I la inercia referida a una seccién paralela al eje y, a través de los
dos pernos més criticos que existieran.

El célculo del segundo momento de inercia del drea a través de esta seccién
se obtendria mediante:

I= IbarTa -2 (Iaguje'ro + d2 . A)

siendo d la distancia de cada perno critico al eje de abcisas que pasa por el
centro geométrico 0 y A el drea transversal de la seccién que es igual al producto
del espesor de la barra multiplicado por el didmetro del agujero.

4.5 Reparto de la carga solo entre 2 pernos.

Anteriormente se ha tomado la hipétesis de que la carga cortante se repartia
entre los 4 pernos. Supongamos ahora que la carga cortante se reparte solo
entre 2 pernos. En estos casos, se deberia observar cual conjunto de pernos
alineados en torno a un eje vertical paralelo al eje y sufre més palanca, es decir,
soporta més par, debido a la mayor distancia de separacién de la carga hasta
dicha seccién. Como segun la fig. 5, las cargas pasan por igual entre los dos
pernos A — C'y B — D, tomaremos, por ejemplo, el conjunto A — C.

En este caso, tendriamos:

4.5.1 Carga total en pernos A-C.

= % =750 N
0, pues M sigue siendo nulo, siendo r = 40 mm, que es la
distancia entre centros de pernos A — C.

F =750 N (el doble que antes)

F" = M-r M

o =

4.5.2 Carga méxima en cada perno.

T= j = 317226 = 2, 387 M Pa (el doble que antes)

s
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4.5.3 Esfuerzo de aplastamiento maximo.

o= Aib = —% = —1,071 M Pa (el doble que antes)

4.5.4 Esfuerzo critico por flexién en la barra.

o =0 (igual que antes)

En definitiva, si queremos preparar un conjunto de pernos para resitir mecani-
camente las cargas cortantes se debe preparar una geometria que sepamos
analizar. Una forma facil es una geometria de tipo rectangular. Siempre nos
tendremos que situar en la peor de las condiciones y es que si los pernos no
se preparan con cuidado pudiera ser que solo resistieran a cortante 2. En esta
situacién particular con los datos de este problema, observamos que el andlisis
arroja un incremento del doble en las cargas méximas y esfuerzos soportados.
En ocasiones en que existan momentos flectores como reaccién a las cargas y
la componente I no sea nula, el incremento para resisitr solo 2 pernos sers
superior al doble. Normalmente para resistir el cortante a friccién se insertan
arandelas entre los elementos en contacto. En el presente caso, se han inter-
puesto 2 arandelas, una en el contacto de la cabeza del tornillo con una de las
chapas, la interna y otra entre la chapa externa y la tuerca.

4.6 Comprobaciéon de la resistencia de los pernos y la

métrica M20.

Para asegurar la resistencia de los pernos, vamos a situarnos en el primer caso
estudiado en el que los 4 pernos resisten uniformemente a cortante.

La traccién mayor, que es la tendencia a flectar la viga en el centro por efecto
de las cargas y a separar los tornillos, ocurre por igual en este caso en todos los
pernos y valia F' = 375 N. Para un coeficiente de friccién de acero sobre acero
n = 0,25, la precarga del perno tiene que ser de al menos:

F _ 375 __
E =315 =1500 N

Para un factor de diseno de ng = 2, la tension inicial F; en el perno debe ser
de:

Fi:n~7E]:3.OOON

Para un grado métrico de 12.9 con Cl =0,7y S, =970 MPa se tiene:
Cl S At:>At —.:Z 03750%070 _4 12 mm
Entonces vemos de la tabla 8.1 del citado libro de diseno, que bastarfa un
tornillo M3 x 0,5. Ahora bien, no existe grado 12.9 para esta métrica, luego
reducimos el grado a 8.8 y recalculamos.
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Para un grado métrico de 8.8 con ¢; = 0,75y S, = 600 M Pa, se tiene:
_ _ _F  _ _3.000 _ 2
Fz-nySp'AtéAt—Tsp—m—6,67mm
En la tabla 8.1 del libro de diseno, vemos que bastaria un tornillo M3.5 x 0,6,
con 4rea de esfuerzo de tensién A, = 6, 78 mm?2, cantidad superior a la calculada
anteriormente. No obstante, por ser una cantidad tan cercana, se optaria por
tomar la siguiente métrica. En definitiva, nos bastaria con una M4 x 0,7 de
grado 8.8 para resistir las cargas puntuales de este problema, en lugar de la
M20 x 2,5 de grado 12.9 supuesta inicialmente.

