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RESUMEN

En la realizacidon de toda obra civil se requiere seguir una serie de procesos que van desde el
disefio del proyecto hasta su presupuesto y ejecucién. Desde la perspectiva del disefio
estructural, es necesario seguir un conjunto de lineamientos y pardmetros para su desarrollo,
de manera que resulte satisfactorio para el propietario y que cumpla con los requisitos de
seguridad, economia y estética. Tales lineamientos y pardmetros a tomar en cuenta en el
disefo estructural, se deben fundamentar en procedimientos establecidos en normativas
locales y especificaciones actualizadas para lograr con sus objetivos; en este sentido las
estructuras de techo se encuentran en un segundo plano, ya que en el ambito local no se
cuenta con la reglamentacion y cantidad de informacion necesaria para definir esos parametros
a seguir en un disefio de este tipo de estructura. En la prdctica comun, si no se cuenta con
suficiente informacién acerca del disefio estructural de estructuras de techo, el encargado de la
construccion asume ciertos detalles y procede muchas veces con la experiencia empirica para
completar la informacién faltante, ya que por la falta de tiempo o conocimiento del tema se
hace muy dificil completar adecuadamente el disefo. Esta practica genera como resultado
estructuras de techo deficientes en el aspecto estructural, ocasionando que los componentes
fallen bajo ciertas condiciones de carga para las cuales no ha sido disefiados; por otra parte si la
solucién esta sobredimensionada, genera costos de ejecucién mucho mayores a los que se

pueden lograr siguiendo un proceso de disefio estructural optimo.

El presente estudio consiste en brindar los lineamientos generales para establecer un adecuado
proceso del disefio estructural de estructuras de techo a base de perfiles metdlicos, basdndose
en una investigacidn de las formas estructurales mds comiunmente utilizadas y comercializadas
en el pais, el comportamiento estructural del sistema de techo y cada uno de sus componentes
y el dimensionamiento adecuado de los elementos y sus conexiones seglin la metodologia de
disefio por resistencia ultima. Adicionalmente se incluye el procedimiento de andlisis y disefio
de una estructura de techo utilizando un software de aplicacidn y por ultimo la evaluacién del
costo directo generada por dicha estructura.

Para llevar a cabo tales objetivos, este estudio se ha dividido en seis capitulos, los cuales se

describen a continuacion:



Capitulo I: se presentan las generalidades del estudio, el cual inicia con una resefia histérica de
la evolucidn de los sistemas de techo en cuanto a los materiales utilizados en la cubierta y
estructura de soporte, ademds un resumen de los métodos de disefio existentes; luego se
describe el estado actual de las estructuras de techo segin el uso de cada edificacion en el
ambito local. A continuacidn, se describe la importancia del estudio y la justificacién del
desarrollo de éste a partir de las fallas mas frecuentes en estructuras de techo debido a cargas
accidentales y las deficiencias de construccién que ocasionan desperfectos en los elementos.
Por ultimo se establece el enfoque de la investigacion en base a lo expuesto en la justificacién y

a su vez se presentan las condicionantes o aspectos limitantes del estudio.

Capitulo l: se estudia el sistema de techo desde la perspectiva del disefio de una edificacién en
conjunto (sistema estructural total), a partir de esto se establecen clasificaciones de los
sistemas de techos en base a su efectividad de transferencia de cargas laterales en funciéon de
su flexibilidad como diafragma y ademas como sistemas de techo autosoportante y a base de
cubierta y estructura de soporte; de ésta ultima clasificacién se limita el estudio a sistemas de
techo a base de cubierta y estructura de soporte con perfiles metalicos. Seguidamente se
realiza una investigacion a cerca de los componentes de este tipo de estructura de techo con
los materiales y formas estructurales mas utilizadas en el ambito local, su comportamiento
estructural, las recomendaciones a cerca de su uso, sus ventajas y desventajas, etc. Se incluye
ademas en esta parte los conceptos relacionados con los tipos de conexiones usualmente
utilizados entre estos elementos de estructuras de techo, asi como el uso de tensores vy

arriostramientos

Capitulo lll: se retoma toda la informacidon anterior para formular el proceso del disefio
estructural de elementos de techo a base de perfiles metalicos, en el cual se enfatiza la
incorporacién de la fase conceptual del proceso del disefio como parte fundamental para la
optimizacion y agilizacidon del desarrollo de la fase analitica, con el objetivo de minimizar los
cambios estructurales que surgen luego de revisar los elementos. Consecutivamente se
describe la fase analitica basandose en lo contenido en el “Reglamento para la Seguridad de
Estructural de las Construcciones de la Republica de El Salvador” y sus respectivas normas

técnicas para establecer los eventos externos que afectan la estructura; para el



dimensionamiento de elementos se toma como referencia el “Manual of American Institute of
Steel Construction (AISC) 2005, 13th Edition”. Por ultimo se destaca la parte de revisidn
estructural como parte importante del proceso del disefio y la correcta elaboracion de los
planos estructurales de techo como parte de los documentos finales de disefio, los cuales son
de vital importancia para la determinacién del presupuesto y la correcta ejecucién en la

construccion.

Capitulo IV: se aplican los lineamientos a seguir que fueron necesarios para establecer un
proceso del disefio estructural en elementos de techo. En este ejemplo de aplicacion se
comienza desde la fase conceptual hasta la elaboracion de planos estructurales, a través de la
estructuracion y predimensionamiento de los elementos, la evaluacién de cargas externas,
disefio estructural con el método LRFD y revision estructural. Se incluye ademads un apartado
en el cual se realiza el procedimiento de disefio a través del software SAP2000, del que se
obtienen resultados del analisis y del disefio como una variante del proceso y asi brindar

parametros de evaluacion de los procedimientos de disefio.

Capitulo IV: se desarrolla la estimacion de los costos que involucra la ejecucién de una
estructura de techo con perfiles metalicos, a partir de lo establecido en los planos estructurales
de techo y de las especificaciones y/o notas estructurales necesarios que surgen luego de

finalizar el proceso del disefio.

Capitulo IV: se presentan las conclusiones y recomendaciones que se generan a partir de la

investigacion desarrollada en este estudio.

Por ultimo se presentan los anexos que sirven como complemento al contenido de cada

capitulo y ademas las referencias utilizadas para realizar la investigacién.

Al finalizar este estudio se brindan los lineamientos generales para lograr establecer un
proceso del disefio estructural para estructuras de techo a base de elementos metalicos y de

esta manera reducir las deficiencias descritas en un principio.

Vi
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1.1. INTRODUCCION

En la realizacidn de las obras civiles es importante llevar a cabo un proceso de planificacién
antes de ejecutar dicha obra, este proceso incluye la concepcién de la idea (que usualmente
surge para resolver un problema), el disefio, especificaciones y el presupuesto. El proceso de
disefio en la mayoria de las estructuras se realiza sin mayor complicacién, ya que se tiene
suficiente informacion sobre el andlisis, comportamiento y disefio, de los edificios reticulares a
base de acero estructural o concreto reforzado, puentes de cualquier tipologia, etc. Ademas, la
regulacién de la estructuracion, el andlisis y el disefio de algunas de estas estructuras se
consideran en los reglamentos y manuales existentes en nuestro pais, los cuales mejoran el
proceso. Con respecto a esto, las estructuras de techo se encuentran de cierto modo en un
segundo plano, ya que no se tiene la misma cantidad de informacién en la reglamentacion

existente.

En el pais es muy frecuente observar que las estructuras de techo no son disefiadas de forma
adecuada, y que ademas se utilizan soluciones repetidas. Como resultado de esta practica se
tienen estructuras de techo con fallas locales o fallas que, aunque no afecten la estructura
principal, causan problemas en el aspecto funcional. Muchas de estas fallas han sido causadas
por las cargas que soporta la estructura de techo, tanto las gravitatorias como las accidentales,
debido a que no se realiza un disefio que las considera adecuadamente; o bien no se da la

atencidn a la configuracién estructural.

Para realizar tal disefio es necesario tener el conocimiento de la evolucién de los materiales de
la cubierta y la estructura que lo soporta, asi como los métodos de disefio y el estado actual de

estas estructuras en el dmbito local; estos temas son abordados en el presente capitulo.



1.2. RESENA HISTORICA

La necesidad de un proceso de disefio de la estructura de techo, asi como la seleccidn de los
materiales que constituyen la cubierta y la estructura que lo conforma, han evolucionado en el
transcurso del tiempo, y son determinados para cada época en base a la disponibilidad de los

mismos y las necesidades particulares de cada region.

Materiales de la cubierta

En el ambito local particularmente se utilizé materiales tropicales para las cubiertas de los
techos de las viviendas, ademas de productos procesados de la caza. Como ejemplo de ello
podemos ver que en algunos casos se utilizd pieles para cubrir sus viviendas (Fig. 1.1a), y hojas
de algunas plantas y arboles (Fig. 1.1b) que les permitian aprovechar las dimensiones y las
caracteristicas de las mismas para poder soportar el intemperismo y brindar comodidad para

las viviendas; ademas la facilidad que resulta de colocar materiales livianos sobre la estructura

del techo.

a) Cubierta de piel b) Cubierta de paja
Figura. 1.1. Diferentes tipos de cubierta.
Incluso en la actualidad se utilizan estos materiales (paja, cubiertas forestales) en menor escala,
debido a la disponibilidad de materiales y en otros casos debido a la solicitacién arquitectonica,
la solicitacién ambiental de las viviendas o los recursos econdmicos disponibles.
Con el transcurso del tiempo surgen cubiertas mas sélidas, utilizando materiales como la arcilla

(ver Fig.1.2) o tierra para constituir las cubiertas de techos que son creados a través de



procesos artesanales, sin la necesidad de un conocimiento técnico avanzado. Ademas de otros

materiales que pudieron ser utilizados para la construccion de estos.

Fig. 1.2. Cubierta de teja de barro

De igual manera que los techos de materiales forestales, la cubierta de teja en la actualidad es
muy utilizado, por su uso arquitectdnico, a pesar de que requiere de una estructura de soporte
mas resistente debido a que es un material muy pesado comparado con otras alternativas en el
medio.

Con el adelanto de la tecnologia, para la construccidn de materiales con procesos industriales
mas complejos, los materiales que se utilizan como cubiertas de techos adquieren una
diversidad de formas y de composiciones. El asbesto-cemento es uno de los materiales que se
utilizé de forma masiva en las viviendas de el pais hasta hace algunos afos (Fig. 1.3) y ademas
fue utilizado como cubierta de techo en algunas edificaciones mas grandes, como edificios
comerciales, oficinas, etc.

Ademads, el desarrollo de las tecnologias en materiales metalicos permitié la creacién de una
diversidad de productos de este tipo que son los de mayor demanda en las edificaciones
actuales, aunque surgieron desde hace mucho tiempo. Como ejemplo de esto se tienen las
diferentes denominaciones comerciales de cubiertas metalicas en el mercado nacional que
satisfacen caracteristicas fisicas y de forma, y caracteristicas arquitecténicas. Esto, adicional a
su bajo peso por unidad de area y a su mayor durabilidad lo hacen el material mas usado en la

actualidad como material constituyente de la cubierta de techos.



Fig. 1.3. Cubierta de asbesto-cemento en edificios residenciales y cubierta metalica en
edificios industriales

También el desarrollo de los procesos constructivos tiene su efecto en las cubiertas de techos
que se utilizan o que se han utilizado anteriormente, especificamente con el concreto
hidraulico es posible crear losas de techo, es decir cubiertas moldeadas y coladas en el sitio que
pueden ser de una forma geométrica simple (en planta y elevacién) o cubiertas con

caracteristicas arquitectonicas mas complejas (Fig. 1.4).

Fig. 1.4. Cubierta de losa de concreto en edificio residencial
Las solicitaciones actuales para cubiertas se pueden considerar mds exigentes, debido a la
cantidad de espacio a cubrir y a los diversos usos que pueden existir para las edificaciones. Por

ejemplo el desarrollo de cubiertas metalicas (aluminio, Zinc) se debe en gran parte a la



necesidad de cubrir claros grandes y que tengan un peso por unidad de area mas bajo, con el
objeto de minimizar gastos tanto de montaje y de materiales en el proyecto. Este tipo de
cubiertas existen para edificaciones simples, como viviendas, donde ademas existe la facilidad
de moldear de formas diversas las cubiertas, en oficinas y centros comerciales o en
edificaciones industriales. En estas ultimas incluso se puede observar cubiertas autoportantes
(techos abovedados, Fig.1.5), que por si mismas soportan su propio peso y el de los elementos

que se sujetan de toda la estructura que conforma el techo.

a) Vista en planta b) Vista en perfil
Fig. 1.5. Cubiertas metalicas de techo abovedadas (autoportante)

Materiales de la estructura de techo

Para construir un techo seguro no solo la cubierta debe ser de buena calidad, sino también la

estructura de techo, que puede ser conformada por diferentes materiales, se ha observado en

los materiales de la estructura de techo una evolucidn en el transcurso del tiempo y como

efecto del desarrollo de tecnologias en el proceso de fabricacion de materiales. Dos de los

materiales mas utilizados en la estructura de techos es la madera y el acero los cuales se

describen a continuacién.

a) La madera, en la actualidad nuestro pais la utiliza en menor escala. A diferencia de otros
materiales, la madera no es un material elaborado, sino organico, debido a las conexiones

entre las fibras de la madera, esta es considerada como un material de buen



comportamiento ante la flexion y compresién, que generalmente se usa en su estado
natural, pero es necesario notar que la madera presenta una variada cantidad de
problemas, uno de ellos es que resulta casi imposible asignarle esfuerzos unitarios de
trabajo como en el acero o en el concreto. Se utiliz6 de forma masiva durante mucho
tiempo en El Salvador, debido en parte a la abundancia del material y la diversidad del
mismo, lo cual permitia obtener el material suficiente para elaborar una estructura para
techo que resistiera las cargas a las que estd sometida (ver Fig.1.6). En la actualidad se usan
las estructuras de techo compuestas con materiales de madera casi exclusivamente con
fines arquitectdnicos en edificaciones pequefias y por otra parte por la accesibilidad del

material.

Fig. 1.6. Estructura de techo de madera

b) El acero (ver Fig.1.7), ha evolucionado en gran medida. Desde mediados del siglo XX se da
un auge en la fabricacién del acero acompafiado ademas por una mejora continua de las
propiedades fisicas y mecdanicas del material (resistencia, ductilidad), por lo que en la
actualidad se tiene a disposicion aceros de muchas denominaciones, con diferentes
caracteristicas fisicas, quimicas y mecanicas. Dichas denominaciones estdn basadas en las
especificaciones técnicas que determinan tanto la calidad de los tipos de acero existentes,
como algunas caracteristicas tales como la geometria y otros aspectos normados por estas:
como ejemplo de ello podemos ver en elementos de estructura de techo constituidos por
barras lisas o corrugadas (polin espacial), se definen las especificaciones para estos
materiales en la norma ASTM A-615, o en el caso de elementos primarios, para cubrir
grandes claros, se requieren perfiles de acero que estan especificados en la norma ASTM A-

36.



Fig. 1.7. Estructura de techo conformada por perfiles laminados tipo “C”

Métodos de disefio

Para garantizar la seguridad estructural y buen funcionamiento de los techos se necesita un
proceso de disefio y supervisidn, en este sentido los cddigos extranjeros aportan valiosa ayuda.
Los mas importantes e influyentes en estructuras de acero son publicados por el American
Institute of Steel Construction (AISC) que fue fundado en el afio de 1921 y cuyo objetivo fue
hacer del acero estructural una opcion de material de construccion, a través de la publicacion
de manuales, guias de disefio y especificaciones. En sus primeras publicaciones el disefio se
basaba en la teoria de esfuerzos permisibles (ASD), fue hasta 1986 que se introduce un nuevo
método basado en la teoria de resistencia ultima (LRFD).

Es importante tener en cuenta tanto el método de disefio a utilizar, como las normas vigentes
del medio en el que se desempena el ingeniero. Anteriormente no se contaba con normas que
regularan los métodos de disefio de las estructuras de techo, el disefio se basaba
principalmente en la experiencia empirica de las personas encargadas de la obra. En la
actualidad las normativas salvadorefias establecen requisitos minimos en el disefio de las
estructuras que toman en cuenta la intensidad a la que se ve sometida una estructura por los
efectos de cargas gravitatorias y accidentales (entre ellos vientos y sismo) los cuales son los que
mayor efecto tienen sobre las estructuras de techos. Estos requerimientos se encuentran en la

“Norma Técnica de disefio por viento” y la “Norma Técnica para el Disedio por Sismo”



respectivamente para el disefio de estructuras por el efecto de estas cargas, dichas normas
fueron publicadas en 1997 con asociacion del Ministerio de Obras Publicas (MOP) y la
Asociacion de Ingenieros y Arquitectos (ASIA) como parte del “Reglamento de Seguridad

Estructural de las Construcciones”.

1.3. ESTADO ACTUAL

Con lo descrito en el apartado anterior sobre la evolucidn de los techos en El Salvador, tanto de
los materiales en la cubierta y la estructura de soporte como de los métodos de disefo, es
conveniente entonces hacer una revisién de los techos en su estado actual, con el objetivo de
conocer el uso que se le ha dado a los diferentes formas de techo en cada tipo de edificacién
existente.

En nuestro pais la seleccion del tipo de una estructura de techos estd asociada a diversos
aspectos arquitectonicos relacionados con el uso de la edificacion. Uno de ellos es la
configuracién geométrica del techo, en la cual se define la forma en planta y en elevacién del
techo con sus pendientes, y a partir de ésta y de los claros a cubrir es que se selecciona el tipo
de estructura de techos, ya que algunas de éstas se adaptan mejor a la forma del techo.

En general la forma del techo estd asociada al funcionamiento que presenta la estructura
considerando aspectos arquitectonicos como estructurales, si se requiere utilizar formas de
techos sencillas o complejas, dependera de los materiales en disposicion y de las condiciones
establecidas por el propietario. Las caracteristicas de los materiales de cubierta pueden
restringir la libertad en la seleccion de la forma. Para la mayoria de los materiales de techo, que
consisten en elementos rectangulares, tales como tejas o ldminas son convenientes areas de
techo de forma rectangular, mientras que las formas libres requieren un trabajo mas riguroso
de disefio, supervision y ejecucién en la construccién, por lo que resulta un costo econdmico
mayor.

Las formas geométricas y estructurales mas comunes de techos utilizados en El Salvador para
diferentes usos de edificacidn se describen continuacién.

En vivienda minima la forma mas usada son cubiertas a dos aguas, aunque se usan también

cubiertas de un agua, (ver Fig.1.8). Los elementos para esta tipo de techo generalmente son



estructuras de acero, y por la simplicidad de su forma y por los cortos claros a cubrir suelen
usarse polines espaciales (Fig. 1.9a) o perfiles laminados en frio tipo “C” (Fig. 1.9b) como
elementos primarios, es decir que estos son los que se apoyan en los elementos de la

estructura principal.

Fig. 1.8. Forma de techo de vivienda minima.
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a) Polines espaciales b) Polines tipo “C”

Fig. 1.9. Elementos de soporte del techo de vivienda minima

Para vivienda de clase media-alta (ver Fig.1.10 y 1.11), se observan formas de techos
relativamente mas complejas: de dos, tres o cuatro aguas. La estructura que soportara las
cargas generadas en este tipo de techo pueden tener mas requerimientos debido al
incremento en la carga que puede generar los acabados, cielo falso u otros accesorios a
adaptar a la estructura, ademas de que se tienen claros mas grandes a cubrir. Usualmente se
utilizan vigas macomber o armaduras como elementos primarios debido a los claros mayores
en comparacion a la vivienda minima y los polines espaciales y los polines tipo “C” se utilizan

como elementos secundarios.
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Fig. 1.10. Forma de techos en colonia Madre Selva
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Fig. 1.11. Geometria de los techos de vivienda de clase media y alta.

En edificaciones industriales (ver Fig. 1.3 y 1.5) se utilizan formas mds sencillas, generalmente a
dos aguas (Fig.1.12a), curvas (Fig.1.12b) y en ocasiones en forma plana (Fig. 1.13c). Debido a los
grandes claros a cubrir para este tipo de edificaciones se utilizan armaduras con perfiles
metalicos, las cargas adicionales, ademas de los claros grandes a cubrir, pueden ser inducidas

por elementos de ventilacidén o extraccidn de fluidos colocados sobre la estructura principal.
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a) Cubierta a dos aguas b) Cubierta curva

Figura. 1.12. Forma de techo en edificios industriales.

Los elementos primarios en estas estructuras pueden ser vigas de alma abierta, vigas de alma
llena o armaduras (figura 1.13), y como elementos secundarios polines tipo “C”, perfiles

metdlicos de alma llena de menor peralte.

a) Viga de alma abierta b) Armadura c) Cubierta plana
Fig. 1.13. Estructura de techo en naves industriales.