Comprobacién para las cargas puntuales de P = 1.500 N, calculando el
problema inverso, es decir, sabiendo que tenemos M4 x 0,7 de grado 8.8
en los pernos, jcudl seria la carga puntual méxima P que aguantaria las vigas
segun el diagrama del problema?

r (£)

F. n‘W _ n- 71
A =5
5

~ly

_ _ n-P . _ 2
t= C1:Sp — €1°Sp 4-1-¢;-Sp < At(mdzlmo) - 8778 mms =

A mazxrimo -4- -S 4. . .
= P < Au ) 81 2 BI84025075600 _q 975 5 N

Como tenfamos cargas puntuales de valor para P de 1.500 N (aunque haya
2 puntuales y una carga uniformemente repartida, el valor de P es ése), los
tornillos resistirfan con esa métrica, como queda comprobado.

Sin embargo, dado que las cargas puntuales de 1.500 N parecen pequenas,
supongamos ahora, qué ocurrirfa si esas cargas fueran 10 veces superiores, es
decir, si P = 15.000N:

1°) La flecha calculada en el centro seria 10 veces mayor, pero la ecuacién
preceptiva de flecha méxima no se cumpliria manteniendo la longitud y el perfil.
En este caso, la reduccién de la longitud de la viga no podria hacerse con el
mismo perfil, puesto que se acortarfa en exceso para asegurar el cumplimiento,
por lo que necesariamente habria que tomar otro perfil superior.

LA qué perfil nos deberiamos ir? Manteniendo L = 4.000 mm y como
[ = 2L = 8.000 mm, tendriamos:

11 PL® _ 2L _ 275 PL? __ 4
R =56 =] = =245 =39.285.714 mm

Tendriamos que elegir un perfil HEA 220 de I = 54.100.000 mm?*, bastante
superior al nuestro de HEA 140 de I = 10.300.000 mm*

2°) El valor de la tensién inicial también serfa 10 veces mayor:
Fi =n-%£ =30.000 N

3°) Para un grado métrico de 12.9 con ¢; = 0,75 y .S, = 970 M Pa, se tiene
también un valor 10 veces mayor:

Fi=(y -8y A= A= g = ey = 41,24 mm?
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4°) La métrica encontrada solucién del problema serfa, segin la tabla del
libro: M10 x 1,5, que no existe para grado 12.9, luego hay que recalcular.

5°) Para un grado métrico de 8.8 con (; = 0,75y S, = 600 M Pa, se tiene
también un valor 10 veces mayor:

F; __ _30.000 __
Fi=( S - A= A = T5, = 0,75:600 — 66,67 mm?

6°) La métrica solucién del problema seria, en este caso, M12 x 1,75.

Ahora se calcularia el problema inverso, es decir, sabiendo que tenemos M20
x 2,5 de grado 12.9 en los pernos, jcudl seria la carga puntual méxima P que
aguantaria las vigas seguin el diagrama del problema?

e, E)

F; n--— n

P
Ay = ¢Sy = Cl.gp = Cl.gp = 4.777.21.5'1J < At(mdmimo) = 245 mm? =

Ay o depeC .4.0.25-0.75-
= P < t(mammmtz n¢1-Sp — 245402;075 970 — 89118,75 N

Esta carga se equivale a kg de masa, facilmente:

P=m-g=>m=25 =300 =9084,48 kg =9,1T

En definitiva, la viga con pernos M20 x 2,5 y grado 12.9 no podria aguan-
tar un peso igual o superior a 9,1 T que provocara cargas puntuales equivalentes
en los puntos indicados en el diagrama de la fig. 1 con los pernos indicados
suponiendo que los pernos resisten por igual la carga cortante y poniéndonos en
el peor de los casos, con solo 2 pernos resistiendo, no podria soportar una carga
igual o superior a 4,55 T de peso.

Estudiemos ahora el resultado para M20 x 2,5 de grado 8.8, para com-
parar:

A o A.n-C. -8, 4. . .
P < Autmazine) n¢1-Sp _ 2454023075 600 _ 55195 N

P=m-g=m="2 =% =5619,27T kg =56 T

Ahora la viga con pernos M20 x 2,5 y grado 8,8 no podria aguantar un
peso igual o superior a 5,6 T que provocara cargas puntuales equivalentes en los
puntos indicados en el diagrama de la fig. 1 con los pernos indicados suponiendo
que los pernos resisten por igual la carga cortante y poniéndonos en el peor de
los casos, con solo 2 pernos resistiendo, no podria soportar una carga igual o
superior a 2,8 T de peso.
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5 Calculo de la carga total o resultante en cada
perno (cargas puntuales y cargas uniforme-
mente repartidas).

1. Carga directa o cortante primario F"’.

Lo tnico que varia es el valor de la carga.

Fy=.=F,=F =22 -3p_5625N
AT = Ep == S =g =002,

2 Se halla la carga del momento M o cortante secundario F".

F" nuevamente es 0, dado que no existen momentos de empotramiento (M =
0) porque son apoyos articulados en los extremos.

FJ{/ _ My 0

n
2
Zri

i=1

3 Se obtiene la carga total F' en cada perno.

La suma vectorial de las componentes, nos da la fuerza total en el perno A:

—
F, =0, pues M =0 (como antes)
T _ =3P 7
Vector: Fy = =%

—_— 8
Médulo: |Fa| = Fa =32 =562,5 N

Como antes, por simetria, es igual para todos los pernos:

Fy=Fpg=Fs=Fp=562,5N
que significa %&é =1, 5 més que el planteamiento con solo cargas puntuales.

5.1 Esfuerzo cortante maximo en cada perno.

La carga médxima en cada perno es:
— P _ 5625 _
T= 4 =315 = L7990 MPa

5.2 Esfuerzo de aplastamiento maximo.

Fl esfuerzo de aplastamiento maximo seré:

_ F _ 5625 _
0=a = "0 = 0.804 MPa
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5.3 Esfuerzo critico por flexién en la barra.

Como antes 0 = 0, pues M = 0.

5.4 Reparto de la carga solo entre 2 pernos.

En este caso, tendriamos:

5.4.1 Carga total en pernos A-C.

F=3F 1125 N
1.125 .
=22 = 1,5 veces mds que con 4 pernos

5.4.2 Carga maxima en cada perno.

T =4 =748 —3 581 MPa (1,5 veces que antes)

5.4.3 Esfuerzo de aplastamiento maximo.

o= Aib = f% = —1,607 M Pa (1,5 veces que antes)

5.4.4 Esfuerzo critico por flexién en la barra.

o =0 (igual que antes)

5.5 Comprobaciéon de la resistencia de los pernos y la

métrica M20.

Como antes estudiamos que los 4 pernos resisten uniformemente a cortante.
Seguimos el mismo proceso:

S|

562,5
= 5022 = 2950 N

5
5
Fi:n~%:4.5OON

Para un grado métrico de 8.8 con ¢; = 0,75 y S, = 600 M Pa, se tiene:

Q. _F 4500 _ 2
E—Cl Sp AtéAt—ﬁ—Oj{aﬁoo—lOmm

En la tabla 8.1 del libro de diseno, vemos que bastaria un tornillo M5 x 0,8,
que nos bastaria para resistir las cargas puntuales y uniformente distribuidas de
este problema, en lugar de la M20 x 2,5 de grado 12.9 supuesta inicialmente.
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Comprobacion para las cargas puntuales de P = 1.500 N junto con las uni-
formemente repartidas de p-2-L = P = 1.500 N, calculando el problema inverso,
es decir, sabiendo que tenemos M5 x 0,8 de grado 8.8 en los pernos, ;cudl
serfa la carga puntual maxima P que aguantarfa las vigas segin el diagrama del
problema?

3P
F (T)
_ R My _ _3m.P o 2
Ay = TS = Cl'gp = Cl'gp = gncg < At(mazimoy = 14,2 mm? =

At(mézimo)81n:Ci-Sp _ 14,2-8.0,25-0,75-600 __
™ = 55 =2130 N

= Pras <

Como tenfamos cargas puntuales y uniformemente repartidas de valor P =
1.500 N, los tornillos resisten con esa métrica, como queda demostrado y con
un factor de seguridad de:

Pugz _ 2130 _
BE = 500 = 142

Ahora se calcularia el problema inverso, es decir, sabiendo que tenemos M20
x 2,5 de grado 12.9 en los pernos, jcudl seria la carga méxima P que aguan-
tarfa las vigas segtn el diagrama del problema?