En el caso de estructuras para edificios comerciales (Fig.1.14)se pueden tener formas similares
a las naves industriales, con claros pequeiios a cubrir en comparacion a éstos, aunque las
cargas son mayores debido a la diversidad de elementos que se deben colocar en la edificacion
para su funcionalidad como son: instalaciones eléctricas, iluminacidn o ventilacion, cielos falsos
y otros. Los elementos tanto primarios como secundarios se utilizan de la misma manera que

en edificios de naves industriales (Fig. 1.15).
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Fig. 1.15. Estructuras de techo en edificaciones comerciales

Ademas de las tipologias mencionadas anteriormente, se pueden tener configuraciones
especiales debido a requerimientos arquitectdnicos, puede ser el caso de bévedas de techos o
cupulas, techos curvos, auto soportante o no (ver Fig. 1.16), u otro tipo de configuracién
especial, las cuales generalmente son constituidas por elementos metdlicos, que deben ser

debidamente analizados y disefiados.

13



e — e =
g o AT AT T

Fig. 1.16. Estructuras en edificios con cubierta curva.

Es evidente que en nuestro pais se utilizan muchas formas de techo para diferentes usos de
una edificacién, a partir del cual se selecciona la estructura del techo. Para esto es necesario
llevar a cabo un proceso de disefio que incluya la estructuracion de los elementos de techo,
esto es: la disposicidn en planta, separacidn, conexiones y apoyos con la estructura principal,

seguido por el analisis y disefio de estos elementos.

1.4. IMPORTANCIA Y JUSTIFICACION

En el dmbito local, muchas de las estructuras de techos existentes no se considerd un proceso
de disefio adecuado, debido a la practica comun de utilizar la experiencia como unico criterio
de disefio, reproduciendo soluciones repetidas, las cuales pueden no ser adecuadas para casos
especificos, de tal manera que no se selecciona una estructura de techo que presente una
mayor funcionalidad, que cumpla con requerimientos econémicos y de durabilidad para una
edificacién determinada.

Las estructuras de techos merecen ser objeto de estudio, debido a que en el transcurso de su
vida Util estard sometida a diferentes tipos de cargas, como las gravitacionales ya sea por carga
viva (carga por montaje y lluvia) o muerta (carga por peso propio), otro tipo de carga es la que
se produce de manera accidental como sismo y viento, siendo este ultimo el agente causante
de fallas que producen un grave impacto en la funcionalidad del techo. A continuacién se
presentan dafios causados por cargas accidentales.

Daios causados por viento.

Debido a los efectos de presidon o succién del viento este puede ocasionar que la cubierta se
levante, en la imagen (Fig. 1.17) se puede observar el levantamiento de la ldmina que produce

el desprendimiento del polin C de la pared donde se encontraba apoyada.
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Fig.1.17. Daiios por carga de viento.

Cuando los techos estan sometidos a las diferentes solicitaciones puede presentar diferentes
fallas, una de las mas comunes es el pandeo local envigas de alma abierta que ocurre en la
cuerda comprimida entre dos soldaduras consecutivas y que por su configuracion puede
considerarse como un elemento aislado. En la viga de alma abierta de la imagen (ver Fig. 1.18)
la cuerda inferior se ha comprimido al soportar succidon por carga de viento lo cual genera el
pandeo entre las celosias de la viga, la celosia por su parte al soportar los esfuerzos producidos
por el cortante estard sometida a esfuerzos de compresién axial por lo que puede fallar por

pandeo.

Fig. 1.18. Pandeo local en viga de alma abierta
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Cuando el pandeo ocurre en la longitud no arriostrada a lo largo del elemento este es llamado
pandeo total. En vigas de alma abierta la cuerda superior cuando estd sometido a presion de
viento y la carga muerta esta en su totalidad sometida a esfuerzos de compresion la cual puede
generar el pandeo sin que el elemento alcance su limite de fluencia debido a la esbeltez de las

cuerdas (ver Fig. 1.19).

Longitud Libre

Cuerda Superior

Fig. 1.19. Pandeo total (vista en planta de polin)
En armaduras debido a su configuracidn articulada estd compuesta de elementos conectados,
los cuales estan sometidos a esfuerzos axiales, generalmente la cuerda inferior se encuentra
sometida a tension y la superior, a compresién, mientras que los montantes y diagonales
presentan variabilidad. En los elementos sometidos a compresion axial es donde puede
presentarse la falla por pandeo total como podemos ver en la imagen (figura 1.20) al generarse
la falla en el montante las cuerdas superiores e inferiores ya no se comportaran como
elementos sometidos a cargas axiales, ahora deberan soportar la flexién y al no estar disefiados
para resistir tales esfuerzos fallan por flexiéon, generando dafos tanto en la cubierta como en

los elementos secundarios.

Fig. 1.20. Pandeo en elemento a compresion en armadura de techo ocasionada por presion

de viento.
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Dafios causados por sismo.

Los efectos causados por carga sismica, son perjudiciales en cuanto a los desplazamientos en el
plano de la estructura, ya que si no se vincula adecuadamente al sistema resistente a cargas
laterales (paredes de concreto reforzado o mamposteria, marcos de concreto reforzado o
acero estructural), pueden generarse agrietamiento (ver Fig. 1.21) en los apoyos o desligarse
de la estructura principal causando severos problemas en el nivel inferior al techo. Se tiene
también el problema de volteo durante los movimientos sismicos en elementos de gran
peralte, como armaduras; para las cuales se debe colocar elementos arriostrantes o tensores,
los cuales ademas de tener la funcidn de estabilizar lateralmente dichos elementos, sirven para

incrementar la rigidez de la estructura de techo.

Fig. 1.21. Falla de agrietamiento en apoyo de techo por carga sismica.

1.5. ENFOQUE DE LA INVESTIGACION

Por lo anterior expuesto, se hace necesario realizar un estudio, que incluya las etapas de
estructuracion, andlisis y disefio estructural, que esté fundamentado en el comportamiento de
los elementos constituyentes, las solicitaciones, la disposicion en planta, elevacién, pendientes,
conexiones entre éstos y la estructura principal, y su dimensionamiento éptimo basandose en
un método de disefio como el LRFD; ademas formular los parametros de seleccidon de

elementos auxilidndose del conocimiento de la oferta comercial existente en el medio local y
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las normas que regulan la calidad de los materiales de que estan hechos; aplicar estos
pardmetros con un ejemplo de aplicacién, y disefar los elementos que constituyen la
estructura de techo, comparando el resultado obtenido con el analisis elaborado mediante una
herramienta de calculo (SAP 2000); por ultimo presentar los costos de construccion de los
componentes del techo.

Asimismo, el estudio esta sujeto a condicionantes para su ejecucion, las cuales se presentan a
continuacion:

» Los elementos de la estructura de techo que son objeto de este estudio, son a base de
perfiles metalicos y las mas utilizadas en medio local, como lo son: polines espaciales,
polin C, vigas metalicas de alma abierta, vigas metdlicas de alma llena y armaduras. Se
excluyen las estructuras de techo a base de armazones de madera y a base de losas de
concreto reforzado.

» El procedimiento de disefio estructural de las estructuras de techo parte desde la etapa
conceptual. El ejemplo de aplicacion se hace a partir de la estructuracién de elementos
estructurales y no desde la conceptualizacién geométrica, aunque forme parte de la
etapa conceptual del disefio.

» Se toma como referencia los cddigos: “Manual of American Institute of Steel
Construction” “Especifications and Code del American Institute of Steel
Constructions” 2005, 13th Edition, para el disefio de los elementos estructurales; y lo
contenido en la “Norma Técnica para el Disefio por Sismo” y la “Norma Técnica de
disefio por viento” del “Reglamento para la Seguridad Estructural de las
Construcciones”, para la aplicacion de cargas sobre las estructuras de techos.

» El andlisis de costos es realizado en base a costos directos de construccidén, no se
toman costos indirectos ni utilidades, ya que son temas que no estan asociados con la

seleccién de los elementos estructurales de techos.
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CAPITULO II:

INTRODUCCION A
ESTRUCTURAS DE TECHO
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2.1. INTRODUCCION

Toda edificacion, independientemente del uso que tendra, debe poseer un techo que proteja a
los ocupantes y la misma estructura de la intemperie; es una parte esencial para la estructura y
debe tener un comportamiento satisfactorio ante las solicitaciones, ademas de un buen
funcionamiento. Para lograr éstas condicionantes es necesario conocer cuales son las
caracteristicas de los componentes principales de todo el techo: cubierta y estructura
soportante. Teniendo en cuenta los diferentes tipos de configuraciones de techos existentes y
los diferentes materiales de los cuales se puede hacer uso para conformar esta parte
importante de la edificacién.

En el capitulo anterior se abordé las generalidades de los techos, en cuanto al funcionamiento
estético de los mismos y las condiciones particulares de los techos en funcion de la evolucién
en el pais, tanto de las configuraciones, los materiales y los métodos de disefio que se han
utilizado a lo largo del tiempo.

Para un mejor entendimiento del proceso de disefio del techo, en el presente capitulo se hace
una introduccion mas detallada acerca de los conceptos generales de los techos y su
clasificacion en base a diferentes aspectos; dichos conceptos son basicos para elegir la
alternativa mas adecuada para el disefio de su estructura. Se desarrolla una descripcion de los
componentes basicos de los techos con cubierta y estructura de soporte; en cubiertas se limita
a la descripcién de sus caracteristicas y los tipos disponibles en el medio, se muestra un anexo
en donde se indican los pesos por unidad de area para las cubiertas mas utilizadas en El
Salvador. Con mds detalle se hace la descripcidn de la estructura del techo, limitandose a la que
se constituye a base de elementos metalicos y la descripciéon de los elementos mas utilizados
con sus caracteristicas. Se incluyen apartados acerca de los apoyos y conexiones, importantes
para el proceso de disefio, en el cual se detallan los tipos de apoyos y conexiones existentes

para los diferentes elementos metalicos que se utilizan en las estructuras de techo.
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2.2. SISTEMAS DE TECHOS

La funcién principal de un techo es la de proteger la edificacidon de los factores climatolégicos
(Huvia, sol, viento y otros), en general del intemperismo. Entre las caracteristicas principales de
los techos se mencionan las siguientes: durabilidad, aislamiento de calor, impermeabilidad. Un
techo durable bien disefiado puede compensar una gran cantidad de problemas que podrian

surgir en otras partes de la edificacion.

Una edificacidon se proyecta como un sistema global, ya sea desde la perspectiva arquitectdnica
o estructural. En este sentido una edificacidn se disefia desde el sistema total hasta llegar a
establecer el disefio y funcionamiento de aspectos locales. Especificamente, el disefio
estructural de una edificacién se puede establecer como un sistema estructural total, en el cual
se puede identificar tres subsistemas principales: cimentaciones, elementos verticales

resistentes, elementos horizontales resistentes.

Subsistema de
Cimentacion

< Cimentaciones Profundas

Cimentaciones Superficiales

Subsistema de Paredes Estructurales
Sistema Estructural Total elementos verticales

Marcos espaciales

Subsistemas de < Sistemas de Piso

elementos horizontales
Sstemas de Techo

Diagrama 2.1. Sistema estructural total y subsistemas de una edificacion.

En esencia el disefo del sistema estructural total se concibe en un disefio conceptual
garantizando la interaccién de los subsistemas que lo componen. Luego en el disefio definitivo
se desarrolla el disefo de los subsistemas en especifico, de manera que se logre una coherencia

del comportamiento del conjunto.
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Este capitulo se enfoca en el estudio de los sistemas estructurales de techo, pertenecientes al
subsistema de elementos horizontales, partiendo desde la perspectiva especifica del

subsistema sin involucrar demasiado los demas subsistemas del conjunto.

2.2.1. Techos rigidos y flexibles

Los techos pueden ser clasificados en funcién de la capacidad que tienen de funcionar como
diafragmas rigidos en la estructura de la edificacidn, es decir, la capacidad de transmitir las
fuerzas laterales hacia los elementos verticales de la edificacién, esto dependerd de la rigidez o
flexibilidad del diafragma’.

Los diafragmas rigidos, como su nombre indica, se asumen como rigidos por lo que no se
deforma axialmente ni se flexiona bajo la accién de fuerzas en su propio plano. Un diafragma
rigido es basicamente una placa que transmite las cargas laterales a los elementos verticales en
proporcién a las rigideces relativas de estos mismos (Ver figura 2.1). En este caso el diafragma
es considerado como rigido, y los elementos verticales como flexibles. En presencia de un

diafragma de este tipo da origen a efectos de torsion en planta.

(Fyx(ka/ 2}

-
-

(Pl /36

“

Fiotal~]

Figura 2.1. Comportamiento de un diafragma rigido.

Se consideran techos rigidos las losas sélidas o nervadas de concreto reforzado (ver figura 2.2),
que dependiendo de las necesidades de la construccidon pueden colocarse y ser parte de la

azotea lo cual genera mas espacio que se puede utilizar para fines recreativos, colocacion de

1Programa iberoamericano de Ciencia y Tecnologia para el Desarrollo, “Temas de Cooperacién para el Desarrollo”
(Barcelona 2005, 1era Edicion) p. 465.
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sistemas mecanicos como aire acondicionado, almacenamiento de materiales, torres de agua,

estacionamientos u otros similares.

iafragma rigicdo
(losa de techo)

T
| PP
| - |
f f i

=
| | =
| \

1
-
o /diafragma rigido
! .l'// 1 (losa de piso)
| |
| | =
| 7 \
| Jo=” |
I [
s | il s
1 1 i

Figura 2.2. Losa de techo.

Los diafragmas flexibles distribuyen las fuerzas horizontales actuando como una viga
simplemente apoyada o continla y que se apoya en los elementos verticales. En este caso,
dichos elementos son considerados como rigidos, comparados con el diafragma mas flexible. La
torsidn en planta no se considera en este caso ya que se supone que los elementos verticales
no ceden y por lo tanto no existe desplazamiento del diafragma. La figura 2.3 muestra cémo se

comporta un diafragma flexible bajo cargas en su plano y como las transmite a los elementos

verticales.
F/4
e Ff2
\K
! O F/4
~
2

Fiotal

Figura 2.3. Comportamiento de un diafragma flexible.
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Las reacciones resultantes pueden ser determinadas con el analisis de una viga continua o
asignando a cada eje la carga mediante areas tributarias o areas de influencia; este practica es
aconsejable ya que en una viga peraltada con claro corto las deflexiones se deben

principalmente a cortante y no a flexién.

2.2.2. Techos autosoportantes y soportados

En general los techos pueden dividirse en dos grupos en funcidn de la condicién de apoyo con
la edificacién en conjunto?, sean paredes o columnas, en: techos autosoportantes y techos con
estructura de soporte. La diferencia, como sus nombres lo indican, es que en el primer grupo el
mismo elemento de cubierta puede soportar su peso propio y las cargas y transmitirlas
directamente a la estructura principal, mientras que en el segundo grupo el elemento de
cubierta requiere de una estructura de apoyo la cual transmite las cargas a la estructura

principal.

Ambos grupos de techos se clasifican como diafragmas flexibles, aunque las losas de azotea de
concreto reforzado estan en el grupo de techos autosoportantes. El siguiente diagrama
muestra la clasificacién de los techos segln su rigidez con algunos ejemplos indicando si son

autosoportantes o no.

Losas de azotea de concreto
Autosoportante
L. reforzado
Rigidos
Techos con laminas peraltadas Autosoportante
Techos
Autosoportante
Flexibles -
Techos con cubierta y estructura de
Soportado
soporte

Diagrama 2.2. Clasificacidn de techos.

2 . . .
En adelante se referira como estructura principal.
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2.3. TECHOS CON CUBIERTA Y ESTRUCTURA DE SOPORTE.

Para estudiar los techos que constan de estructura de soporte (referida de aqui en adelante
como estructura de techo), es conveniente identificar sus componentes principales, los cuales
son: cubierta, estructura de soporte y apoyos. El esquema mostrado indica en orden
descendente la disposiciéon de éstos componentes y algunos materiales utilizados en el ambito

local para cada uno.

Ldmina galvanizada

Lamina fibrocemento

Engarlopables

Estructura De madera

Techos con estructura de
soporte

Metalica

Concreto reforzado

Mamposteria

<Concreto reforzado
Acero estructural

Columnas

Diagrama 2.3. Componentes de los techos

La descripciéon de cada componente de los techos es abordado en las siguientes secciones, a

partir de la cubierta y estructura basandose en los materiales aplicables.

2.3.1. CUBIERTAS DE TECHO

Se denomina cubierta la superficie superior cuyo propdsito es suministrar proteccién contra
todos los agentes externos que generan las condiciones atmosféricas. Por su exposicion directa

a la intemperie necesita estar formada por materiales de gran resistencia a las variaciones
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térmicas, ademas de impermeabilidad y capacidad hidrdulica para el drenado adecuado de las
aguas lluvias.

En el pais existe una gran variedad de ofertas en cubiertas de distintos materiales y formas que
se acoplan a la necesidad de cada tipo de edificacién y a sus requerimientos arquitectonicos.
Para una seleccion adecuada se tendrd que tomar en cuenta la pendiente minima necesaria
para un drenado adecuado de las aguas lluvias, ademas del peso por metro cuadrado, el cual
sera de ayuda para determinar las cargas que las cubiertas transmitirdn por peso propio a los
largueros. En la distribucién de los largueros en el techo se debera tomar en cuenta la
resistencia de la cubierta a esfuerzos de presién.

A continuacién se mencionan los diferentes tipos de cubiertas existentes en nuestro medio, y
que se utilizan las construcciones de techos en el pais. En el Anexo 2.1 se detallan claros entre
largueros y pendientes minimas para los productos ofrecidos a nivel nacional.

Ldmina galvanizada: Estdn constituidas por chapas de acero, de distintos grosores a las que se

ha dado un bafio de zinc para protegerlas de la oxidacién.

Cubierta de fibrocemento: Las cubiertas de fibrocemento tienen muy buenas propiedades de

resistencia a la intemperie y al fuego con un satisfactorio comportamiento mecanico. Pero hay
gue tomar en cuenta que este tipo de cubierta es inconvenientemente fragil y pesado.

Cubiertas engarlopables: Sistema engarlopable en obra para cubiertas industriales o centros

comerciales, esta constituida por laminas de acero galvanizada

Cubierta termo acustica: compuestos de ldmina galvanizada, con nlcleo de espuma de

poliuretano que disminuye la transferencia de calor.

2.3.2. ESTRUCTURA DE TECHO

Es la estructura que sirve para transmitir las cargas provenientes de la cubierta a los elementos
de apoyo de la estructura principal; se pueden identificar dos tipos de elementos: primarios o
vigas de techo y secundarios conocidos como largueros. Los elementos secundarios son los que
brindan apoyo y fijacion a la cubierta de techo y distribuidos a lo largo de la viga de techo; por
lo general estan dispuestos de manera perpendicular a la pendiente del techo. Los elementos
primarios son los que brindan apoyo a los largueros y transmiten las cargas provenientes de

estos a los elementos de la estructura principal, ya sean columnas o paredes. Ambos tipos de
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elementos (largueros y vigas de techo) son elementos solicitados principalmente a flexion,
aunqgue dependiendo de las condiciones de carga y disposicion de elementos, estan sometidos
a otros tipos de esfuerzos; de la misma manera se tienen algunos miembros que componen las

vigas de techos estan solicitados por carga axial o cortante.

2.3.2.1.Estructura de techo a base de elementos de madera.

En esta clasificacion estdn las estructuras que utilizan elementos de madera para soportar las
cargas generadas por las cubiertas y por si mismas. Hay una variedad de formas y de tipos de
madera que son utilizados para la elaboracién de estas estructuras (Fig. 2.4), los elementos
utilizado son secciones de madera comunes en el ambito local (6”x 3”, 3”"x 3”, etc.), aunque en
ocasiones se observa secciones especiales. Los tipos de elementos son secundarios, primarios y
arriostramientos, que en ocasiones ayuda a incrementar la rigidez del techo. Algunas de las
ventajas presentadas por las estructuras de madera son:

v" En estado seco es relativamente liviana.
Se puede trabajar requiriendo equipo o herramientas sencillas.
Se puede unir solo con clavo y tornillo.
Se le puede aplicar un terminado con pintura o barniz.
Es un material aislante térmico, acustico y eléctrico.

Posee bajo coeficiente de dilatacion térmica.

A SURNEE NN NEEN

Sus elementos son facilmente desarmables.

Figura 2.4. Estructuras de techo a base de elementos de madera.
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Actualmente la construccién con madera se ha reducido debido a la acelerada deforestacién de
bosques y al costo de la mano de obra en este material; ademas como se explicd en la seccidn
1.2 una de las desventajas de la madera como material estructural es la no uniformidad en el

valor de su resistencia.

2.3.2.2.Estructura de techo a base elementos metalicos.

El acero como material estructural se ha adoptado de manera mds generalizada en muchas
construcciones, debido a la gran variedad de productos existentes, su economia, resistencia,
ductilidad y otras propiedades que lo hacen conveniente para elementos utilizados en
diversidad de estructuras. Es un material que se fabrica bajo estrictas condiciones de control de
calidad, lo que lo hace uniforme en cuanto a dimensiones y resistencia. Es producido en una
gran variedad de tamafios y formas facilitando asi la labor del disefio.

Existen numerosas ventajas en sus propiedades respecto a otros materiales estructurales, tales
como su alta elasticidad, de manera que las deformaciones bajo carga son muy pequefas; su
gran ductilidad, por lo cual es capaz de tener grandes deformaciones antes de fallar; su
resistencia por unidad lineal es elevada, logrando asi un peso mas liviano en los elementos, una
caracteristica muy deseada en las estructuras de techo. En la construccién, los elementos de
acero son ensamblados rapidamente y facilmente unidos mediante dispositivos simples de
conexion, lo cual contribuye en la reduccién de costos por el tiempo ejecucidon; ademas se
adaptan facilmente a posibles extensiones o ampliaciones futuras y los elementos dafiados son
facilmente reforzados o reemplazados, estos ultimos con la posibilidad de venderlos para su
reutilizaciéon, ya que el acero es reciclable.

Asimismo el acero presenta algunas desventajas en su utilizacién como material estructural,
tales como la susceptibilidad a la corrosién por el agua y productos quimicos, y la pérdida de
resistencia al estar expuesto al fuego y a elevadas temperaturas. Estos inconvenientes con el
acero se solucionan protegiendo a los elementos con pinturas o aislantes, lo que podria
generar un costo adicional por mantenimiento, siendo esto uUltimo una desventaja mas. En
cuanto al comportamiento del acero bajo cargas se tiene la susceptibilidad al pandeo en

miembros esbeltos en compresion, la fatiga del material al ser expuesto a numerosos ciclos
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alternos de esfuerzos, y en ciertas condiciones bajo cargas que producen fatiga y muy bajas

temperaturas el acero pierde su ductilidad y la falla fragil ocurre.

Secciones de acero utilizadas

El acero estructural tiene una amplia gama de seleccién para diferentes condiciones, lo cual
facilita la labor de disefio en cuanto a la seleccién de los elementos estructurales, sin embargo
no todos son aplicables en estructuras de techo, debido a que la capacidad estructural de
algunos perfiles es demasiada elevada comparada con las solicitaciones de carga a la que estard
sometida la estructura, ademas algunos perfiles son mas pesados que otros, lo cual no es
conveniente para los sistemas de techos.

Los tipos de perfiles de acero estructural se pueden clasificar segin su fabricacion en: perfiles
de acero laminados en caliente y perfiles de acero formados en frio. A continuacion se

presentaran los perfiles mas cominmente utilizados en estructuras de techos.

1) Perfiles de acero laminados en caliente

Son perfiles formados a partir de barras que pasan a través de molinos de laminado conocidos
como laminadoras de acabado, estas le dan la forma especifica a la barra. Se utilizan diferentes
tipos de laminadoras de acabado para formar diferentes perfiles estructurales, algunas de estas
son: laminadora estructural para secciones I, C, L T y otras; laminadoras de barra para barras
redondas, cuadradas, hexagonales y octogonales; laminadoras de tubo para tubos vy
laminadoras de placas para placas. Las dimensiones y propiedades de las secciones son
proporcionadas en el Manual of Steel Construction, publicado por American Institute of Steel
Construction (AISC) y las tolerancias maximas se establecen en la especificacion A6 de la
ASTM. La tabla 2.1 contiene las secciones de acero laminadas en caliente que se utilizan

comunmente.
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Tabla 2.1. Secciones de acero comunes en techos.

Seccion Descripcion Usos
Patin Consiste en dos elementos rectangulares | Se utilizan como elementos
I horizontales llamados patines y uno | primarios en techos de
N vertical llamado alma, conectados por | edificaciones de un nivel
ma
Percite - filetes, el alma por lo general tiene un | con conexiones rigidas, por
- espesor menor que el de los patines Se | ejemplo en naves
ere
é designa por la letra W seguido del | industriales.
\ Patin peralte nominal en pulgadas.
Patin Consiste en dos elementos horizontales | Se observan como
- paralelos llamados patin y un vertical | elementos secundarios

Perclte

Alma

3
f‘ 1
Patin

llamado alma, las superficies internas de
ambos patines tiene una pendiente
aproximada de de 1 en vertical a 2 en
horizontal (162/3 %). Se designan por la
letra C seguido de su peralte nominal en
pulgadas y su peso por unidad lineal en
libras por pie lineal. ComuUnmente se

utilizan en pares.

(largueros) en naves
industriales y utilizadas en
elementos

pares como

diagonales en armaduras.

Ala
maryor

Ala

menor

Consiste en dos elementos
perpendiculares entre si llamados alas,
unidos en uno de sus extremos. Las alas
pueden ser de igual o diferente longitud,
pero con el mismo espesor. Las
superficies interna y externa de las alas
son paralelas. Se designan por la letra L
seguido por la longitud del ala mayor, la

del ala menor y su espesor en pulgadas.

Usados en pares como
miembros de armaduras
pequefias, en elementos
de soporte atiesado y en

conexiones atornilladas.
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Patin Estos perfiles son derivados de las | Utilizados en cuerdas de

secciones W, la cual se corta por la mitad | armaduras, en elementos

Alma
y se obtienen dos perfiles T. arriostrantes y de apoyo.
|
I::_J_L_itl
T Tienen forma rectangular (a) o cuadrada | Se observan como
. (b) y se designan por las letras HSS | largueros en techos con
L 1 seguido por la dimensién mayor, la | carga liviana y como

Lol T menor y su espesor de pared. Los | miembros de armaduras.
o

\‘/ perfiles circulares huecos (c) se designan

por la letra P seguidos por su didmetro

externo nominal para  secciones

N

n— estandar, por una ‘X" y su didmetro
nominal para secciones reforzadas, y por
‘xx’ para doblemente reforzadas y su
diametro nominal. Las denominaciones
estandar, reforzadas y con reforzado
doble se diferencian en la variacién del

diametro interior y espesor de su pared.

Existen ademds diferentes tipos de aceros estructurales con diferentes propiedades, como
resistencia a la corrosioén, resistencia a la fractura, mejor soldabilidad, etc. Esto se logra
variando los porcentajes en peso de los componentes del acero, los cuales se establecen en las
especificaciones ASTM; el cual considera las siguientes clasificaciones de aceros estructurales:
acero de propdsitos generales (A36), aceros estructurales de alta resistencia y baja
aleacion(A992), y los aceros estructurales de alta resistencia y baja aleacion resistentes a la
corrosién (A588). La tabla 2.2* describe brevemente algunas de las clasificaciones de aceros

estructurales cuya aplicacidon es posible para estructuras de techos.

3 Tabla modificada. Jack C. McCormac (1999), “Disefio de Estructuras de Acero, Método LRFD” (Alfaomega Grupo
Editor. 22. Edicidn) p. 21.
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Tabla 2.2. Clasificacion de aceros estructurales.

. < .. Resistencia
Designacion Usos Esfuerzo minimo de .
Formas ) a minima
ASTM recomendados fluencia (ksi) . b
especificada (ksi)
A36 Perfiles, barras | Construccion
. 36, 32 para espesores
y placas atornillada o 58-80
mayores a 8 pulg.
soldada.
A992 Perfiles, placas | Construccion
y barras hasta atornillada o 50 65
de 6 pulg. soldada.
A588 Placas y barras | Construccion 50, para espesores 63-70

hasta de 4 pulg.

atornillada.

mayores a 4 pulg. 42-46

% Los valores de fluencia varia de acuerdo al espesor
b . . ,
Los valores de resistencia varia de acuerdo al grado

2) Perfiles de acero formados en frio

Son formados al doblar tiras de acero de bajo carbono o de baja aleaciéon a temperatura

ambiente. Se diferencian de los elementos de acero laminados en caliente por sus esquinas

redondeadas y sus elementos planos esbeltos de espesor uniforme. Se pueden dividir en dos

tipos de miembros: estructurales y de superficie.

a) Miembros estructurales

Tienen formas similares a los elementos de acero laminados en caliente. Pueden ser de patines

planos llamados también secciones no atiesadas (figuras 2.5a, b, c y d) o de patines rigidizados

por medio de rebordes en las orillas exteriores llamados también secciones atiesadas (figuras

2.5¢, f, g y h). La flexibilidad del proceso de formacidn en frio permite formas especiales tales

como la de sombrero (figura 2.5i), caja abierta (figura 2.5j) y tipo “U” (figura 2.5k). Los peraltes

pueden variar entre 2 y 12 pulgadas (5y 30 cm) y el espesor de calibre entre 18 y 8.
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Fig. 2.5. Perfiles estructurales formados en frio

b) Miembros de superficie

Se utilizan en techos, pisos, muros y elementos divisorios. Tienen excelentes proporciones peso
— resistencia y peso — rigidez que los hacen convenientes para cualquier tipo de estructura que
requiera un peso por carga muerta minimo. Pueden formarse a partir de lamina pintada (ASTM
A446) y de lamina galvanizada (ASTM A445), esta ultima se prefiere debido a su mayor
resistencia ante la corrosién atmosférica. Algunas secciones tipicas de estos elementos son

mostradas en la figura 2.6, de costilla angosta (a), costilla intermedia (b), y costilla ancha (c).

W I \v W

Fig. 2.6. Perfiles de superficie formadas en frio.

En los elementos formados en frio se tiene un aumento en el esfuerzo de fluencia del metal
original, pero esto a su vez implica una reducciéon en la ductilidad. La gran esbeltez en

miembros de este tipo genera problemas de inestabilidad por pandeo, y se debe considerar
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rigidizadores a lo largo de los filos para evitarlo. Debido a la relativa facilidad del proceso de
formacion en frio se pueden lograr formas especiales para objetivos especificos, esta podria ser
la razén que no existan series normalizadas de secciones estructurales trabajadas en frio en la
misma forma que para la laminacidn en caliente, aunque algunas secciones se hayan disefiado

para objeto de comparacion.

2.4. COMPONENTES DE ESTRUCTURAS DE TECHO CON ELEMENTOS METALICOS.

De acuerdo con el esquema mostrado los elementos primarios pueden ser: armaduras, vigas de
alma abierta o vigas de alma llena. Los elementos secundarios pueden ser: polines espaciales o

polines a partir de perfiles laminados en frio o caliente tipo Co I.

Viga de alma abierta

Vigas de techo (elementos

orimarios) Viga de alma llena

Estructura de techo con Armadura
perfiles metalicos

Polin espacial

Largueros (elementos
secundarios)

Polin "C"

Diagrama 2.4. Componentes de las estructuras de techo metalicas.

Los elementos metdlicos que conforman la estructura de techo se pueden dividir en dos grupos
segln su elaboracién en: armados y laminados. La diferencia entre ellos es que los elementos
armados se elaboran segun especificaciones particulares que no se encuentren en la gama de
los perfiles laminados. Los elementos laminados se utilizan tal y como obtienen de fabrica,
mientras que los armados se “arman” en la obra. Los elementos armados pueden ser:
armaduras, polines espaciales y vigas de alma abierta. En el Anexo 2.2, 2.3 y 2.4 se muestran
algunas tablas que contienen las propiedades geométricas y pesos unitarios de perfiles

angulares, barras corrugadas y polines “C”, utilizados comiunmente en estructuras de techo.
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La figura 2.7 presenta la disposicién de los componentes de los techos con estructura de
soporte a base de elementos metdlicos con relacién a la estructura principal. Es importante
notar que se pueden tener varias combinaciones de estructura y apoyos; asi como de vigas de
techo y largueros. En la figura se ejemplifica con el polin C como elemento secundario, la viga
de alma abierta (o viga macomber) como elemento primario y columna de concreto reforzado

como apoyo de la estructura principal.

CUBIERTA

WVIGA DE TECHO

Figura 2.7. Techos con estructura a base de elementos metalicos.

Obviamente la mejor combinacion dependera de las singularidades de la edificacién y podria
ser que no sélo una combinacién sea satisfactoria, aunque es posible seleccionar la mas
Optima, lo cual es el objetivo de este estudio. Para lograr este objetivo se describe en las
siguientes secciones cada uno de estos elementos: vigas de techo y largueros; se describe
ademas los tipos de conexiones y apoyos aplicables para estos elementos. Por ultimo se

apuntan algunas caracteristicas de los tensores y arriostramientos.
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2.4.1. VIGAS DE TECHO
2.4.1.1. Armaduras

Consiste en un conjunto de elementos lineales dispuestos en formas triangulares para lograr
una estructura plana rigida. Estd formado por los miembros: cuerda superior y cuerda inferior
gue pueden ser paralelos o no, y los miembros verticales y diagonales llamados miembros del
alma (ver figura 2.8). Estos miembros pueden ser perfiles tipo “W” o “L” (sencillos o dobles), tés
estructurales, canales o tubulares. A los puntos donde concurren dos o mas miembros se les
llaman nodos y a la distancia entre dos nodos adyacentes se le llama longitud del panel.
Usualmente se considera como una estructura simplemente apoyada y todas las conexiones
entre los miembros se consideran articuladas. Soporta cargas que generan efectos de flexion;
las cuerdas superior e inferior absorben los esfuerzos inducidos por el par interno y los

miembros del alma transmiten el cortante a los apoyos.

Cuerda superior Miembros del
; / alma

Nodos

Peralte (h)

Longitud
del panel Cuerda inferior

| Claro (L) ‘

Figura 2.8. Partes de una armadura.
Existen varias tipos de armaduras, especificamente para techos algunas son mds satisfactorias
gue otras dependiendo de la forma del techo. Generalmente el tipo de armadura que se elige
es la Warren, Pratt, o Howe (ver figura 2.9) para techos con pequefia inclinacién, aunque son

aplicables también para techos con pendientes considerables.

TR
T - ~ / \ .
| 7V V \\\r
H i ! el / ™
a) Tipo Warren b) Tipo Pratt
-~
e d - e < /
e .
///.-:"‘]\ /£/>T.\\_ W A\
¢) Tipo Howe d) Tipo Fink

Figuras 2.9. Armaduras comunes en techos
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Estos tipos de armaduras difieren en la direccién de sus diagonales, es ahi donde se evidencia
la efectividad de cada tipo bajo cargas, como por ejemplo, bajo cargas verticales los miembros
diagonales de la armadura tipo Howe trabajan a compresién y los verticales a tension, es por
esto que comunmente se adapta mejor en construccién con madera que en acero. Los tipos de
armadura Pratt y Warren son mas utilizados en armaduras de techos a base de acero, aunque
el dltimo con mds frecuencia, hasta en claros de 125 pies (40m). Preferiblemente en estas
armaduras la relacion peralte a claro (h/L) debe ser entre 1/5 a 1/10, las pendientes en sus
diagonales entre 302 y 452 con la horizontal y en techos ligeros espaciadas de 20 a 40 pies (6.1
a 12.2m). Para techos con pendientes pronunciadas (1 a 2) es satisfactoria la armadura tipo
Fink (figura 2.9d) hasta en claros de 120 pies (36.6m), en la cual se tiene la ventaja que casi
todos sus miembros estdn en tensidn y los que estan en compresidn son cortos.

Ademas de las armaduras anteriores se tiene algunos tipos de armadura para formas de techos
especificas, por ejemplo en forma de diente de sierra (figura 2.10a), hasta en claros de 50 pies
(15m), debido a su forma asimétrica, de cuatro aguas tipo mansarda, arco y media luna (figura

2.10b, c y d respectivamente).

|

7\

%7\\ IIIIl..-

a) Tipo diente de sierra

c) Cuerday arco d) Media luna

Figuras 2.10. Otros tipos de armadura para techos.

Las ventajas de las armaduras son su bajo peso, su capacidad de cubrir grandes claros y puede
proporcionar espacios para los dispositivos de tuberias y ductos; sin embargo el costo de su
elaboracion es muy alto, por lo cual no es apropiada para claros cortos comparada con las vigas

de alma llena o abierta.
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2.4.1.2.Vigas de alma abierta

Son armaduras de acero armadas o prefabricadas constituidas por dos miembros longitudinales
(cuerda superior e inferior) unidos por varillas que se arman soldadas a ellas (miembros del
alma o celosia), ver figura 2.11. Se considera una estructura simplemente apoyada, puede
cubrir hasta 60 pies (18.3m) de claro, y para techos se permiten claros hasta de 24 veces el
peralte (h/L = 1/24). Por lo general la configuracién de los miembros del alma es tipo Warren y
su altura puede ser de 8 a 30 pulgadas (20 a 76 cm) con incrementos de 2 pulgadas (5cm). Las
cuerdas comunmente son perfiles tipo “L” o angulares, aunque también se utilizan otros
perfiles, placas o barras laminadas en caliente o perfiles laminados en frio (figura 2.12), esto
con el propdsito de que sean mas livianas. La celosia por lo general consiste en barras de acero

corrugadas o lisas.

IEVAVAVAVAVAV/ 28 &

‘ Cuerda infenor ‘

Claro (L

Figura 2.11. Viga de acero de alma abierta

Canal
Varlla o tubo j i z E
a)

b)

Figuras 2.12. Cuerdas de una viga de alma abierta a) Varilla o tubo b) Canal

Las vigas de alma abierta son elaboradas por varios fabricantes en peraltes y capacidades de

carga estandar, y los miembros pueden estar constituidos de diferentes tipos de perfiles ya sea
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laminado en caliento o en frio, en la figura 2.13 se muestran diversas configuraciones del perfil

T
§

de viga de alma abierta.

a)
Figura 2.13. Diferentes tipos de cuerdas en vigas

a) Con perfiles laminados en caliente,
b) y c) con perfiles laminados en frio.

b)

Algunas vigas son disefiadas para funcionar como viguetas de piso o techo y otras como vigas
gue soporten las reacciones concentradas de largueros. Las Especificaciones AISC no tienen
disposiciones para las vigas de acero de alma abierta, sino una organizacion aparte: el Steel
Joist Institute (SJ1)*. La normalizacién bajo estas especificaciones consiste en la definicion del
producto, la especificacion de los materiales, esfuerzos de disefio, las caracteristicas de

fabricacion los accesorios y los procedimientos de instalacion.

El prefabricado de vigas de alma abierta asegura la precisién de la pieza y agiliza el montaje
comparado con el armado de vigas, aunque esta prdctica no se descarta por completo ya que
puede necesitarse una viga con una capacidad especifica y no esté disponible en la modalidad

prefabricada.

4Olga Alas, “Guia de procesos constructivos en sistema estructural a base de marcos de acero en edificios de
mediana altura”, (Tesis Universidad de El Salvador, El Salvador, 2006), p.19.
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Las vigas de alma abierta tienen una alta relacion resistencia — peso en comparacion con otros
sistemas. Aunque para ciertos claros y cargas las vigas de alma llena sean menos costosas, la
ventaja con las vigas de alma abierta es que permite espacios para los ductos y trabajos

eléctricos.

2.4.1.3.Vigas de almal llena

Consisten en perfiles laminados en caliente tipo I, C, o T (ver Figura 2.14). Este tipo de
elemento solo se encuentra de manera prefabricada, y su comportamiento es el de una viga-
columna, es decir, esta sometido a flexién y carga axial. Se observan en estructuras de un nivel
en la cual todas las conexiones son rigidas. También se encuentran vigas de alma llena con
peralte variable, cuyo propésito es reducir el tamafio de la seccion transversal en zonas donde
no se soliciten mucho bajo cargas, reduciendo de esta manera el peso, ya que estos elementos
poseen un elevado peso por unidad lineal comparado con las vigas de alma llena. Se prefieren

por su elevada resistencia, su capacidad de cubrir grandes claros y de la facilidad en el montaje.

Patin

Almg
Feralte

Fiete

Y Patin

Figura 2.14. Viga de alma llena de seccién constante tipo |
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2.4.2. LARGUEROS DE TECHO.

2.4.2.1. Perfiles laminados

Son elementos que sometidos a flexion y su principal funcion es la de brindar apoyo y fijacion a
la cubierta de techo. Se considera la condicidon simplemente apoyada sobre los elementos
primarios de la estructura de techo, como armaduras, vigas de alma abierta o alma llena. Las
secciones de acero pueden ser laminadas en caliente o formadas en frio, las mds usuales son
las C, | 0 Z, siendo el primero el mas utilizado (ver figura 2.15). El espaciamiento depende de las
condiciones de carga, por lo general es de 2 a 6 pies (60 a 180 cm) y la relacién peralte - claro
minima recomendable debe ser entre 1/30 a 1/24. Cuando se apoyan sobre armaduras se debe
tener en cuenta el efecto que causa sobre esta al disponer de largueros intermedios entre

nudos de la cuerda superior, ya que el disefio de ésta debe ser por flexidn y carga axial.