At(mazimo)8:1¢1-Sp _ 245-8.0,25-0,75-600 _ 36.750 N

Pm(i:L‘ < 3n 3-2

Las carga equivalente P de la ecuacién es P = 1.500 IV, por lo tanto resistiria
con un margen de seguridad de:

!

maz _ 36.750 __
P 7 1.500 _24’5

Esta carga se equivale a kg de masa, facilmente:

P:m-g:m:%:%:3.746,21@9:3,7T

En definitiva, la viga con pernos M20 x 2,5 y grado 12.9 no podria aguan-
tar un peso igual o superior a 3,7 T que provocara cargas puntuales equivalentes
en los puntos indicados en el diagrama de la fig. 1 junto con cargas uniforme-
mente repartidas con los pernos indicados suponiendo que los pernos resisten
por igual la carga cortante y poniéndonos en el peor de los casos, con solo 2
pernos resistiendo, no podria soportar una carga igual o superior a 1,85 T de
peso.

6 Cadélculo segiin el DB SE-A del CTE.

Se requieren dos tipos de verificaciones de acuerdo a DB SE 3.2, las relativas a:
a) La estabilidad y la resistencia (estados limite iltimos).
b) La aptitud para el servicio (estados limite de servicio).

Para un perfil HEA 140, tenemos los siguientes valores:

h=133mm b=140mm s=5,5mm I, =10.300.000 mm?*
wy =0mm wy;=32,5mm d=21mm t=28,5mm
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6.1 a) Resistencia de un tornillo.

La ecuacién para el cédlculo de la resistencia de un tornillo segin el cédlculo a
deslizamiento con traccién y cortante es:

Ksnp(Fp ca—0,8F;. pd.ser)
Y3

Fy ra =

donde:

1,00 agujeros normales, que tomaremos
K es un coeficiente{ 0,85 agujeros sobremedidos o rasgados cortos
0,70 agujeros rasgados largos
n es el n° de superficies de rozamiento, que serédn 6: tornillo, arandela ext.,
chapa 1, chapa 2, arandela int. y tuerca.

1 es el coeficiente de rozamiento, que tomaremos como 0, 40.
F, ca es la fuerza de pretensado, F}, cqa = 0, 7fypAs

Fi ga.ser €s el esfuerzo axil de cdlculo en servicio

6.2 Coeficientes parciales de seguridad v,,

Segun el apartado 2.3.8 Coeficientes parciales de sequridad para determinar la
resistencia

1 Para los coeficientes parciales para la resistencia se adoptardn, normal-
mente, los siguientes valores:

a) Yaro = 1,05 coeficiente parcial de seguridad relativo a la plastificacion del
material

b) var1 = 1,05 coeficiente parcial de sequridad relativo a los fendmenos de
inestabilidad

¢) Yz = 1,25 coeficiente parcial de sequridad relativo a la resistencia ltima
del material o seccion, y a la resistencia de los medios de unidn

d) vaps = 1,1 coeficiente parcial para la resistencia al deslizamiento de
uniones con tornillos pretensados en Estado Limite de Servicio.

Y ars=1,25 coeficiente parcial para la resistencia al deslizamiento de uniones
con tornillos pretensados en Estado Limite de Ultimo (tomaremos este valor)

Yas = 1,4 coeficiente parcial para la resistencia al deslizamiento de uniones
con tornillos pretensados y agujeros rasgados o con sobremedida.

6.3 b) Estados limites de servicio.

Segin 2.4 FEstados limite de servicio:

2.4.1 Condiciones que deben verificarse

1 Se considera que hay un comportamiento adecuado, en relacidn con las
deformaciones, las vibraciones o el deterioro, si se cumple, para las situaciones
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de dimensionado pertinentes, que el efecto de las acciones no alcanza el valor
limite admisible establecido para el mismo de acuerdo a DB SE 4.3.

Y en el apartado 4.3, se lee:

4.8 Tornillos, tuercas y arandelas.

1 En la tabla 4.8 se resumen las caracteristicas mecdnicas minimas de los
aceros de los tornillos de calidades normalizadas en la normativa 1SO.

Tabla 4.3 Caracteristicas mecanicas de los aceros de los tornillos, tuercas y
arandelas

Clase 46 | 5.6 | 6.8 | 88 | 10.9
Tensi6n de limite eldstico f, (N/mm?) | 240 | 300 | 480 | 640 | 900
Tensién de rotura f, (N/mm?) 400 | 500 | 600 | 800 | 1.000

6.4 Resistencia de calculo.

Usando para la viga un material laminado en caliente S275-J2G3, segin UNE
EN-10025, tenemos para un espesor de alma ¢t = 5.

e Elistica.