Figura 2.15. Larguero laminado tipo “C”

2.4.2.2. Polines espaciales

Son elementos sometidos a flexion formados por dos cuerdas paralelas superiores y un inferior
unidas entre si por una celosia (figura 2.16). El comportamiento de este tipo de elemento es
similar al de una viga de alma abierta: las cuerdas superiores absorben los efectos de
compresion inducidos por el momento flector y la cuerda inferior los de tension; la celosia
absorbe y transmite el cortante a los apoyos; la celosia superior tiene nada mas la funcién de
mantener la forma geométrica del elemento. Tanto las cuerdas como la celosia pueden ser de
varillas. Estos elementos pueden ser armados con la ventaja de proporcionar la capacidad

requerida para estructuras en especifico comparadas con los elementos laminados.
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Celosia
superior

Cuerdas
superiores

Celosia

lateral Cuerda

inferior

Figura 2.16. Detalle Polin espacial

2.4.3. CONEXIONES

Para la conformacién de estructuras de acero para techo es necesario realizar una conexién
adecuada entre los miembros estructurales que conforman la misma, con el propésito de evitar

fallas en los puntos donde se conectan los diferentes miembros constituyentes de la estructura.

En las estructuras de acero para techo se puede realizar la conexion entre elementos

estructurales mediante dos tipos basicos de conexiones: conexiones con tornillos y soldadura.

2.4.3.1.Conexion tipo atornillada

Se les conoce también como conexiones de punto, ya que la transferencia de carga ocurre a
través de puntos discretos de los elementos estructurales a conectar.
Un tornillo es basicamente una barra metalica de seccidn transversal circular, con una cabeza
en un extremo y cuerpo o espiga roscada en el otro para recibir una tuerca, en ocasiones bajo
especificacion es necesario afiadir un accesorio al sistema de tornillo para asegurar la conexion,
aportando una superficie endurecida no abrasiva bajo el elemento atornillado (en la cabeza del
tornillo o en la tuerca).
La resistencia minima a la tensidn de estos tornillos esta normada de la siguiente manera:

v" Tornillos con resistencia minima a la tensién de 120/105 ksi: Especificacién ASTM A325

para tornillos estructurales con tratamiento térmico.
v" Tornillos con resistencia minima a la tensién de 150 ksi: Especificacion ASTM A490 para

tornillos estructurales con tratamiento térmico, para cargas mas grandes.

42



2.4.3.2. Conexion tipo soldadura.

La soldadura es un proceso de conexidn entre piezas de acero que se realiza mediante metal
fundido producido por la aplicacién de calor intenso, con frecuencia, el calor para las
soldaduras se obtiene al pasar un arco eléctrico entre las piezas a soldar y un alambre o varilla

de acero llamada electrodo.

También las soldaduras pueden clasificarse desde el punto de vista de transferencia de carga

como:

v" Soldaduras de linea: Por ejemplo soldaduras de filete, en los que la trasferencia de
carga ocurre a lo largo de una linea o de varias lineas (a lo largo del eje de la
soldadura).

v Soldadura de superficie: Por ejemplo soldaduras de ranura, en estas la transferencia de

carga ocurre a través de un area.

Como se menciond antes, existen diferentes procesos de soldadura, aunque con mas
frecuencia se utiliza la soldadura de arco eléctrico, algunos procesos de soldadura de

elementos de acero estructural son los siguientes:

v' Proceso de soldadura de arco metdlico protegido: Consiste en la utilizacién de un

electrodo metalico, provisto de una membrana de cubierta formada por una mezcla
arcillosa de aglutinantes de silicato y materiales en polvo, que al fundirse de forma mas
lenta que el nucleo metalico, permite dirigir y canalizar la corriente del arco.

v" Proceso de soldadura de arco sumergido: Este proceso utiliza un electrodo de alambre

desnudo continuo y un material granular denominado fundente distribuido sobre el
canal a soldar.

v' Proceso de soldadura por resistencia: Es un proceso de calentamiento y presion, en el

que las partes a soldar se calientan a la temperatura de fusién por medio de la
resistencia eléctrica generada por el paso de una corriente muy elevada, y la aplicacion

de presidon mecanica al llegar a esta temperatura para llevar a cabo la unioén.
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Distrubucion de
esfuerzos en la
soldadura.

a) Soldadura longitudinal

T gl z L~"  Distrubucion de
esfuerzasen la
soldadura

b) Soldadura transversal

Fig. 2.17. Tipos y distribucion de esfuerzos en las soldaduras.

a) Soldadura tipo filete para elementos metalicos de estructura de techos.

Las soldaduras de filete son las mas utilizadas en las conexiones de las armaduras de techos
(ver figura 2.17) por su economia, ya que requiere poca preparacion del material de la placa y
el nivel de habilidad del operador es menor con respecto a un operador que desarrolla una

soldadura de ranura, ademas es comun también en la unién entre elementos.

Soldadura longitudinal y transversal.

Con base al dangulo que se forma entre el eje de la soldadura y la linea de la fuerza aplicada, la
soldadura de filete puede clasificarse como soldadura longitudinal o paralela, transversal o
inclinada u oblicua.

La soldadura longitudinal (Ver fig. 2.17a) tiene una carga en forma paralela a su eje, los
esfuerzos que produce la carga sobre la soldadura son de corte. En el caso de soldadura de de
filete con piernas (w) iguales el cortante maximo ocurre a 452 a través de la garganta.

La garganta de la soldadura transversal estd sujeta a esfuerzos de cortante y tension

(o compresién). Las pruebas han demostrado que la soldadura cargada transversalmente es
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hasta un 50% mas fuerte que las cargadas longitudinalmente, una de las razones por la que la
soldadura transversal presenta mayor capacidad que la longitudinal es que el esfuerzo estd mas
uniformemente repartido en su longitud total (ver figura 2.17b), en tanto que en los filetes
longitudinales se reparte en forma dispareja debido a deformaciones que varian a lo largo de la
soldadura.

Entre las conexiones mas importantes que se dan en estructuras metalicas para techos, se
tienen las que se dan entre elementos primarios y apoyos, entre dos elementos primarios, y
entre elementos primarios con elementos secundarios. El tipo de conexidn que se utiliza para
cada caso particular esta en funcion del disefio de los elementos, por ejemplo para la unién
entre elementos primarios (Vigas de alma abierta en la cumbrera) generalmente se utilizan
conexiones con soldadura; mientras que en conexiones de elementos primarios con elementos
de apoyo se utilizan conexiones atornilladas. En marcos rigidos, los perfiles que se utilizan
como viga de techo y las columnas suelen conectarse rigidamente al emplear conexiones de
esquina que por lo general son: conexidon de esquina rectangular, conexion de esquina

acartelada recta y conexion acartelada curva (Fig. 2.18).

a) Conexidn de esquina b) Conexion de esquina c) Conexidn de esquina
rectangular acartelada recta acartelada curva.
Fig. 2.18. Diferentes tipos de conexiones de esquina.
Las conexiones de esquina estan casi siempre soldadas, para reducir el nimero de elementos

de conexidn, obsérvese que las conexiones de esquina se localizan en puntos de momentos y

cortantes maximos.’

5Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw-Hill interamericana, México 2006,
ed. Primera) p. 847.
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2.4.4. APOYOS

Las conexiones en los apoyos ayudan a que la estructura de techo se mantenga estable,
ademas de transmitir la carga a la estructura principal, existen distintos tipos de conexiones en
los apoyos los cuales dependeran en si de la estructura de techos y de la estructura principal ya
sea esta de columnas de acero, columnas de concreto o paredes de mamposteria.

La forma mas comun de conexién es cuando la estructura metalica se encuentra embebida en
el concreto y suelen unirse a los refuerzos de las paredes por medio de soldadura para su
posterior colado. La estructura principal puede ser de paredes de concreto o mamposteria y
columnas de concreto. En la figura 2.19 se muestra una viga de techo embebida en una pared

(a) y en una viga canal (b).

WG4 DE TECHO

7 .. fe—— PARED DE MAMPOSTERIA O
St CONCRETO REFORZADC

2k m
a) b)

Figura 2.19. Vigas de techo embebidas en los elementos de apoyo.

Alternativamente para estructuras de soporte de concreto o mamposteria la conexién de la
estructura de techo suele hacerse fijando una placa de acero por medios de pernos embebidos

en el concreto, tal como se muestra en la figura 2.20.
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Fig. 2.21. Detalle de estructura de techo con unién por medio de placa.

Si la estructura principal es de columnas de acero estructural, la viga de techo podra apoyarse
directamente por medio de placas de unidn que pueden ser fijas o deslizantes como se puede
ver en la figura 2.21. Este tipo de conexidn en apoyo puede observarse en armaduras y tiene la

ventaja de permitir desplazamientos entre la estructura principal y la viga de techo.
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Fig. 2.22. Apoyo deslizante

Otra forma de soporte para armaduras metdlicas es la utilizacién de asientos no atiesados o
atiesados (ver figura 2.23); una ventaja de este tipo de apoyo de armaduras es que el montador
puede apoyar de inmediato al asiento. En una conexién no atiesada, el extremo de la armadura
descansa sobre el lado sobresaliente de un angulo, llamado angulo de asiento, el otro lado se
suelda o se atornilla al elemento de soporte; el asiento no atiesado es adecuado para apoyar
solo cargas relativamente pequefias. Para solicitaciones mayores se pueden utilizar conexiones
de asiento atiesada, que consta de una placa de asiento, angulo superior y un elemento
rigidizante el cual es mucho mas rigido que el lado sobresaliente del asiento y, por lo tanto, se

supone que soporta todas las cargas (ver figura 2.24).

:'_ iMK—Ang,ulo de asiento

Atiesador

a) b)

Figura 2.23. a) Apoyo no atiesado b) Apoyo atiesado

48



e g Armadura

Placa de asiento

Placa atiesadora

AR S

Figura 2.24. Detalle de apoyo atiesado

2.4.5. TENSORES

Los tensores son miembros en tensidn usados para proporcionar soporte lateral a los largueros.
La mayor parte de las cargas aplicadas a los largueros son verticales, por lo que habra una
componente paralela a un techo inclinado (Wx), que ocasiona que los polines se flexionen en

esa direccion (ver figura 2.25).

W

Wiy W
Pendiente (%)

/

Larguero

Viga de techo

Figura 2.25. Cargas sobre larguero.

Los tensores pueden situarse en el punto medio, en los puntos tercios o a intervalos mds
frecuentes, dependiendo de la cantidad de soporte necesario, el intervalo es una funcion de la
separacion entre armaduras, de la cuerda superior, de la resistencia del larguero y a la cantidad

de soporte proporcionada por el techado.
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Figura 2.26. Largueros de techos tipo C con tensores

Las secciones tipo canal y tipo “Z” son muy débiles en el eje perpendicular al plano de carga, y
para techos con pendientes fuertes (por lo general mayores a %) presentan inestabilidad, para
lo cual se debe colocar tensores para reducir el efecto de la flexion en la direccién paralela a la

superficie del techo.

2.4.6. ARRIOSTRAMIENTOS

En la seccion 2.3.2.2 se menciond que los elementos de acero son especialmente susceptibles
al pandeo, razén por la cual mediante un disefio adecuado debe garantizarse para cualquier
estructura la estabilidad de sus elementos. Las vigas de techo son elementos sometidos
principalmente a flexion y en algunos casos a flexo-compresion, por lo tanto son elementos
susceptibles al pandeo en la zona a compresidn; para el caso de armaduras y vigas de alma

abierta la cuerda superior y para las vigas de alma llena el patin superior (ver figura 2.27)

Largueros

Pandeo de viga
de techo

- T
-~ -
- ~

) ]

Figura 2.27. Pandeo de vigas de techo sin soporte lateral.
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Usualmente se considera a los largueros de techo efectivos como soportes laterales si estan
adecuadamente conectados a los miembros en compresién, ya sea al patin superior de una
viga de alma llena o la cuerda superior de una armadura®. Para lograr esta efectividad en los
puntos de conexidn entre viga de techo y larguero se debe provocar un punto de inflexion, es
decir, evitar que los largueros presenten desplazamientos en su direccién axial. Esto se puede
lograr vinculando un extremo de los largueros a un muro (figura 2.28a), o alternativamente

arriostrando diagonal entre éstos (figura 2.28b).

—_— —_— — —_—
I, B [
— — — —
Puntes de Funios de,
inflexion lerdios
Largueios
I Aricstramients
disgoral
Mo
a) b)

Figura 2.28. Soporte lateral en vigas de techo a) Muro b) Arriostramiento diagonal.

Nétese que no es necesario colocar el arriostramiento en todas las conexiones de larguero y
viga, ya que el desplazamiento axial de un larguero depende de los largueros adyacentes y por

lo tanto se induce una reduccién del desplazamiento (ver figura 2.29).

e

— —

Arriostramiento
[ diagonal

Viga de techo

[—
Largueros pa

Figura 2.29. Arriostramiento diagonal con largueros no conectados.

GVinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw-Hill interamericana, México 2006,
ed. Primera), p. 483.
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CAPITULO IlI:
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PROCESO DEL DISENO ESTRUCTURAL
APLICADO A ESTRUCTURAS DE TECHO
A BASE DE PERFILES METALICOS
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3.1. INTRODUCCION

Tradicionalmente el disefio de las estructuras de techo se enfoca en el calculo de las acciones
sobre esta y las dimensiones de los elementos estructurales que la conforman, pero en realidad
el diseno de estas estructuras, como cualquier otra, debe de partir de un proceso en el cual se
conceptualice y luego se realice la parte del cdlculo. La parte conceptual del diseiio es esencial
para el disefiador estructural, ya que a diferencia de la parte de analisis y disefio no se realizan
calculos numéricos, y se establece la ubicacidon de elementos estructurales, se selecciona los
elementos estructurales y un dimensionamiento preliminar de estos; en conclusién, es una
parte del proceso del disefio que requiere mucho criterio y creatividad por parte del disefador,
ya que cada edificacion posee condiciones diferentes y se necesita que estas caracteristicas
estén incluidas para realizar el disefio completo de las estructuras de techo, algo que muy
dificilmente se puede procesar mediante un software de aplicacion como en las partes de
analisis y disefio.

Es importante tener en cuenta que el techo es la parte de una edificacidon que queda expuesta
al exterior y en la mayoria de casos se proyecta su configuracién geométrica en funcién del
aspecto estético; por tanto es un punto delicado establecer la forma del techo de manera que
resulten elementos de las estructuras de techo con dimensiones grandes, pesadas y con
conexiones altamente congestionadas de elementos. Es por esta razén que se hace necesario
un trabajo de conjunto del disenador arquitectdnico y estructural para proyectar un sistema de
techos que sea seguro, econdmico y con apariencia estética agradable.

El proceso del disefio estructural para estructuras de techos debe incluir las partes principales
de estructuracion, analisis y disefio, basandose en el comportamiento adecuado de los
elementos, conexiones y funcionamiento satisfactorio de la estructura. En este capitulo se
describe tal proceso del disefio aplicado a estructuras de techo a base de perfiles metalicos, el
cual comienza con una breve descripciéon de cada una de las etapas del proceso y las
consideraciones hechas para su ejecucion.

En la parte conceptual de disefio se brindan lineamientos generales para lograr una
conceptualizacion geométrica y estructural en el disefio de estructuras de techo. Estos

lineamientos son los mas comunes y esenciales, y en muchos casos puede darse la posibilidad
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de incluir otros aspectos para realizar esta parte del disefio. En este contexto el disefiador debe
de exponer toda su creatividad en esta parte auln si se cuenta con lineamientos como los que
aqui se describen.

En la parte de cdlculo, denominada en este capitulo como fase analitica, se considera la
aplicacién de acciones a las estructuras de techos segun lo descrito en “Reglamento para la
Seguridad de Estructural de las Construcciones de la Republica de El Salvador (1997)".

Para el disefio o dimensionamiento de los elementos estructurales es necesario contar con un
método que tome en cuenta la eficiencia del material estructural bajo distintos esfuerzos de
disefio y bajo diferentes tipos de acciones o solicitaciones sobre cada elemento. En el presente
capitulo se toma como referencia el método de disefio por resistencia uUltima (LRFD) y las
especificaciones descritas en el “Manual of American Institute of Steel Construction (AISC)
2005, 13th Edition”.

Los conceptos expuestos en este capitulo pueden adoptarse en el proceso del disefio para
estructuras de techo a base de perfiles metalicos cominmente utilizados actualmente en el
ambito local, y sirven de base para desarrollar el siguiente capitulo en el cual se aplica el

proceso a una estructura de techo de una edificacién.
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3.2. PROCESO DEL DISENO ESTRUCTURAL

Es el procedimiento mediante el cual se establecen los elementos que conforman la estructura
en cuanto a materiales, dimensiones, uniones, detalles en general y su ubicacion relativa en la
estructura. La seleccién de estos elementos se debe basar en su comportamiento adecuado en
condiciones de servicio y su capacidad para resistir fuerzas que generen un estado de colapso
en la estructura.

El principal objetivo del proceso de disefio aplicado a estructuras de techo es cumplir con lo
expuesto en el parrafo anterior junto con la utilizacién dptima de los materiales y técnicas de
construccion disponibles, segun las razones expuestas a continuacién:

v" Un comportamiento adecuado en condiciones de servicio garantiza que los elementos
estructurales no presenten inconvenientes o deficiencias en situaciones que, aunque
no se ponga en juego la seguridad, afectan el correcto funcionamiento de toda la
edificacién; por ejemplo en techos el desprendimiento de la cubierta por la succidn
debido al viento (ver capitulo I).

v" La capacidad de los elementos para resistir cargas sin llegar al colapso garantiza que
estos no presenten fallas graves bajo la accién de tales cargas, o que puedan disminuir
su capacidad para resistir nuevas acciones, esto esta relacionado con la seguridad de la
estructura ante las solicitaciones sobre ella durante su vida util; por ejemplo el pandeo
en elementos sometidos a esfuerzos de compresidn en armaduras de techos (ver
capitulo I).

v' Se debe garantizar la utilizacién éptima de los elementos estructurales que se relacione
con los procesos y técnicas mas apropiadas para cada material estructural en el
montaje de la estructura de techo y de esta manera lograr una reduccion en los costos
al establecer dimensiones que eviten lo mas posible los desperdicios.

A su vez el proceso del disefio aplicado a estructuras de techo debe cumplir con otros aspectos
relacionados con la edificacion completa como:

v" Seguridad: asociado a la resistencia, rigidez, peso de los elementos y aspectos de

funcionamiento.
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v" Economia: asociado con la optimizacidon de los costos de construccidn, seleccidn

adecuada de los elementos estructurales sin sobredimensionarlos, y con el uso

moderado de acabados.

v

apariencia exterior e interior.

Aspectos estéticos: asociado a todos aquellos factores relacionados con la mejora de la

Por lo general, cuando se realiza una revision de la estructura de techo y sus elementos, se

hace en base a estos aspectos en orden prioritario para luego realizar cambios al disefio

preliminar, lo cual se vera con detalle mas adelante.

3.2.1.

ETAPAS DEL PROCESO DE DISENO

El proceso de disefio estructural consiste en una serie de etapas las cuales se muestran a

continuacion:

PROCESO DEL DISERID ESTRUCTURAL APLICADO AE STRUCTURAS DE TECHO

Diagrama 3.1. Proceso del diseiio estructural.

56

r- r 1
| Forma geometrica en phn1E|| | | DOCUMENTOS DE |
v
| FoncERTUSLIZACIO CONFIGURACION - | | DISEMO |
! GEOMETRICS G EGMETRICA DEL TECHO Pendientes |
| Mate faks en B cubie ta | | | |
| | PLAMTA DE |
L TECHOS
| Dis posicidin de elementos | | | |
| %2 kccidn de elementas | | | |
| ESTRUCTURAC QN | | |
| % paracion de eleme ntos | | | |
|_ Fred imemsionamiento | FASE COMCEPTLLAL J | |
[ e | |
B By |
— Ewalw\eciand
o [ i |
| An3lsede Ana’!isises_tructuml | | |
| deformac iones Acciones intermms | | |
| DEEfD | | |
| 1 estrcTURAL | | |
| | |
II Evaluac idn del pred imers onamiento | | | |
| REVISION — " | | |
| ESTRLCTURAL Evalucion de esfueros v deforman iones | | | |
| I Evaluac idn de costos y funciorelidad | | | PLANTA |
| | | ESTRUCTURAL DE |
TECHOS
L FASEANALTICAODECAICULO || T _l



Segun el Diagrama 3.1, el proceso de disefio estructural aplicado a las estructuras de techo a
base de perfiles metalicos consta de dos fases principales: Fase conceptual y Fase analitica.

La fase conceptual es con la que se inicia el proceso del disefio y consiste en establecer la
disposicion general de la estructura de techo junto con un estudio de los posibles tipos, formas
y materiales estructurales que representen soluciones factibles para la conformacién de la
estructura; en esta fase se puede seleccionar el sistema de techo segun las clasificaciones
expuestas en el Capitulo 2. Basicamente la fase conceptual en el disefio de estructuras de techo
consta de dos etapas:

v' Conceptualizacién geométrica: en la cual se establece el tamafio, la forma en planta y
elevacion, pendientes y materiales a emplear en la cubierta de techo. Esta etapa es
desarrollada por los arquitectos, quienes realizan una serie de disefios conceptuales de
acuerdo a las necesidades del propietario de la edificacidn, restricciones fisicas,
monetarias o estéticas.

v Conceptualizacion estructural o estructuracién: en la cual se identifican los tipos y
formas estructurales, ubicacion relativa de los elementos estructurales, se establecen
claros libres, se conceptualizan uniones y se efectla cierto dimensionamiento
preliminar de los elementos estructurales.

La fase analitica (fase numérica o fase de cdlculo estructural) consiste en determinar la
capacidad estructural que cada elemento debe poseer, en base a las solicitaciones o acciones
que actuan sobre la estructura. Al evaluar las acciones internas inducidas en los elementos por
las acciones externas (de servicio o accidentales), se establece el dimensionamiento de estos
en un proceso iterativo hasta que se llegue a una condicidn en la cual no se requieren cambios
significativos en sus dimensiones. La fase analitica finaliza con el dimensionamiento o disefio
adecuado de todos los elementos estructurales que conforman la estructura de techo para que
soporten todas las acciones de diseno. Esta fase consta de las siguientes etapas:

v Etapa de andlisis: se cuantifican las cargas que acttan sobre el sistema de techo y en
cada uno de los elementos estructurales que lo conforman y evaluar los efectos
inducidos por la aplicacién de estas y los posibles cambios de forma que su puedan

esperar. La etapa de analisis a su vez se puede descomponer en:
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Andlisis de cargas: consiste en evaluar las cargas actuantes a partir de eventos externos

en la estructura de techo, las cuales en su mayoria se encuentran establecidas por las
autoridades competentes. Esta etapa consta de la evaluacion de cargas externas sobre
las estructuras de techos, las cuales inducen acciones internas en los elementos que la
conforman; dichas acciones internas se determinan mediante un analisis estructural.
Para el presente estudio se toman como referencias las especificaciones expuestas en
el “Reglamento para la Seguridad de Estructural de las Construcciones” de la
Republica de El Salvador en la determinacion de las cargas externas sobre las
estructuras de techo.

Andlisis de esfuerzos: consiste en analizar el comportamiento de la estructura bajo los

efectos de la aplicacién de cargas externas, las cuales producen acciones internas en
los elementos (momentos flexionantes, fuerzas axiales, cortantes, etc.) que dependen
de la condicién de apoyo y de los claros.

Andlisis de deformaciones: consiste en revisar la respuesta de los elementos de la

estructura a la accidon de las cargas, a través de deflexiones y desplazamientos
producidos en los miembros estructurales.

Diseiio estructural: se establecen las dimensiones de los elementos en base a la
revision de esfuerzos y deformaciones resultantes producto de la aplicacion de cargas;
esto es, cumplir con los requerimientos establecidos en las especificaciones basadas en
un método de disefio. En el presente estudio se toman las especificaciones establecidas
en el “Manual of American Institute of Steel Construction (AISC) 2005, 13th Edition”
con el método de disefio por resistencia ultima LRFD.

Revision estructural: en esta etapa existe la posibilidad de cambios estructurales,
cuando el dimensionamiento preliminar o predimensionamiento no se convierte en el
dimensionamiento definitivo de la estructura. Se evalla también si la estructura
cumple los requerimientos del cddigo, ademads de realizar una evaluacién de los costos,
disponibilidad de los materiales, apariencia, mantenimiento, tiempo de ejecucion vy
otras consideraciones, de manera que se repiten las etapas del proceso hasta que la

estructura sea satisfactoria.
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v' Planos estructurales de techos: no se considera una etapa del analisis, pero es la
presentacidén del resultado de todas las etapas anteriores, se desarrollan cuando se
tiene una estructura definitiva que cumpla con los requerimientos y criterios
anteriormente expuestos y deben contener a informacién basica necesaria de los
detalles estructurales para su correcta interpretacion por parte del encargado de la
ejecucién de la edificacién.

Es importante lograr un proceso de disefio que relacione sus etapas, de manera que se agilice
su desarrollo y se produzcan resultados satisfactorios. En sistemas de techo a base de cubierta
y estructura de soporte es conveniente aplicar este proceso, ya que en muchas ocasiones se
utilizan soluciones no muy econédmicas debido a que la seleccién de elementos estructurales y
su disposicién se hace de manera empirica o en base a soluciones repetidas.

El proceso del disefio estructural aplicado a estructuras de techo a base de perfiles metalicos es
expuesto en las secciones siguientes, tomando como punto de partida lo expuesto en los
capitulos | y Il del presente estudio. Se hace énfasis en la aplicacidon del proceso a sistemas de

techo que constan de cubierta y estructura de soporte a base de perfiles metdlicos.

3.3. FASE CONCEPTUAL DEL DISENO APLICADO A ESTRUCTURAS DE TECHO

Como se expreso con anterioridad esta fase consiste en establecer la disposicidn general de la
estructura de techo junto con un estudio de los posibles tipos, formas y materiales
estructurales; en esta fase es conveniente que se trabaje en conjunto la creatividad del
disefiador estructural y la capacidad conceptual del arquitecto, de manera que resulte una
estructura de techos con formas sencillas y simétricas, con materiales que posean pesos
livianos y con pendientes poco pronunciadas, para evitar el mal comportamiento de la
estructura y el empleo de elementos altamente reforzados y/o pesados.

La etapa con la que se inicia esta fase es la configuracion geométrica del sistema de techo, la
cual, si es realizada satisfactoriamente, finaliza con el desarrollo de una planta de techos, la
cual muestra el tamafio y forma, las pendientes, indica los materiales de cubierta, vanos,
instalaciones especiales, etc. Luego se continda con la etapa de estructuracién, en la cual, en

base a lo indicado en la planta de techos se establece la disposicion de elementos
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estructurales, las separaciones y un dimensionamiento preliminar de estos, para

posteriormente continuar con la fase numérica.

3.3.1. ETAPA DE CONCEPTUALIZACION GEOMETRICA.

La conceptualizacion geométrica de un techo consiste en establecer la forma en planta y
elevacion del techo, la pendiente del mismo, el material a utilizar en la cubierta; a todo esto
comunmente se le conoce como configuracion geométrica del techo. Obviamente la
configuracion del techo esta relacionada con la disposicion general de la edificacidon, es decir,
su forma, tamafio, sistema estructural, orientacién, entre otros; estos factores estan
determinados en parte por aspectos arquitectdnicos propios de cada edificacion, y deben ser
consideradas todas las configuraciones de techos posibles para una edificacion establecida.

Es evidente que cada edificacion tiene sus propias condiciones ya sean establecidas por el
propietario, por limitaciones fisicas o de materiales, y por tanto se debe considerar distintos
aspectos para poder conceptualizar geométricamente el techo de una edificaciéon. En el
presente estudio solamente se abordan aquellos aspectos mas cominmente considerados en
esta etapa del disefo, los cuales estan descritos de manera general a continuacién.

Uso de la edificacion: es un parametro fundamental para esta etapa, ya que de éste se derivan
otros aspectos relacionados con las dimensiones y formas del techo. Con el conocimiento de
este parametro es posible evaluar diferentes alternativas de materiales en la cubierta y
elementos de la estructura de techo. Los usos mds comunes de edificaciones son de tipo:
industrial, comercial, residencial, deportivo, educativo, entre otros.

Claros libres: en los diferentes tipos de edificaciones se observan espacios diversos, los cuales
tienen diferentes funciones y tamafios; por tanto los claros libres son distintos dependiendo del
uso de la edificacion. Este es un pardmetro importante al seleccionar los elementos que
conforman la estructura del techo en relacién a su capacidad estructural a partir del claro o luz
libre, por ejemplo en edificios industriales se requiere de amplios espacios de trabajo por lo
que se intenta evitar columnas y muros interiores o al menos colocar la menor cantidad
posible, lo que produce grandes claros libres que solamente pueden ser solucionados con

armaduras o vigas de alma abierta en lugar de vigas de alma llena.
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Materiales en la cubierta: si bien es cierto que este no es un pardmetro de entrada para esta
etapa del disefo, es posible establecerlo si se toma en cuenta el uso y el sistema estructural de
la edificacién. Asi pues es posible seleccionar el material de la cubierta en base a los claros
libres a partir de las tablas presentadas en el Anexo 2.1; por ejemplo se puede utilizar la /dmina
galvanizada con acabado en forma de teja para una mejor apariencia del techo de un edificio
comercial o residencial, pero no es conveniente utilizarlo en un edificio industrial ya que la
capacidad de esta ldamina no es suficiente para los claros en un edificio de este tipo.

Aspectos no estructurales: son aspectos relacionados con la funcionalidad del espacio para cual
se requiere proyectar el techo, tales como luminarias, las cuales son instalaciones que se
encuentran fijas o suspendidas ya sea de la estructura de techo o directamente de la cubierta al
igual que los cielos falsos, estos ultimos pueden aumentar la altura total del edificio al no
disponer de espacio para el paso de ductos de iluminacidn y otras instalaciones. Otro aspecto
es el drenaje del techo, ya que con el objetivo de brindar la pendiente necesaria a la cubierta
muchas veces se produce una altura elevada de la cumbrera; esto influye en la seleccién de la
forma geométrica del techo, en la cual se puede disponer de 2 o mds caidas de agua para
disminuir la altura total.

Instalaciones especiales: la presencia de paneles solares, equipo de aire acondicionado,
ascensores, entre otros, dentro de la edificacién influye en cierta parte la conceptualizacién
geométrica de un techo, ya que es necesario reconocer la ubicacidon relativa de estas
instalaciones especiales para proyectar la forma en planta y las vertientes o caidas de agua en
los techos.

Los pardmetros expuestos anteriormente son algunos de los necesarios para realizar la etapa
de conceptualizacién geométrica de un techo, el profesional encargado de esta etapa debe

considerar segun su criterio los mas esenciales.

3.3.1.1. Configuracion geométrica del techo.

La configuracidon del techo se realiza a partir de los parametros expuestos en la seccion anterior
y consiste en establecer la forma geométrica en planta y elevacion de los techos, pendientes,

y en algunos casos aleros; estos puntos son descritos a continuacion.
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a) Forma geométrica en planta y elevacion.

Por su forma en planta los techos pueden ser rectangulares o irregulares. Los elementos

utilizados en la conformacién de un techo, pueden ser los que produzcan restricciones para la

utilizacion de una determinada alternativa de la forma de éste. Por ejemplo la mayoria de los

materiales de cubierta consisten en elementos rectangulares tales como tejas o ldminas que

son convenientes en areas de techo de forma rectangular, mientras que las formas libres

presentan mas dificultad para proyectar el techo. La forma del techo en elevacién, es decir la

forma en que la cubierta drena el agua, los divide en las formas posibles de techos de la Tabla

3.1

Tabla 3.1. Formas comunes de techos.

PLANTA ELEVACION DESCRIPCION
g Techos a un agua: es la forma mas
-~
sencilla, esta formada por un solo
< faldén que se apoya en dos muros
i o filas de columnas vertiendo el
i agua de lluvia a un lado.
Z Z — —

Techos a dos aguas: se compone
de dos faldones que vierten las

aguas en dos lados opuestos.

|

Techos a cuatro aguas: formada
por cuatro faldones, que vierten las
aguas los cuatro lados de la planta
a cubrir. Protegen todos los muros,
ahorran costos y drea de muro, son
menos susceptibles a ser dafados
por el viento, pero son mas dificiles

de construir.
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Techo de agujas o flechas: cuando

I

la planta es cuadrada y |la

m
‘ ' pendiente es pequeia. El caballete

‘ gueda reducido a un punto. Estos

también son llamados techos

piramidales.

Techo en diente sierra: formada

- - P por faldones de distinta pendiente;
=== el mas vertical va acristalado para

que entre la luz, y el otro con

material de cubrimiento.

Techo con pendiente a dos aguas

o — !
= = discontinuas: formada de manera
= = ==
! similar que el techo a dos aguas por
| —
 SlIES == dos faldones, que vierten el agua a
== !
= I dos lados de la edificacién, pero
: = |
= | gue tienen discontinuidad en Ia
o ——— I

cumbrera.

La seleccion de cualquier alternativa de las anteriores formas de techo, se realiza en funcién de
los aspectos en la seccidén anterior; aunque como se expone en el préximo apartado la
pendiente, que estda asociado a la forma del techo, influye en los esfuerzos que pueden

generarse en la estructura.

b) Pendientes

La principal funcidn de las pendientes de techo es drenar el agua de la lluvia, mientras menor
es la permeabilidad del material del techo, menor pendiente es requerida; la pendiente
apropiada del techo depende del material usado en la cubierta y de las condiciones climaticas.
En el Anexo 2.1 se muestran las pendientes admisibles en algunas cubiertas comiunmente
utilizadas en el ambito local Algunas consideraciones sobre el valor de las pendientes son

expuestas en la Tabla 3.2.
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Tabla 3.2. Ventajas y desventajas de las pendientes grandes y pequeiias.

Pendiente grande Pendiente pequeiia
v Mayor costo. v’ Superficie menor y por tanto se reduce el costo.
v Menor fuerza de succién del viento. v’ Filtracién cuando el agua coincide con viento.
v’ Mayor seguridad contra filtraciones. v Mayor fuerza de succién del viento.

Generalmente la pendiente es expresada como la relacién entre la altura y la base (h/b) o en
términos de porcentaje (h/bx100%). En ocasiones se expresa mediante el angulo B formado por

la horizontal y el faldén (ver Figura 3.1).

Pendierite

Altura ()

Base (b)

Figura 3.1. Pendiente en techo.
c) Aleros

En casos que la solucién de canales y parapetos (Figura 3.2a) o vigas de coronamiento tipo
canal no se utilicen, se considera una prolongacion de la cubierta del techo mas alld de las
paredes perimetrales de la edificacién, a esta parte se le conoce como aleros (Figura 3.2b), y

son adecuados en edificios que no presenten edificaciones circundantes muy préximas.

Alero

a) Techo con parapeto. b) Techo con alero.

Figura 3.2. Evacuacidn de aguas en techos.
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Los aleros se diseifian de acuerdo con situaciones especificas y con los requerimientos de la
edificacion. Ademads de las preferencias estilisticas, los factores que determinan su tamafio son
el acceso a la luz y el impacto del viento.

Un alero grande protege a la pared de la lluvia y brinda sombra. Por otro lado, reduce la luz
solar en la habitaciones y el calor directo en muros y vanos. El drea de techado expuesta al
viento es mayor. Un alero pequefio brinda poca sombra y proteccién de la lluvia, pero permite
un buen acceso de la luz solar a los locales y recibir el calor solar directo en muros y vanos. El
viento ocasiona menos impacto.

Considerando condiciones climaticas se tiene que un alero grande, sobre una pared alta, brinda
mejor proteccion del sol alto (verano), pero intercepta menos la luz. Brinda buen acceso al sol
bajo (invierno) y, por lo tanto, la ventaja del calor solar en invierno. Esto es adecuado en areas
de clima templado, donde se desea una proteccién contra el calor en verano y la ganancia del

calor en invierno.

d) Planta de techos (planta de cubierta).

Una vez establecida la configuracién geométrica del techo y si no se encuentran inconvenientes
con las posteriores etapas del diseiio, se desarrolla la planta de techos, en la cual se muestra
todo lo anteriormente descrito. El encargado de esta etapa debe considerar que es
conveniente expresar en esta planta, asi como instalaciones especiales, vanos y dimensiones

importantes. La Figura 3.3 muestra un ejemplo de planta de techos.

———  Dompae

—

CUBIERTA b E ALLMIES
YING + ABLANTE DE

|4
o
5
]
INERERA]

= L]
1.2
.

g TR

Figura 3.3. Planta de techos.
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La planta de techos sirve de punto de partida para la siguiente etapa del disefio y por lo general
se utiliza también la planta del Ultimo entrepiso para observar la disposicidn de los elementos

estructurales principales de la edificacion; por tanto, se debe contar con esta informacién.
3.3.1.2. Etapa de estructuracion

En esta etapa se selecciona el tipo, forma y la disposicidon de los elementos estructurales, su
ubicacion relativa en la estructura, claros libres y el pre dimensionamiento de estos. Como se
indicé en la seccidn anterior, se debe de contar con cierta informacidn realizar esta etapa, una
de las principales es el sistema de techo, es decir, que tipo de techo es el que se conceptualiza;
basandose en las clasificaciones descritas en el Capitulo 2, el presente estudio se enfoca en
techos con cubierta y estructura de soporte a base de perfiles metdlicos.

Es importante notar que esta etapa del disefio es a un nivel conceptual, es decir, el disefio al
finalizar esta etapa no es definitivo, sino preliminar, de manera que los profesionales
encargados deben ser creativos en cada una de las partes de esta etapa. Por consiguiente los
puntos abordados en el presente estudio no deben ser tomados como una guia, sino como una
serie de lineamientos basados en parametros representativos que conciernen a los elementos
de las estructuras de techo a base de perfiles metalicos mas comunes; de ninguna manera se
debe dejar de lado la innovacidn y la creatividad en esta etapa del disefio.

Al desarrollar esta etapa del disefio deben hacerse las consideraciones siguientes’:

v" Claro de la cubierta. El tipo de cubierta asi como su variaciéon especifica estd
relacionado con el claro de esta.

v’ Separacion de largueros. Esto determina el claro de la cubierta y la magnitud de las
cargas sobre los largueros. El tipo de larguero seleccionado puede limitar las
separaciones en funcién de la capacidad de este y por consiguiente es recomendable
gue en la seleccion de la cubierta sea considerada la separacidn y tipo de largueros.

v' Claro de vigas de techo. En sistemas de techo con regularidad en la forma el espacio

entre los largueros debe de ser un nimero entero de divisiones del claro de la viga.

7 James Ambrose (2001), “Analisis y disefio de estructuras”, Editorial Limusa México, p.290.
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v' Separacién de elementos de apoyo. Esto determina el claro de las vigas y largueros y
ademas esta relacionado con la estructuraciéon de la edificacién en conjunto.

Se observa que las consideraciones anteriores indican la relacidn existente entre los elementos
que constituyen el sistema de techo, estudiados en el Capitulo anterior: cubierta, largueros,
vigas de techo y apoyos. Al considerar la separacion de los elementos de apoyo, los claros de
las vigas de techo, el claro y separacién de los largueros y los claros de la cubierta para el
desarrollo de esta parte del disefio se observa que es una practica interactiva y que estos
componentes estan interrelacionados entre si.
Las partes de las que consta esta etapa estan descritas a continuacién en orden secuencial de
acuerdo al proceso, las cuales son:

a) Disposicion de elementos estructurales.

b) Seleccidn de elementos estructurales.

c) Separacién de elementos.

d) Dimensionamiento preliminar.
a) Disposicion de elementos estructurales.

A partir de las formas de techos descritos en la seccion 3.3.1.1, es posible establecer la posicion
relativa de los miembros estructurales en la planta de techos. De manera general y en base a lo
descrito en el Capitulo 2 sobre elementos constitutivos de estructuras de techo es posible
trazar lineamientos generales sobre las disposiciones de estos elementos, teniendo en cuenta
ademds que para planificar esta etapa es necesario un alto potencial creativo por parte del
disefador para poder proyectar un sistema de techo que sea factible con las necesidades y
condiciones impuestas.

En este apartado se consideran dos grupos de disposiciones: las generales, las cuales es posible
cumplirlas sin mayores dificultades y se observan cominmente en estructuras de techo con
formas regulares y geométricamente sencillas; y las especificas, las cuales se pueden aplicar en
techos con condiciones especiales tales como vertientes de tres o mds aguas, distribucién

limitada de apoyos y con aberturas o vanos considerables.
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Disposiciones generales

Estas disposiciones son consideradas como bdsicas para cualquier estructura de techos que
conste de un entramado de vigas y largueros y pueden ser suficientes para techos con formas
regulares y con distribucién uniforme de apoyos. En todo caso, si tales condiciones no se
presentan, los lineamientos vistos a continuacién son una buena base antes de aplicar
cualquier otro criterio especifico. Para una mejor apreciacién de estos lineamientos se presenta
el siguiente procedimiento:

1) La disposicién basica de elementos comienza con la localizacion de los apoyos del
sistema de techos, que pueden ser columnas o paredes estructurales, ademas del
reconocimiento de las direcciones de las vertientes de la cubierta (ver figura 3.4a).