_ _fy _ 275 _ N
fyd ~ Ymo | 1,06 T 26179 mm?

e Ultima.

fug =L =305 _ 319 4 N

Ymz 1,25 mm?

Calculo de la fuerza de pretensado, para cada tornillo:
Fpea=0,Tfpds = 0,7 (L) 4,

Segun la norma DIN13, tenemos:

G(mm) | 16 | 20 | 22 | 24 | 27 | 30
A, | 157 | 245 | 303 | 353 | 459 | 561

Por lo tanto:

Fpea = 0,7 ($2) 245 = 124.727,30 Nmm = 124,73 Nm

Como no hay esfuerzos axiles, el término F} pq.ger = 0.
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6.5 Resistencia del tornillo a deslizamientos en la seccién
media:

1.6-0,40-(124,73) _ 239,48 Nm

Fora = 1,25

Como tenemos calculado el momento flector en la seccién que es:

M(L) = 3LE = 315004000 — 4 500.000 Nmm = 4.500 Nm

No se cumple: Fy rg < M (L) — el tornillo no resiste a deslizamientos,
243'30408 = 18,8 veces mds, luego se confirma que existirdn desplazamientos, en
dicha seccion debida a la flecha: la viga flectard. Para que no flectase, el valor

de P’ deberfa ser de:

4.500 ~, 1.500 __ r
sioas ~ 18,8 — 120 =188 = P/ =T9,8 N

6.6 Resistencia a corte en la seccién media

Se debe cumplir que:
Vi < Vpira = Ay - 12
Ed < Vpl,Rd = Ay /3

siendo Vgq el valor de célculo de las cargas verticales totales en la planta
considerada y en todas las superiores que coincide con el axil total en los pilares
de la planta y que es una valor desconocido en este problema.

Perfiles en I o H cargados paralelamente al alma : Ay = A —2bty + (¢, +
2r)ty ~ ht, =140 - 5,5 = 770 mm

Vea =% =182 =750 N

Vol,rd = Ay (%) = hty, ({%) =770 - 6;4;3 — 492.8300353]\[

Por lo tanto Vg4 debe cumplir: Vig < 4492-8??0 3

6.7 Comprobacién esbeltez en la seccién media

Clase 2 — solicitaciones: comportamiento pldstico, resistencia: comportamiento
pléstico o eldstico.

Limite esbeltez.

Segun la tabla 5.3 Limites de esbeltez para elementos planos, apoyados en
dos bordes, total o parcialmente:
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% < 83 =83 % = factor de reduccién
Yy

¢ _ wrtwitd 3254043 5,059

t t 8.5

donde se ha considerado w2, wl y d las correspondientes a las tablas de
perfiles laminados HEA 140, para hallar la distancia ¢, y que estdn escritas al
principio de este apartado.
235 _ 235 _
83 = =834/555 = 50, 295

Yy

Cumple: 5,059 < 50, 295

6.8 Resistencia a flexion seccién media.

M. ra = Mpi,ra = Wy - fya (clase 2)

Momento resistente plédstico de la seccidn:

Wy = A= = - M W, = 10800000 — —696.228, 2 mm?
Para comparar, el médulo resistente eldstico del perfil es: W, = —155.000
3
mm

6.9 Estados limite ultimo.

Criterio de Von Mises para plasticidad:

\/‘TidJF"zd*Ui-d'ggd*?ﬁizdSfyd (2)

Por ser flexién simple, tenemos:

sz:()

Ademds, no existen momentos torsores ni cargas que las induzcan dado
que las cargas puntuales y las uniformemente repartidas sobre la viga estdn
centradas sobre el eje y en el plano xy.

Luego:

Tezd =0
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Por lo tanto la expresiéon de Von Mises, queda simplificada como sigue:

Ozd < f yd (3)
Tensién normal:

Ozd = ‘%‘y‘ — eje neutro: o,q =0 — y = 0 (légico por simetria)

Ordmar(v=L) = | T0300000 - 2-000| = 873,8 70

873,8 > 261,9 — No cumple

{Cudl es la minima carga que permite que se verifique la condicién
de Mises?

Desarrollando la ecuacién anterior con las variables de donde proceden,
queda:

ML) « fu _, 3PL® ~ [y
I =~ Ymo 4. = Yo

Podemos actuar de varias formas:
1. Reduciendo P.
2. Aumentando I,. Entonces debemos cambiar de perfil y recalcular.