2) Se dispone la ubicacion de las vigas de techo apoyadas directamente sobre las
columnas o muros y de forma paralela a la vertiente de la cubierta de manera que sean
las vigas las que brinden la pendiente especificada (ver figura 3.4b). también es
aconsejable colocar vigas de techo a lo largo de la cumbrera y en el contorno del
entramado de la estructura de techo en caso de no existir solera de coronamiento o
vigas canal.

3) Los largueros de techo (correas o polines) se disponen en planta de forma
perpendicular a la inclinacion de la cubierta y apoyados sobre las vigas de techo en

puntos discretos (ver figura 3.4c).

WIGA DE TECHO

— )
I3
<.+ 4*7 [————
- v
a) Ubicacion de apoyos. b) Ubicacién de vigas de techo.
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Figura 3.4. Disposicidon de elementos estructurales de techo.

4) En algunos casos la magnitud de los claros es elevada y como se expone mas adelante

5)

cada una de los tipos de elementos.

largueros para soportar la cubierta (ver figura 3.4d).

es conveniente utilizar armaduras para las cuales también es recomendable colocar los
largueros de forma coincidente con los nudos. En estos casos se tiene por lo general
largueros ampliamente espaciados y dado que la mayoria de las cubiertas soportan

claros pequenos (de 1.6 a 2.0 metros) es aconsejable utilizar viguetas entre los

Se conceptualizan las uniones de los elementos a los apoyos; esto se relaciona con el
tipo de elemento de apoyo (columna de concreto reforzado o acero estructural, o bien
paredes de concreto reforzado o mamposteria) y con los elementos de la estructura de
techo (armaduras, vigas de alma abierta o llena). Para esto se debe de tener
conocimiento de la disposicidn de los bordes de la cubierta en cuanto a si posee aleros

o no; los detalles expuestos en el Capitulo 2 pueden ser de utilidad para la solucién de
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Disposiciones especificas.

En algunas edificaciones de gran tamafio se observan vanos o aberturas, se proyecta el drea de
techo con formas de mas de tres aguas o bien se proyecta con salientes o aleros de tal manera
que existen elementos en voladizo; en estos casos se considera que la disposicién de los
elementos estructurales requiere de atencion especial. En los siguientes parrafos se abordan
las disposiciones para casos en que se presenten vanos y aleros que ocasionen circunstancias

diferentes a las expuestas en las disposiciones generales de la seccién anterior.

Aleros o voladizos. Como se describe en la etapa de configuracion geométrica del techo

expuesta anteriormente se utilizan aleros en casos que la edificacién a proyectar sea aislada, es
decir que no haya edificaciones muy prdoximas a ésta. Dependiendo del tipo de apoyo se puede
lograr el alero simplemente extendiendo los elementos que se apoyan.

Por ejemplo si los apoyos son columnas y segun la configuracion geométrica de la edificacién se
proyectan aleros en ambas direcciones (ver figura 3.5a) se pueden extender las vigas de techo
en la direccién de la pendiente para soportar el elemento 1 y los largueros en direccién
perpendicular a esta soportan el elemento 2 (ver figura 3.5b). De manera similar se logra una

solucion en el caso que se tengan aleros en solo una direccion.

——oree fe 0 Sbien —
47 i Perimetro del edificio [ H» - 7” -
- . 2\%; S #O
| Tl e 2
| Fendiente — |—E—— J— _Hi_
| I°
I E— E— =
I T T T TE
| . e

a) Techo con alero y un agua. b) Disposicidn de elementos en el alero.
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c) Techo con alero y borde en lima tesa. d) Disposicion de elementos en el alero.

Figura 3.5. Disposicidon de elementos estructurales de techo en esquinas con aleros

Un método para disponer elementos en aleros de techos con faldones en lima tesa, consiste en
colocar elementos diagonales (ver Figura 3.5c y d), los cuales definen la arista resultante de la
inclinacién del techo hacia ambos lados, lograndose asi una reorientacion del arreglo de
elementos. Esta ultima solucién se utiliza con mds frecuencia en estructuras de madera que en

acero, aunque es posible adoptarla en casos especificos.

Vanos o aberturas. Los techos de algunas edificaciones se proyectan con vanos cuando se

requiere aberturas para iluminacién y ventilacién natural y asi reducir costos de instalaciones
eléctricas y mecanicas; su utilizacién también esta relacionada con aspectos arquitecténicos y
de uso. Dichas aberturas no presentan precaucidn especial alguna si son pequefias y no
requieren la interrupcion de un elemento estructural principal, caso contrario debera prestarse
especial atencién a tales aberturas.

Por lo general la ubicacién de las aberturas grandes en una edificacidon, se proyectan en
coordinaciéon con los requerimientos del sistema total de la edificacidn, es decir que no es una
consideracion exclusivamente en techos, salvo que sean aberturas pequefias que sirven para
brindar iluminacién natural. Se considera una abertura grande cuando interrumpe la
continuidad de un miembro estructural del techo; en tales aberturas debe colocarse un

refuerzo en el perimetro. Por ejemplo si se tiene una planta de techos con una abertura como
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la mostrada en la Figura 3.6a, se puede reforzar la periferia de la abertura como se muestra en

la Figura 3.6b.

efusrza en abertura
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a) Planta de techos con abertura o vano central. b) Refuerzo en abertura de techo.

Figura 3.6. Disposicidn de elementos estructurales de techo con vano o abertura.

Por ultimo, haciendo referencia a la figura 3.6b se observa que las vigas de techo localizadas a
la mitad de los lados de la planta se apoyan en la viga de contorno, lo cual es una solucién muy
frecuente cuando no existen elementos intermedios en el arreglo de los apoyos, también es
posible que en lugar de viga de contorno de la estructura de techo se disponga de vigas de

coronamiento o vigas canal.

Con esta parte del disefio conceptual finalizada se define la ubicacidn relativa de los elementos
que conforman la estructura de techo y se conceptualizan las uniones, lo cual sirve de punto de
partida para la siguiente parte que es la seleccion de los elementos metalicos de la estructura

de techo.

b) Seleccion de elementos estructurales.

Para establecer cuales elementos se utilizaran para conformar la estructura de techo es
fundamental conocer las dimensiones de los espacios que cubre el techo y de esta manera
determinar los claros libres para cada tipo de elemento. Los espacios definitivamente seran

diferentes para cada edificacidn particular, de manera que para plantear los lineamientos en
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esta parte del disefio se muestran los claros libres mds recomendables para cada tipo de

elemento y asi realizar una seleccién aceptable.

En vigas de techo, la seleccidon entre los elementos mas comunes son: armaduras, vigas de alma

abierta y viga de alma llena. La descripcién de cada uno de ellos se realiza en el Capitulo 2 y en

base a lo ahi expuesto se deriva la Tabla 3.3.

Tabla 3.3. Claro libres recomendables para vigas de techo.

ELEMENTO

CLARO LIBRE “L” (m)

CLARO LIBRE “L” (pies)

Viga de alma llena
Viga de alma abierta

Armadura

L<10
6<L<18
12<L <38

L <32
20<L <60
50 <L <125

Los claros libres expuestos en la tabla anterior son recomendables en base a las dimensiones

seguras y acertadas de estos elementos. Seguramente pueden existir edificaciones con claros

mas grandes o pequefios para estos elementos y que no coincida con la tabla, pero debido a

gue en esta etapa del disefio la seleccidn es tentativa, es aceptable una primera aproximacién

en base a esta tabla y posteriormente refinarla luego de desarrollar las siguientes etapas del

disefio.

Se observa en la Tabla 3.3 que existen ciertos intervalos de longitud en los cuales existen dos

posibles soluciones para seleccionar la viga de techo, estos intervalos son representados en el

Diagrama 3.2 de color rojo. En estos intervalos es conveniente evaluar otros aspectos no

menos importantes que el claro libre para seleccionar el elemento, tales como economia,

funcionalidad, estética y otros.

ARMADURA

30 40 50 m

WVIGA DE ALMA LLENA m
VIGA DE ALMA ABIERTA m

N N Y

Diagrama 3.2. Comparacion de los claros recomendables.
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Algunas consideraciones a tomar en cuenta sobre los elementos descritos anteriormente y que
pueden influir en su seleccidon son expuestos a en los siguientes parrafos:

v Las vigas de alma llena poseen una elevada resistencia para una variedad muy amplia
de secciones de acero lo cual hace mas versatil el disefio, a la vez que son elementos
prefabricados y se prefieren por agilizar el montaje de la estructura de techo;
usualmente representan una solucidn confiable en edificios de baja altura a base de
marcos de acero estructural. Sin embargo, mientras mas grandes sean los claros se
requerira de una seccidn con mas peralte y por lo tanto es necesario aligerar el peso de
la viga, ya que estas poseen un gran peso por unidad lineal. Por tanto a partir de 10 a
15 metros de claro libre es conveniente evaluar la utilizacion de estas vigas en
estructuras de techo.

v" Las vigas de alma abierta constituyen una solucién fiable para el problema de las vigas
de alma llena en claros mayores a 10 m, ya que su sistema de celosia y cuerdas
representa una configuracion adecuada y peso aligerado para claros grandes sin
comprometer la capacidad a las solicitaciones. Su utilizacion es recomendable porque
permite el paso de ductos de electricidad y otras instalaciones, reduciendo asi el
espacio requerido para cielo falso y la altura de la edificacién. En el ambito local por lo
general estas vigas son armadas en el sitio lo cual implica mds costos.

v" Las armaduras en techos son efectivas para claros aun mayores de los recomendables
para vigas de alma abierta, ya que se pueden armar en una gran variedad de
configuraciones (ver Capitulo 2) para cubrir distintos valores de claros. Se considera
que armar una viga de alma abierta representa un trabajo y costo similar que una
armadura para claros mayores de 18 6 20 metros, por lo que las primeras dejan de ser
funcionales en este sentido y se prefiere usar armaduras, logrando de esta manera la
seleccidn de una estructura mas estable en distintas configuraciones.

Con respecto a las distintas configuraciones de las armaduras y los claros que pueden cubrir,
basandose en lo expuesto en el Capitulo 2 resulta la siguiente tabla que contiene los claros

recomendables para diferentes configuraciones de armaduras de techo.
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Tabla 3.4. Usos de los diferentes tipos de armaduras en techos.

ARMADURA TIPO CLAROS
v L <30m
A N/ A~ HOWE
ii k . g L < 98pies
TN | AT 12 <L <38m
1N l CINES TN TN WARREN
k' U " A 40 < L < 125pies
12 <L <38m
PRATT
40 < L < 125pies
VAV L <365m
AN N FINK
P VY, ' N~ L < 120pies
L <24m
POLONCEAU
L < 79pies

DIENTE DE L <15m
SIERRA L < 49pies

Las pendientes de las diagonales preferiblemente deben de oscilar entre 302 y 452 con la
horizontal. La separacion de los nudos por lo general no debe exceder una distancia de 2.4 a

3.4 metros (8 y 11 pies).

c) Separacion de elementos estructurales.

La separacién entre los elementos primarios en estructuras de techo depende esencialmente
de la disposicidon de los miembros que lo soportan, ya sean columnas o paredes y en algunos
casos en vigas de coronamiento o vigas canal. Segun la conformacién de la estructura de techo
la distancia de separacion entre elementos primarios (vigas de techo) es la misma que el claro
libre de los elementos secundarios (largueros), por tanto es necesario hacer las consideraciones

necesarias para estructurar de la mejor manera los elementos a partir de este argumento.
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En armaduras las separaciones recomendadas son las siguientes: para claros mayores a 10
metros (32 pies) hasta 3.6 metros (12 pies); para claros mayores a 18.3 metros (60 pies) hasta 5
metros (17 pies); para claros mayores hasta 7 metros (23 pies). En sistemas de techo con
cubierta ligera la separacion puede ser entre 6.1y 12.2 metros (20 y 40 pies). Un espaciamiento
de armaduras relativamente corto produce cargas pequefias por armadura y en consecuencia
secciones mas pequefias para los largueros y miembros de las armaduras, el numero de
armaduras aumenta y con él el costo de la construccién.

En los largueros, la separacion depende del claro a cubrir y de la carga generada por la cubierta
por lo cual es muy dificil establecer separaciones sin contar con las condiciones especificas de
los largueros. Sin embargo es posible establecer separaciones aceptables para esta etapa del
disefio en ciertos intervalos en los cuales los largueros son funcionales, es decir, que no
presentan deflexiones excesivas.

Como se expresa en el Capitulo 2, los largueros pueden ser: polines laminados en frio o caliente
y polines espaciales, para ambos tipos de polines se establece una distancia de separacién
aceptable entre 0.6 y 1.8 metros.

En los largueros tipo polin laminado en frio, se pueden tener diversos tipos de perfiles para
cubrir un claro, en la Tabla 3.5 y 3.6 se muestran los polines laminados comercializados en el

ambito local (ver Anexo 2.2) con la separacién establecida en base al claro.

Tabla 3.5. Separaciones de polines ordinarios en funcién del claro.

Perfil tipo Calibre 18 (espesor = 1.2mm)
Designacidon Claro libre (m) Separacion (m)
3"x1.25" L< 3.00 0.60 <S< 0.95
4"x2" 3.00 <L< 4.000.60 <S< 1.50

Perfil tipo Calibre 16 (espesor = 1.5mm)
Designacidon Claro libre (m) Separacion (m)
3"x1.25" 2.50 <L< 3.00(0.70 £S< 1.25
4"x2" 3.00 <L< 4.00(0.80 <S< 1.20
5"x2" 4.00 <L< 5.00|0.80 <S< 1.25
6"x2" 450 <L< 6.00|0.60 <S< 1.40
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Perfil tipo

Calibre 14 (espesor = 1.9mm)

Designacidon

Claro libre (m)

Separacion (m)

4||X2"
6||X2"

3.50 <L< 4.50
500 <L< 6.50

0.75 <S< 1.70
0.65 <S< 1.50

Los perfiles mostrados en la tabla anterior son los cominmente usados como largueros en
estructuras de techo con claros moderados. La siguiente tabla muestra separaciones y claros de

perfiles comunmente usados en claros grandes.

Tabla 3.6. Separaciones de polines de 8” en funcion del claro.

Perfil tipo | Designacion | Calibre Claro libre (m) Separacion (m)
8"x2" 16 5,50 <L< 750 |0.60 <S< 1.60
8"x2" 14 6.00 <L< 8.00 |0.65 <S< 1.50
8"x2" 12 6.50 <L< 9.00 |0.60 <S< 1.55
8"x2" 10 7.00 <L< 950 |0.60 <S< 1.50

Perfil tipo | Designacion | Calibre Claro libre (m) Separacion (m)
8"x2" 16 7.00 <L< 950 |0.60 <S< 1.50
8"x2" 14 7.50 <L< 10.00|0.65 <S< 1.50
8"x2" 12 8.00 <L< 11.00|0.65 <S< 1.65
8"x2" 10 850 <L< 11.50|0.65 <S< 1.60

Los polines espaciales, debido a que son elementos armados, no cuentan con perfiles
estandares con los cuales sea posible establecer intervalos de separaciones; en este contexto
solo es posible recomendar su utilizacion a partir de claros mayores a 6 metros con un intervalo

de separaciones entre 0.6 y 1.8 metros.

d) Dimensionamiento preliminar.

Esta parte de la estructuracion es importante ya que define en gran parte los resultados de la

fase numérica, si una estimacidon desproporcionada del dimensionamiento preliminar se
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presenta puede resultar elementos no funcionales y altamente reforzados. Basicamente
cualquier dimensionamiento preliminar o predimensionamiento se basa en relaciones de
esbeltez de los elementos, en este caso sometidos a flexion en su mayoria. Nuevamente es
importante indicar que los resultados en esta parte del disefio son preliminares y que los
resultados de los cdlculos en la siguiente fase establecerdn las dimensiones definitivas de los
elementos.

v Para largueros tipo polin laminado en caliente o en frio se acepta un peralte de 1/30 a
1/24 veces el claro (I/30 < d < l/24). En largueros tipo polin espacial el peralte
recomendable es de 1/20 a 1/24 veces el claro libre (1/24 < d < 1/20).

v" En vigas de alma llena no es esencial hacer una seleccion preliminar del peralte, ya que
en la misma etapa del disefio se determina en base a la solicitacién sobre el elemento.

v" En vigas de alma abierta se acepta un peralte de 1/24 veces el claro libre (d = 1/24).

v" En armaduras se considera adecuado una altura de 1/5 a 1/10 veces el claro libre en
armaduras tipo cuchilla (la cuerda inclinada y la cuerda inferior concurren en el
extremo de la armadura) (I/10 <d < 1/5), y una altura de 1/10 a 1/8 veces el
claro libre en el extremo de las armaduras peraltadas en los extremos

(1/8 <d< 1/10).

3.4. FASE DE ANALITICA (FASE DE CALCULO) APLICADO A ESTRUCTURAS DE TECHO.

Luego de conceptualizar geométricamente y de establecer la disposicién de los elementos
estructurales que conforman la estructura de techo, se continlda con la etapa de célculo, la cual
consta a su vez de dos partes: el analisis y el disefio (ver Diagrama 3.3). Es importante notar
que el analisis y el disefo de los elementos de estructuras de techo que va después de la etapa
conceptual son preliminares, ya que se seleccionan componentes estructurales y sus
dimensiones de manera tentativa y es probable que, en base a los resultados del andlisis y
disefo, se tenga que modificar la seleccién previamente hecha. Sin embargo, se puede lograr la
optimizacion en el proceso si se selecciona previamente los elementos estructurales mas

convenientes en la fase conceptual.
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Eventos externos

Analisis de cargas

Acciones internas

Esfuerzos axiales

Analisis

Analisis de esfuerzos Esfuerzos cortantes

Etapas de
calculo

Esfuerzos flexionantes

. Deformacion axial
Analisis de

deformaciones

Deflexiones

Disefio

Diagrama 3.3. Partes de la etapa de calculo.

Las partes de las que consta la etapa de célculo son descritas a continuacidn. En la etapa de
analisis se hace referencia en las cargas posibles a las que esté sometida la estructura de techo,
ademdas del comportamiento de la estructura y sus elementos bajo estas cargas, para
determinar de esta manera las acciones internas y posteriormente evaluar los esfuerzos y

deformaciones producidos.

3.4.1. ETAPA DE ANALISIS DE LAS ESTRUCTURAS DE TECHO.

En esta etapa se determina la respuesta de la estructura ante solicitaciones o cargas a la que

esta sometida, esto es, la determinacién de fuerzas internas, esfuerzos y deformaciones en los
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elementos estructurales, que son resultado de la accion de cargas externas. Puesto que en esta
etapa se realizan calculos, se requiere idealizar la estructura real en un modelo teérico el cual
sea posible de analizar con métodos de calculo favorables; ademas también se requiere
determinar las acciones de disefio, es decir sus valores y la manera en cdmo se aplican a la
estructura, esto se logra basandose en los reglamentos y cddigos de disefio; luego de esto se
procede al andlisis propiamente dicho, es decir, la cuantificacion de las acciones internas
(fuerza axial, cortante, momentos flectores o torsion), la evaluacién de esfuerzos, y el calculo

de las deformaciones en los elementos en base a los esfuerzos a los que estdn sometidos.

3.4.1.1. Andlisis de cargas

a) Evaluacion de cargas externas.

En esta parte se describen todos los agentes externos a la estructura que inducen fuerzas
internas, esfuerzos y deformaciones en ella, estos pueden ser agentes ambientales por ejemplo
viento, sismo, peso propio, etc. Existen muchas clasificaciones de cargas o acciones sobre una
estructura a partir de diferentes puntos de vista. Las mas comunes son basandose en su origen

y su duracién e intensidad en el tiempo.

v’ Clasificacién segun su origen:

0 Debido ala accién de la gravedad: carga muerta (D) y carga viva (L).

O Cargas debido a sismo (E).

0 Cargas debido al viento (W).

v’ Clasificacién sequn su duracidn e intensidad:

0 Acciones permanentes: Son las que actian de manera continua en la estructura, y su

intensidad no tiene variacidn significativa en el tiempo. Ejemplo de este tipo es la carga
muerta (D).

0 Acciones variables: Son las que acttan sobre la estructura con una intensidad que varia

significativamente con el tiempo; por ejemplo la carga viva (L) y los efectos de

temperatura (T).
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0 Acciones accidentales: estas cargas no estan asociadas al funcionamiento de la

estructura y pueden alcanzar intensidades significativas en breves lapsos de tiempo;
por ejemplo las acciones debido a sismo (E) y viento (W).
Las tipos de carga considerados en este apartado son las cargas gravitacionales (carga muerta y
viva) y las cargas accidentales (sismo y viento), ya que son las cargas que mas cominmente se
imponen a una estructura de techo y de esta manera estdn consideradas en el “Reglamento

para la Seguridad de Estructural de las Construcciones” de la Republica de El Salvador.

I. Cargas gravitacionales.

Carga muerta (D).