3. Aumentando f, es decir, eligiendo un material m4s resistente; en lugar del
S-275 J2G3, un acero S-355 J2G3. Noétese que estamos eligiendo un acero
segtin norma UNE EN-10025 y para una intensidad de impacto Charpy
de 27 J a -20 °C (J2G3)

Manteniendo I, y f,, calculemos el valor de P méximo que verifica la condi-
cién estado limite dltimo.

4fy e 4-261,9-10.300.000 _
Prga < 3027, _ 34.0002-1,05 214,1 N

Estamos empleando una carga:

1.500 _

3111 = [ veces mayor que la méxima admisible por Von Mises.

Finalmente, consideremos la carga P4, = 210 N (un poco menos que la
calculada arriba para hacer nimeros redondos) y recalculemos todo lo que cam-
bia:
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6.10 Nueva resistencia del tornillo a deslizamientos en la
seccion media.

M(L) = % = w = 630.000 Nmm = 630 Nm

No se cumple: Fspq > M(L) — 239,48 < 630 , luego, el tornillo no

resiste a deslizamientos, 5550z = 2,6 veces mds, luego se confirma que exis-

tirdn desplazamientos, en dicha seccién debida a la flecha: la viga flectard, pero
mucho menos que antes (ﬁL8 = 7,2 veces menos), luego los tornillos no sufrirdn

2,6
tanto.

6.11 Nueva resistencia a corte en la seccion media.

Se debe cumplir que:

Vea < Vpi,ra = Ay - L\/Lg

Perfiles en I o H cargados paralelamente al alma : Ay = A — 2bty + (t, +
2r)ty ~ hty, = 133-5,5 =731,5 mm

Vira = Ay (£82) = bty (L) = 731,5 - &40 — 468100038

Se debe verificar Vgg < w

6.12 Nueva resistencia a flexion seccién media.
M. ra = Mpi,ra = Wy - fya (clase 2)

Momento resistente de la seccién:

Wy = yn{am = fgiiﬁ — se debe recalcular la nueva flecha
El valor de la flecha f para P =210 N vale:
3
f=y (@pro—0 = L) = -4 5= = 2,071 mm

El valor de f se ha reducido en 12—4% = 7 veces, que va pareja a la reduccién

de la carga P.
Por lo tanto, el nuevo médulo resistente plastificado es:

_ _I _ _10.300.000 _ _ 3
Wy = T = 507 = 4.973.442 mm
El médulo resistente se ha aumentado también en % = T veces, canti-

dad que concuerda con el decrecimiento de la flecha, como deberfa ser y es.

Por lo tanto, el perfil HEA 140 cumple con tornilleria M20 para una carga
P=210 N
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7 Conclusion final.

Se debe notar que por el cilculo hecho por libros de diseno en ingenieria, no
seria necesario poner tornillos de métrica M20, sino que bastarian otros de menor
métrica, como ya se vio.

La viga de perfil HEA 140 con cargas puntuales y uniformemente repartidas
de valor P =1.500 N con 4 pernos de caracteristicas:

M5 x 0,8 de grado 8.8

con un factor de seguridad de 1,42, resiste en cuanto a pernos.

Sin embargo, el perfil HBA 140 de la viga no resiste con cargas de P =
1.500 N mads que hasta 210 N. Por lo tanto, si queremos emplear aquella carga,
P =1.500 N, debemos elegir una inercia tal que:

3Pmax L%y 3-1.500-4.0002-1,05 4
[, = S—méz Tpo — = 72.164.948 mm
x 4af, 4-261,9

Buscando en los prontuarios, encontramos que el perfil que encaja es el:
HEA 500, con I, = 86.970.000 mm*

en lugar de HEA 140.

Ahora se deberia recalcular la flecha méxima de la viga con esta rigidez, para
comparar.

f=y (@pro—o = L) = -2 2L = 0,175 mm

Como:

0,175 < 26,667 — cumple el nivel preceptivo para ﬁ de flechas méximas

que entra dentro de la légica de flechas admisibles, reduciéndola %% =

84,5 veces.
Notese que parece excesivo emplear un perfil HEA tan elevado, y maxime

cuando la flecha son 2 décimas de mm, pero el calculo estd bien hecho para
P =1.500 N. Sin embargo, esto sale de aplicar Von Mises.
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