Son las cargas generadas por el peso propio tanto de elementos estructurales (vigas de techo,
largueros, etc.) como de elementos no estructurales (cubierta, cielo falso, instalaciones
hidraulicas y eléctricas, etc.), que ocupan una posicién fija y gravitan de manera constante
sobre la estructura sin alguna variacion significativa de su peso en el tiempo.

La cuantificacién de la carga muerta por lo general se obtiene de manera sencilla, ya que solo
se requiere de la informacion referente a los pesos volumétricos, por unidad de area y lineal de
los materiales que conforman los elementos estructurales y no estructurales. El anexo 2.1
enlista los pesos por unidad de area de las cubiertas cominmente utilizadas en el ambito local,
las cuales pueden ser de utilidad para la determinacién de la carga muerta aplicada a

elementos de estructura de techo.

Carga viva (L).

Las cargas vivas estan relacionadas con el uso y ocupacion de la estructura; debido a su
naturaleza variable, incluye todo aquello que no tiene posicién fija y definitiva. Se identifican
dos clases: cargas moéviles (mantenimiento y reparaciones) y cargas de movimiento (gruas
sobre vigas carril). Para la valuacion de la carga viva en el andlisis de estructuras de techo se
toma el valor recomendado en el “Reglamento para la Seguridad de Estructural de las

Construcciones”, segun la tabla 3.7.
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TABLA 3.7. Cargas vivas unitarias minimas, Kg/m?

DESTINO DEL PISO O CUBIERTA q da | qm
Cubiertas y azoteas con pendientes no mayor de 5%. 15 50 |100
Cubiertas y azoteas con pendientes mayor de 5%. 5 0 20

En la tabla se utiliza la carga viva maxima (q,,) para el andlisis de cargas de gravedad, la carga
viva instantanea (q;) para el analisis sismico y de viento, y la carga viva media (q) para el calculo
de asentamientos diferidos. La carga viva se considera uniformemente distribuida sobre el area
tributaria de cada elemento, entendiéndose por area tributaria el drea que incide con su carga

unitaria sobre el elemento en referencia®.

Transmision de cargas gravitacionales

Las cargas gravitacionales en un sistema de techos se transmiten a los elementos de la
estructura principal mediante un proceso llamado bajado de cargas; esto es la determinacién
de las cargas (vivas y muertas) que soportan cada uno de los elementos estructurales del
sistema.

El proceso, que es similar al utilizado en los sistemas de piso (losas de piso), empieza con la
distribucidn de las cargas vivas sobre la cubierta (figura 3.7), y ésta sumada con el peso propio
se transmite a los largueros de techo en forma de carga uniformemente repartida sobre su
longitud (figura 3.8a), estos a su vez transmiten esta carga mas la de su propio peso a las vigas
de techo en forma de cargas puntuales en los puntos de conexidén con estas para finalmente

transmitirlas a los elementos de apoyo (figura 3.8b).

8 Reglamento para la Seguridad Estructural de Las Construcciones (1997), Ministerio de Obras Publicas, Republica de
El Salvador.

82



WS4 DE TECHO

Figura 3.7. Area tributaria sobre larguero de techo.

En la figura anterior se ha ejemplificado con un sistema de techo que consiste en tres vigas de

techo de alma abierta separadas una distancia L; y largueros separados una distancia S. La viga

intermedia se ha referenciado como 2. La reaccidn en el larguero P, es transmitido a esta viga;

es importante notar que el larguero en la figura 3.8a no es un larguero de extremo que

transmite una carga P’,, también es diferente de la reaccién transmitida por los largueros en la

cercania de la cumbrera P”,.

Qeusesia + Q
IR N N T AR T A S N A
A i
= P
- L: -]
a)

. 5

b)

Figura 3.8. Cargas gravitacionales sobre a) Largueros y b) Viga de techo.
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Cargas accidentales.

Carga de sismo (E).

Los efectos de los movimientos sismicos sobre las edificaciones son transmitidos a través del
suelo sobre el cual se apoya; la base de la edificaciéon tiende a seguir el movimiento del suelo,
mientras que, por inercia, la masa del edificio se opone a ser desplazada dindmicamente y a
seguir el movimiento de su base (ver Figura 3.9). Es asi como se inducen fuerzas inerciales
sobre las edificaciones producidas por sismos, las cuales son de sentido contrario al
movimiento del suelo. Analizar las edificaciones bajo efectos de sismo es una labor muy

compleja que requiere de simplificaciones para tomar parte del disefio estructural de éstas.

Fuerza de inercia
-

“ s

Movimiento de
—
tereno

Figura 3.9. Fuerza de inercia producida por el
movimiento sismico.

Las fuerzas sismicas en edificios no dependen solamente de la intensidad del movimiento
sismico sino también de las propiedades de toda la estructura en conjunto, tales como su masa,
rigidez y regularidad en su geometria, entre otras, que afectan de forma preponderante la

respuesta dinamica de la edificacion.

Comportamiento de las estructuras de techos ante fuerzas sismicas.

Los sistemas de techos como parte de una edificacién influyen en su respuesta dindmica; en su
calidad de diafragma, se encargan de transmitir las fuerzas inducidas por sismo a los elementos

verticales resistentes a cargas laterales. El analisis entonces radica en la determinacién si el
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sistema de techos se comporta como un diafragma rigido o flexible (ver Capitulo 2); muchos
autores coinciden en que un diafragma flexible es aquel en el que su deformacion (&p) es mas
de dos veces que la deriva de entrepiso promedio del sistema resistente a cargas laterales

paralelo a la direccion en cuestion (6g) (ver Figura 3.10).

Diafragma Rigido 6, < 0.56g

Diafragma Flexible 6, > 263

Vista en planta

Figura 3.10. Criterio para determinar si un diafragma es flexible o rigido.

Retomando lo indicado en el capitulo anterior, si el techo (diafragma flexible) se comporta
como diafragma rigido, transmitird la carga de sismo a los elementos verticales conforme a sus
rigideces en el plano de la fuerza; caso contrario (diafragma flexible) las transmitira en
proporcién a su area tributaria, es decir, actuard entonces sobre el elemento una carga
horizontal, que es proporcional a la suma de las cargas verticales que actuan directamente
sobre ella (cantidad de masa tributaria).

La fuerza sismica sobre el diafragma de techo es determinada por el procedimiento estdtico
lineal indicado en la “Norma Técnica para Disefio por Sismo” del “Reglamento para la
Seguridad de Estructural de las Construcciones en El Salvador (1997)”, con las limitaciones ahi
expuestas. Se considera el techo como un nivel de la estructura (Figura 3.11) y se le asigna una
fuerza debido a sismo (Fs;3) la cual distribuird a los elementos verticales que resisten sismo, ya

sea como diafragma rigido o flexible.
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Figura 3.11. Distribucion de la fuerza sismica en
altura incluyendo el nivel de techo.

Frecuentemente en un comienzo no se tiene la certeza si un diafragma es flexible o rigido, aun
con las consideraciones expuestas en el capitulo anterior, ya que en ocasiones la rigidez en el
plano del diafragma es similar a la de los elementos verticales resistentes. Para esto se asume
conservadoramente que el diafragma es rigido y se realiza la distribucién de carga en base a
esta suposicidn, luego se calcula la deriva que corresponde y se le compara con la deformacién
del diafragma en el plano de la fuerza.

Hasta ahora sélo se ha considerado el comportamiento de la estructura de techo en la
distribucion de la fuerza sismica a los elementos resistentes a cargas laterales. En la seccién
6.2.4 de la “Norma Técnica para Disefio por Sismo” del “Reglamento para la Seguridad de
Estructural de las Construcciones en El Salvador (1997)”, se establece que los diafragmas de
piso y de techo deben disefiarse para resistir las fuerzas calculadas de la siguiente expresion:

_ F+Yi4F

F ‘w (Ec. 3.1)
px awp o PY

Donde:

Fpx = Fuerza lateral aplicada al elemento x.

Ft = Fuerza concentrada en la cubierta o fuerza de latigo.
Fi = Fuerza sismica aplicada en los niveles i.

Wi = Peso de los niveles i.

Wpx = Peso del elemento x.
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Es importante notar que la férmula se utiliza tanto para diafragmas de piso (losas de entrepiso)
y techo; la fuerza (Fpx) de la ecuacidn se aplica a los elementos estructurales que componen el
diafragma, en el caso de diafragma de techo el factor resultante que multiplica al peso del
elemento (Wpx) es la fuerza de latigo (Ft) sumada a la fuerza sismica en el diafragma de techo
(Fs3 en la figura 3.11), esto dividido por el peso del diafragma de techo (W5 en la figura 3.11).
Segun la “Norma Técnica para Disefio por Sismo” la fuerza concentrada en la cubierta o fuerza

de latigo se calcula de la siguiente manera:

Fy = 0.07TVgsa < 0.25Vpa5a1 (Ec.3.2)

F,=0,5iT <0.7seg
Donde:
T = Periodo fundamental de vibracién de la edificacidon

Vyasar = Cortante basal

Ademas en la Norma citada se establece que:

0.354IW,,, < F,, < 0.75AIW,, (Ec. 3.3)

Donde:
A = Factor de zonificacién sismica

I = Factor de importancia de la edificacién

Conservadoramente se puede utilizar directamente estos limites de la fuerza Fpx indicados en

la Norma para establecer la fuerza sismica para el disefio de los elementos.
Carga de viento (W)

La fuerza generada por el viento sobre las estructuras es dificil de cuantificar con exactitud
debido a la naturaleza variable del viento. Atendiendo el comportamiento del viento como
fluido es posible llegar a establecer cargas razonables en funcién de la velocidad del viento;
estas cargas sobre las edificaciones varian segun su ubicacién geografica, altura sobre el nivel

del suelo, tipo de terreno y tipo de estructura en sus alrededores.
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Se considera que una edificacién con un periodo natural pequefio (menor que 1 segundo) el
viento no produce una respuesta dindmica, por lo tanto es posible determinar la fuerza del
viento como carga estatica. En edificaciones en las cuales la carga debido al viento es
considerable se debe garantizar que las conexiones sean suficientemente fuertes para resistir
las fuerzas externas e internas producidas., ademas de un adecuado disefio de los elementos
de recubrimiento.

El viento genera en las edificaciones empujes y succiones estaticas. En la Figura 3.12a la
superficie que recibe directamente la presion del viento se denomina Barlovento (empuje) y la
opuesta Sotavento (succion). Cuando el viento pasa sobre el techo con inclinacién debe
incrementar su velocidad para mantener la continuidad del flujo, esto genera que la presién
sobre el techo se reduzca y hace que el viento produzca una succién que puede ser capaz de
levantar una cubierta sin un anclaje adecuado. Una accién similar se produce en las superficies
paralelas a la direccion del viento y la superficie de Sotavento, al incrementarse la velocidad del

viento cuando pasa alrededor de la edificacion (ver Figura 3.12b).

Trayectora del viento

\ :

WIENTO Superficie de
- Barlavento |

Levantamiento

Superficie de
Sotavento

a) Succion sobre techo inclinado.

Superficie A

N O I

[E— —
MENTO L opereiods Supoticio do
Barovento Setavento

A A

Superficie B

b) Succidn sobre las superficies de Barlovento, Ay B.

Figura 3.12. Efecto del viento sobre edificaciones.
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La cuantificacion de la carga ejercida por el viento se realiza a partir de la ecuacion:
P=— (Ec. 3.4)

La cual representa la presién que proviene de energia cinética de las particulas de aire en
movimiento cuando chocan con una superficie. Se observa entonces que la presién debido al
viento es proporcional al cuadrado de su velocidad, la cual varia segun la ubicacion geografica y
altura sobre el terreno. En la “Norma Técnica de Disefio por Viento” del “Reglamento para la
Seguridad de Estructural de las Construcciones en El Salvador” se indica que la velocidad
utilizada para determinacion de la presién basica de disefio es de 75 km/h; utilizando la
formula empirica de la Ecuacién 3.5 se obtiene que la presién basica de disefio Py se toma

como 30 kg/m?>.
P, = 0.0048V? (Ec. 3.5)

La presion basica de viento es afectada por factores que consideran las variaciones en la
exposicion de la edificacidn, su altura y tipo de estructura. La presién se calcula de la siguiente

manera:
P = C,C,KP, (Ec. 3.6)

Segln la “Norma Técnica de Disefio por Viento” del “Reglamento para la Seguridad de
Estructural de las Construcciones en El Salvador” (Ver anexo 3.1), los factores (C,) y (K) se
determinan a partir de la tabla 3.8, en donde “a” es un factor adimensional cuyo valor depende
de la zona de ubicacién de la estructura y se utiliza en el calculo del factor de correccién por

altura C..

C;=1.0, paraZ <10m (Ec. 3.7 a)

7\2/a
C, = (ﬁ) paraZ > 10m (Ec. 3.7 b)
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Tabla 3.8. Factores de correcciéon Ky a.

ZONA
FACTORES
A B C
K 0.65 1.0 1.6
a 1.60 4.5 7.0

El factor de presion (C,) se calcula de acuerdo al tipo de edificacién, ya sea cerrada o abierta,
estas Ultimas se consideran si la suma de las dreas de las aberturas excede el 30% de la

superficie correspondiente. En estructuras cerradas se toman los siguientes valores:

Tabla 3.9. Factor de correcciéon Cp.

Techos inclinados con accion perpendicular a la Co
superficie
- Lado de sotavento -0.7

- Lado de barlovento

0 <30¢ -0.7
302 £ 0 <509 0.4
0 > 502 +0.8

Los diferentes tipos cargas que afectan las estructuras de techos se aplican de manera
simultanea a esta bajo ciertas combinaciones establecidas en los cddigos y especificaciones, en
este estudio se consideraran las combinaciones de cargas indicadas en las especificaciones del

AISC 2005 3era Edicion, y seran detalladas mas adelante.

b) Analisis estructural (acciones internas).

Para obtener los esfuerzos a los que estan sometidos los elementos constituyentes de
estructuras de techos, es necesario tener el conocimiento de las acciones internas producidas
por la aplicacién de las cargas externas (descritas en el apartado anterior). Tales acciones
internas estan relacionadas con la disposicion de los miembros y su magnitud depende la
solicitacién sobre estos.

Las fuerzas internas en todos los miembros deben de ser capaces de mantener en equilibrio las

fuerzas externas, por lo tanto, la manera de determinarlas (y el tipo de esfuerzos asociado con
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ellas) es a través de un andlisis de equilibrio de las estructuras de techo bajo cargas externas.
En este apartado se realiza un andlisis del comportamiento de los diferentes elementos que
conforman la estructura de techo para establecer las fuerzas internas producidas y con ello el

tipo de esfuerzo y deformacién asociado.

I. Elementos primarios.

v" Vigas de alma llena.

Las vigas de alma llena utilizadas en techos son por lo general perfiles laminados en caliente
tipo W (ver capitulo 2), esto es debido a que se prefiere que la viga de techo posea por lo
menos un eje de simetria en su seccion transversal, aunque se observan secciones tipo C en
donde las cargas son menores y la pendiente del techo no es grande. El tipo de seccién influye
en el comportamiento de la viga en fendmeno del pandeo lateral torsional descrito mas
adelante.

El andlisis de las vigas descrito en esta seccién se aplica a cualquier viga independientemente
de su seccidn transversal, ya que se basa en procedimientos de la mecanica. Las vigas de alma
llena usadas como vigas de techo son usadas frecuentemente en edificios industriales de baja
altura, los cuales estan formados por columnas conectadas rigidamente con las vigas de techo

(ver figura 3.13a).

Viga de techo _%WN

Columna

iz NN V722

a) Marco de columna y viga de alma llena. b) Acciones internas en viga de techo.

Figura 3.13. Viga de alma llena en un marco.
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Bajo estas condiciones la viga de techo debe analizarse con todo el marco formado con las
columnas; se requiere entonces de un analisis que tome en cuenta las condiciones de
indeterminacion del marco para el calculo de las fuerzas internas en los miembros.
Independientemente del procedimiento llevado, las acciones internas en las vigas de techo son

carga axial, fuerza cortante y momento flector (ver figura 3.13b).

v" Vigas de alma abierta.

Las vigas de alma abierta se analizan como elementos simplemente apoyados bajo flexion y
solo en casos en que la pendiente sea pronunciada se pueden considerar los efectos de las
fuerzas axiales. En las vigas de alma abierta las cuerdas absorben el par de flexion y la celosia
absorbe y transmite el cortante a los apoyos. Bajo cargas de gravedad la cuerda superior se
somete a compresion y la inferior a tension, esta situacion se puede invertir en el caso de carga
de viento, la cual genera fuerzas normales a la pendiente del techo. Debido a que las cuerdas
no presentan una componente significativa en la direccidn del cortante, este es tomado por la
celosia en compresion o tension.

Considérese la viga de alma abierta simplemente apoyada de la figura 3.14a sometida a cargas
gravitacionales, en la cual se traza un corte 1-1 que coincide con un nudo. Las cuerdas
absorben los esfuerzos axiales inducidos por el par interno M, entonces el valor de las fuerzas

son:

T=C=M/d (Ec. 3.8)

Donde:
T = Fuerza interna de tension
C = Fuerza interna de compresion

d = peralte efectivo de la viga (ver figura 3.14b)
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b) Acciones en las cuerdas de la viga.

c) Diagonal en tension. d) Diagonal en compresidn.

Figura 3.14. Acciones sobre viga de alma abierta bajo cargas de gravedad.

El corte 2-2 de la figura 3.14a pasa a través de una barra de celosia. Despreciando la
contribucion de las cuerdas para soportar el cortante y considerando que el cortante maximo
(V) se localiza en los extremos de la viga, se observa entonces que la barra de celosia absorbe

una fuerza axial (N) (ver figura 3.14c), a partir del equilibrio del punto A se determina que:

N=V/Sen0 = (V xs)/d (Ec. 3.9)
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Donde:
s = longitud de la celosia

d = separacién entre cuerdas

En el caso se muestra una fuerza a tensién sobre la barra. En el corte 3-3 se observa que la
diagonal de la celosia se encuentra sometida a compresion; esta es la condicién de disefio ya

que es mas critica la compresiéon en miembros de acero.

v Armaduras

Este tipo de estructura se analiza como simplemente apoyada en sus extremos, se comporta en
su totalidad como una viga de alma llena: las cuerdas funcionan como los patines y absorben
los efectos inducidos del par interno y los miembros del alma (diagonales, montantes y
tirantes) toman el papel del alma solida de la viga que absorbe el cortante y lo transmite a los
apoyos. Los miembros de las armaduras son rectos y relativamente cortos, estan conectados
por pasadores sin friccién y su peso es irrelevante, por esto son considerados miembros bajo
esfuerzo directo o carga axial, es decir, bajo cargas externas los miembros de la armadura
Unicamente se alargan ¢ acortan debido al efecto combinado de los apoyos y las cargas. Es
importante que las cargas provenientes de los largueros se apliquen a la armadura en sus
nudos, caso contrario se debera considerar la flexion de la cuerda superior de la armadura.

Bajo estas consideraciones se puede analizar una armadura en los puntos de unién de sus
miembros como una particula en equilibrio (método de los nudos), o equilibrando las fuerzas
internas de una seccidn de la armadura con las externas (método de las secciones).
Considérese la armadura mostrada en la figura 3.15a, se traza un corte a través las barras BD,
BE y CE. Las fuerzas externas en la porcién izquierda del corte (R; y Q;) deben estar en
equilibrio con fuerzas internas (N1, N, y N3) segun la figura 3.15b. De la misma manera, si se
considera la articulacién en el punto B se debe equilibrar todas las fuerzas internas que llegan a

ese punto con las externas si las hay (figura 3.13c).
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Figura 3.15. Analisis de fuerzas internas en miembros de armaduras.

En la figura anterior se asumen las fuerzas a tensién aunque, dependiendo de los resultados
pueden ser también a compresion. El analisis depende preponderantemente de que las fuerzas
axiales en los miembros coincidan en el punto de unién, esto indica que el eje centroidal de
cada uno de los miembros concurra en un punto. En las armaduras de techo las uniones entre
miembros pueden ser atornilladas o soldadas, es importante entonces lograr esta concurrencia

de los ejes de cada miembro (ver figura 3.16 y 3.17).

—

Angulos dobles

Placa de union

-~
~
-

|
|
|
|
|
i A Fjes cenfroidales de los

-

Conexion atornillada I e~ miembros

.
| ™ | - |

L e —

Punta articuladao
supuesto

Fig. 3.16. Union atornillada en armadura.
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Fig. 3.17. Union soldada en armadura.

Il. Elementos secundarios

v' Polines espaciales.

Son elementos triangulados compuestos de una cuerda inferior y superior conformada por uno
y dos elementos de acero respectivamente, los cuales soportan tensién o compresion para
contrarrestar la solicitacion a flexidn a la que estdn sometidos, ademas las cuerdas estdn unidas
por medio de celosias las cuales soportan las cargas por cortante en el elemento.

Al considerar el corte 1-1 en el polin espacial bajo carga gravitacional (ver figura 3.18a), se
podra determinar las fuerzas axiales en cada uno de las cuerdas (ver figura 3.18b) en funcidn
del momento y el peralte efectivo, como se expresa en la ecuacidon 3.8, mencionada
anteriormente.

La fuerza axial soportada por la celosia lateral (N) se determina considerando el arreglo

tridimensional de ésta de la siguiente manera:

|4

Ty (Ec. 3.10).

Donde “B” es el angulo formado por la proyeccion de la celosia lateral sobre la seccidon
transversal del Polin y el eje de simetria del mismo, “8” es el angulo de inclinacion de la celosia
respecto a su distribucidon en su plano lateral y “V” es el cortante producido por la carga

distribuida.
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b) Par de fuerzas en cuerdas del polin espacial ante un momento flector.

"

I J ¥ |

t 7 /1/ “ NN

c) Cortante en celosia lateral.

Figura 3.18. Acciones en polin espacial bajo carga gravitatoria.

v' Polines laminados.

Los polines laminados descansan sobre una superficie inclinada por lo que las cargas verticales
y los ejes principales del polin “C” no coinciden (ver figura 3.19), a partir de esto se puede
analizar el polin con flexién alrededor de uno de los ejes principales junto con un momento de

torsién (Mt) aplicado en el centro de cortante, a esto se le conoce como flexién asimétrica; la
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carga (q) proveniente de las cargas de gravedad puede dividirse en las componentes (q,) y (dx)

paralela y perpendicular a la direccidn de la pendiente respectivamente.

Larguero

Centro de _/. %

cartante

Figura 3.19. Cargas en larguero de techo (polin “C”)
En la practica suelen usarse procedimientos simplificados, en los cuales la torsidn aplicada es
reemplazada por flexién en el patin. De esta manera si la torsidén es causada por una fuerza
horizontal aplicada excéntricamente, entonces se supone que la fuerza provoca flexién en el
patin mas cercano (ver figura 3.20) y se desprecia la contribucidn del alma y el patin inferior.
_ Mt

Qf =75 (Ec. 3.11)

Donde (Mt) es el momento torsor, cuyo valor se determina como el producto de la carga
distribuida (q,) y la excentricidad de ésta al eje que pasa por el centro de cortante (e), y (Y;) es
la distancia desde el centroide del patin superior al eje que pasa por el centro de cortante

(Fig. 3.19).

N 4y Qf
ey s
ol =_ R

Figura 3.20. Simplificacion para flexidn asimétrica producida por
fuerza horizontal.
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Este procedimiento puede ser aplicable para el disefio si la torsién aplicada tiene valores
pequenos. Alternativamente también se puede realizar un analisis de los largueros laminados
que considere la flexién en ambas direcciones con una reduccion de la capacidad debido a los
efectos del momento torsor.

Se pueden tener dos casos: el primero es el andlisis de los largueros laminados sin la utilizacion
de tensores los cuales se modelan como vigas simplemente apoyadas en sus extremos en
ambas direcciones (eje fuerte o del alma y eje débil). Caso contrario es cuando se utilizan
tensores para reducir los claros a flexién alrededor del eje débil del larguero. Se considera a los
tensores inextensibles y que hacen continuos a los largueros en la direccidn de sus ejes “y”, de
esta manera se observa que los momentos respecto a ese eje se reducen significativamente

como se muestra en las siguientes figuras:

9 " 9 5
mwuy[; ﬁwuy‘[‘
+ +
| 3L - ‘ 3L
82 ‘ 82
Wy L7
L 32 L
2 | 2

Figura 3.21. Momento respecto al eje del alma “Y” de los largueros
(Tensores al centro del claro).

2w, L2 WyyL? 2w, L2
225 360 225
+ n +
Wy L2 Wiy L
90 90
L L L
3 | 3 | 3

Figura 3.22. Momento respecto al eje del alma “Y” de los largueros
(Tensores en los tercios del claro).

99



Figura 3.23. Momento respecto al eje “X” de los largueros.

En las figuras anteriores, L es la distancia entre las armaduras en las que se apoyan los
largueros, wy,,, es la componente de la carga perpendicular al eje del alma del larguero y w,,, es
el componente de la carga paralela al mismo eje.

Si no se usan tensores, el momento maximo respecto al alma de un larguero es de WuyL2/8
Cuando se colocan tensores a la mitad del claro, en ese momento se reduce a WuyL2/32
(una reduccidn del 75%) y cuando se colocan en el tercio del claro el momento vale WuyL2/90
(una reduccién del 91%). En la tabla 3.10 mostrada a continuacién se resume la influencia en el

incremento de la capacidad a la flexién biaxial de los largueros por el efecto de la colocacion de

tensores.
Tabla 3.10. Influencia de los tensores en la flexion biaxial del larguero.
Porcentaje de
Uso de tensor Momento en el eje débil . ,j

reduccion (%)

Sin tensor wyyL?/8 0

Tensor al medio del claro wuyL2/32 75

Tensores al tercio del claro wuyL2/90 91

v'  Tensores

Como se indico en la seccion anterior los polines tipo “C” son débiles alrededor del eje de su
alma, por lo que muy comidnmente se utilizan tensores de techos para reducir la longitud de los
claros para flexion alrededor de esos ejes. La fuerza soportada por los tensores se determina

en base al drea tributaria de cada tensor (ver figura 3.24).
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tensor

ALF oo
7

Figura 3.24. Area tributaria de tensor.

Los tensores, por su disposicion sdlo soportan cargas de gravedad, por tanto las cargas de

viento no afectan su disefio. Un tensor puede ser analizado como miembro aislado, ya que no

presenta continuidad a través de los largueros; absorbe la carga q,, generada por el larguero a

lo largo de la superficie de inclinacién del techo (ver figura 3.18). El larguero mas cercano a la

cumbrera es el mas solicitado, ya que soporta las cargas acumuladas de todos los tensores

subyacentes.

v' Arriostramientos

Los tensores horizontales en techos rigidizan o estabilizan la estructura Impidiendo el

desplazamiento o deformacidn diferenciales excesivas en la estructura ante las cargas de

viento y cargas sismicas (ver figura 3.25).

a)

Figura 3.25. Deformaciones diferenciales
a) Marco sin tensores horizontales b) Marco arriostrado.
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La fuerza lateral sismica o de viento serd soportada equitativamente por cada arriostramiento
de la estructura de techo y la determinacidn de la tensién se elabora mediante un andlisis de
equilibrio estatico (ver figura 3.26). Donde Fs es la fuerza sismica por arriostramiento y T es la

tension.

oy AN

Figura 3.26. Analisis de arriostramientos.

3.4.1.2. Analisis de esfuerzos

Luego de analizar las acciones internas en los elementos, en el apartado anterior, se presenta a
continuacién el célculo de los esfuerzos a los que estaran sometidos dichos elementos por

efecto de estas acciones internas.

Elementos sometidos a esfuerzos axiales

En las estructuras de techos los elementos que se encuentran sometidos a esfuerzos de tensiéon
son: los tensores, los polines espaciales, vigas de alma abierta aunque estos ultimos estan
sometidos a flexion, los elementos que lo conforman estdn a tensién y a compresion axial
debido a su configuracion geométrica triangulada (ver apartado 3.4.1.1). Asi también ciertos
elementos de armaduras se encuentran sometidos a fuerzas axiales de tensién con la premisa
gue todas las cargas se aplican en las uniones y no en los mismos elementos por eso cada

armadura estd sometido a cargas axiales directas.

a) Elementos en tension.

Los miembros en tensidn se definen como elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales

de tension y tension debida a flexién. Un miembro ductil de acero, sin agujeros y sometido a
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una carga de tension, puede resistir, sin fracturarse, una carga mayor que la correspondiente al
producto del area de su seccidn transversal (A) y del esfuerzo de fluencia del acero, gracias al

endurecimiento por deformacion. El esfuerzo de un miembro a tension esta dado por.
T
f=-= (Ec. 3.13)
A

Donde:

f = Esfuerzo de un miembro sometido a tensién axial.

T = Magnitud de la carga de tension.

A =3rea de la seccidn

Si el drea de la seccién trasversal de un miembro en tensién varia a lo largo de su longitud, el
esfuerzo es una funcién de la seccidn particular a considerar.

Si un elemento estd sometido a tensién y las conexiones se realizardn por medio de tornillos,
para la colocacion de estos es necesario retirar material de la seccién transversal para formar
los agujeros, por lo que en esta seccidn solo una parte de la del area total del miembro

soportara la carga, a esta seccion se le conoce como drea neta (A,) (ver Figura 3.27).

O O O
O O (
O O O

Figura 3.27. Area neta en arreglo de tornillos.

Por tanto el esfuerzo en una seccién con arreglo de tornillos es:
T
f=— (Ec. 3.14)
An

T = Magnitud de la carga de tensién.

A, =drea neta de la seccion.
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Cuando la conexién de extremo se efectya en todo el elemento de la placa que compone la
seccion transversal, la distribucién de los esfuerzos en elementos sometidos a tensién es
uniforme en el area neta y las secciones alejadas a las conexiones; sin embargo cuando la
conexién de extremo solo se realiza en algunos elementos de la seccién esto produce una
deformacién no uniforme de los elementos no conectados y concentracion de esfuerzos
cortantes en la vecindad de la conexidn; a este fendmeno se le conoce como retraso por
cortante, el cual reduce la efectividad de la seccion. La influencia de este debilitamiento se

calcula mediante el coeficiente (U) definiendo el area efectiva del miembro (A.).

A, =UA, (Ec. 3.15)

U= (1 — xw") <0.90 (Ec. 3.16)

Lcon
Donde:
A, = Area efectiva del elemento sometido a tensidn
U = Coeficiente de reduccion del drea neta del elementos sometido a tensiéon

Xcon» Leon = Distancia horizontal y vertical del punto de concentracién del flujo de esfuerzo

1

il

xcan

h [ T ! [ | - T
[T s_" 11
L con flujo de esfuerzo

Seccion 1-1

Figura 3.28. Efecto de retraso por cortante en angulo simple.

b) Elementos en compresion.

Los elementos a compresién, bajo la accién de una carga axial, tendrdn un comportamiento
inicial de acortamiento proporcional al esfuerzo generado por la carga que actda en su eje
longitudinal. Cuando la carga aumenta a un valor critico, se presenta una falla brusca por

inestabilidad lateral denominada pandeo, en el sentido de su menor momento de inercia. Su
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forma de flexionarse dependerd de las condiciones de sujecidon en sus extremos. Euler
determind por primera vez el esfuerzo critico de falla (f_,-) con la expresion:
_ m?EI

fer = ALZ (Ec.3.17)

Donde E es el médulo de elasticidad del material, I es el momento de inercia del area
transversal con respecto al eje principal menor y L se tomara como la distancia entre los puntos
de inflexidon de la elastica, donde el momento de flexion vale cero. Esta distancia L se considera
como la longitud efectiva del elemento a compresidn. Para que esta ecuacion sea valida, el
miembro debe ser eldstico y sus extremos deben poder girar libremente pero no tener
capacidad de trasladarse lateralmente.

En las especificaciones del AISC-LRFD, la longitud efectiva de un elemento a compresién se
denomina KL, donde K es el factor de longitud efectiva. El valor de K depende de la restriccidon

rotacional en los extremos del elemento a compresién y a su resistencia al movimiento lateral.

Tabla 3.11. Valores del factor de longitud efectiva (K).

(e) ®

Las lineas interrumpidas muestran la
forma pandeada de la columna

O —
T = —

Valor K teérico 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0

Valores recomendados de dise-
o cuando las condiciones
reales son parecidas a las
ideales

0.65 0.80 1.2 1.0 2.10 2.0

La resistencia de un elemento sometido a compresiéon y la manera como falla, dependen en
gran medida de su longitud efectiva. Mientras mayor sea la relacién de esbeltez de un
miembro, menor serd la carga que pueda soportar y disminuye su esfuerzo de pandeo. Si la
relacion de esbeltez excede de cierto valor, el esfuerzo de pandeo serd menor al limite

proporcional del acero. Los elementos sometidos a compresion en este intervalo fallan
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ineldsticamente. La relacién de esbeltez mide la tendencia de un elemento a compresién a
pandearse. Mientras mayor sea la relacién de esbeltez de un miembro, menor sera la carga que

pueda soportar.

Col Columnas
olumnas intermedias Columnas largas
cortas -+ +
: . { lo elasti !
(Intervalo ineldstico) (10teTva tico o de Euler)
Férmula inelastica
H
L,
o
-y

Férmuia de Euler
0 pandco eldstico

Figura 3.29. Curva de resistencia a la compresion axial.

A partir de la figura anterior se observa que el esfuerzo critico (f,-) se determina en funcion del

parametro de esbeltez (Ac) que varia en funcion las propiedades geométricas del elemento de

. KL |f;
la siguiente manera Ac = — /Ey

rm

Si el pardmetro de esbeltez es menor o igual que 1.5 (Ac < 1.5), los esfuerzos se encuentran en

el intervalo inelastico, el cual esta definido por la siguiente ecuacién.

fcr = (0 658)lczfy (Ec. 3.18)

Si el parametro de esbeltez es mayor que 1.5 (Ac > 1.5) los esfuerzos se encuentran en el
intervalo eldstico el cual esta definido por la siguiente ecuacion.

0.877
fer = 7 fy (Ec. 3.19)

Elementos sometidos a esfuerzos de flexion.
Las estructuras de techos los elementos sometidos a flexion (vigas de alma llena y polines

laminados en frio) los cuales soportan cargas provenientes de la cubierta seglin el area

tributaria sobre ellos.
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Si un elemento estd sometido a un momento flexionante, el esfuerzo en cualquier punto de la
seccién transversal, recordando que esta expresion es aplicable cuando el esfuerzo maximo

calculado en la viga es menor que el limite eldstico se puede calcular con la férmula:
f=My/I (Ec. 3.20)

Se puede definir el Mddulo de Seccién S como:
S=1/y (Ec. 3.21)

Y es una constante para una seccion especifica. Asi, la formula de la escuadra se escribe como:
f=M/S (Ec. 3.22)

Cuando la distribucién de esfuerzos ha alcanzado la etapa de distribucidn plastica, se dice que
se ha formado una articulacién plastica, ya que no puede resistir en esta secciéon ningun
momento adicional. Cualquier momento adicional aplicado en la seccidn causaria una rotacion
en la viga con un pequefio incremento del esfuerzo. La relacién del momento plastico Mp al

momento elastico o de fluencia My se denomina factor de forma.
Z=Mp /My (Ec. 3.23)

Si se tiene un soporte lateral continuo o estrechamente espaciado, las vigas se pandeardn
plasticamente. Al incrementarse la separacion entre soportes laterales, las vigas empezaran a
fallar ineldsticamente bajo momentos menores. Finalmente, con la longitud ain mayor sin

MIM

soporte lateral, las vigas fallaran eldsticamente. Si se tiene una viga sin soporte lateral
continuo y se le aplica la accién de un momento, la viga se flexionara en un principio en el
plano del alma. A medida se incrementa el momento el plano de flexién vuelve inestable y es
posible una ligera deflexién y una forma torcida a este comportamiento se le domina pandeo

lateral torsional (ver figura 3.30).
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Figura 3.30. Pandeo lateral-torsional de una viga de alma llena
simplemente apoyada.

La longitud limite sin soporte lateral, Lr, es la longitud no soportada de un segmento de viga
bajo momento uniforme en que comienza el régimen de pandeo lateral-torsional elastico,
mientras que la longitud limite sin soporte lateral, Lp; es la longitud no soportada mas larga de
un segmento de viga sujeto a un momento uniforme para el que se desarrolla el momento

pldstico.

Pandeo Pandeco Pandeo

plastico ineldstico eldstico

{Zona 1) (Zona 2) {(Zona 3)
i

B T T

resistente de la viga)

—= M, (momento nominal

1 1

L, L,

Figura 3.31. Resistencia al pandeo lateral contra la
longitud sin soporte lateral.
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Elementos sometidos a esfuerzos cortantes.

En las especificaciones del LRFD suponen un esfuerzo cortante reducido resistido por el area
total del alma. Esta area del alma, A,, es igual al peralte total de la seccidn, d, multiplicado por

el espesor del alma, t,,,, (ver figura 3.32).

S B
—Aw

Figura 3.32. Area del alma que resiste cortante.

Las expresiones para la resistencia por cortante estan dadas en la especificacion F2 del LRFD.

a) Fluencia del alma. Casi todas las secciones de vigas laminadas se comportan de esta

manera.

Si h/t,, < 418/./F,, = 70 Para F,, = 36ksiy 59 para F, = 50ksi
V,=0.6F,A, (Ec. 3.24)

b) Pandeo inelastico del alma.

Si 418/,/F,, <h/t,, < 523/./F,,, = 87 Para F,, = 36ksiy 74 para F,, = 50ksi

V,=0.6F,,A,(418/,/F,,)/(h/t,) (Ec.3.25)

¢) Pandeo elastico del alma.

Si 523/ |F,, <h/t, <260

vV, = (1320004,)/(h/t,)* (Ec. 3.26)
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En las expresiones anteriores:

E,,, = esfuerzo de fluencia minimo especificado del alma.

h = distancia libre entre la punta de los filetes del alma laminados
t,, = espesor del alma de la viga.

3.4.1.3. Analisis de deformaciones

El analisis de las deformaciones de las estructuras de techos, es un factor a tomar en cuenta
para el disefio final de la estructura a utilizar, debido a diversos factores que afectan tanto la
estabilidad de las conexiones y conjunto de miembros, como la apariencia de los mismos. Esto
se debe de alguna manera al desarrollo de aceros de alta resistencia, y el aumento en la
demanda de grandes dreas de a cubrir. A continuacién se presentan algunas de las razones por
las cuales las deformaciones estan limitadas en las estructuras de techos, ya sean estas
estructurales, funcionales o de ambos tipos.

v" Las deflexiones grandes en vigas no generan confianza en los usuarios de la estructura,
aunque sea segura desde el punto de vista de la resistencia de la misma.

v" Debido a la deformacion excesiva de la estructura se pueden producir fallas en otros
elementos que componen la edificacidn, especificamente elementos de cubierta, cielos
falsos u otros elementos adjuntos a la estructura de techo.

v" En los techos planos, las estructuras compuestas por vigas de alma abierta o llena,
pueden tener deformaciones excesivas que produzcan estancamientos, lo que conlleva
al peligro de generar un colapso de la estructura debido a este factor.

v' Se puede generar distorsién en las conexiones debido a la deformacion excesiva de la
estructura de techo.

Uno de los factores bajo los cuales una estructura de techo es mas vulnerable a fallas
estructurales o dafos por deformaciones, es el empozamiento. La deflexion considerable
producida por el peso creciente del agua de lluvia puede formar un encharcamiento
importante en el techo. Si el drenaje no vacia el agua mas rapido de lo que se acumula, el techo
se vuelve inestable y en el peor de los casos, una lluvia intensa puede causar el colapso de un
techo.

Como una salvaguarda general contra el estancamiento, en el caso de techos planos disefiados,

de manera nominal, con una pendiente menor a la minima recomendada de % de pulgada por
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pie (2%), la suma de las deflexiones de la cubierta de soporte, los largueros, las vigas o las
armaduras bajo un tirante de 1 pulgada de agua (5 pulg. por pie de carga) no debe exceder %

pulgada.’

Calculo de la deflexion en elementos de la estructura de techos.

v' Vigas.

Las estructuras de techos estan compuestas por una combinacién de elementos, que actian en
conjunto para brindar estabilidad al techo, como se menciond en los capitulos anteriores, estos
elementos pueden ser elementos primarios (vigas de alma llena, vigas de alma abierta,
armaduras metalicas) o elementos secundarios (polines espaciales o polin C), dichos elementos
funcionan basicamente como vigas y su comportamiento en cuanto a deformaciones puede ser
calculado a través de ecuaciones que son funcién de la longitud del claro, de las restricciones
en los extremos de los mddulos de elasticidad del material, del momento de inercia de la
seccién transversal y de la carga.

En el caso de una viga de alma llena con seccidn transversal constante, la maxima deflexién

central depende de la carga, como se ve a continuacién:

0 Cuando la carga es distribuida de forma uniforme (Fig. 1 en Tabla 3.12):

. 5qL4

= (Ec. 3.27)
384 EI

0 Cuando la carga esta aplicada en el centro del claro (Fig. 2 en Tabla 3.12):

_1QL3

= (Ec. 3.28)
48 EI

Donde:

6 = Deflexion central

Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw-Hill interamericana, México 2006,
ed. Primera) p. 493
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L =Claro

g = Carga uniformemente distribuida

Q = Carga concentrada

| = Momento de inercia

En el caso de vigas de alma abierta, es necesario hacer el calculo de los momentos de inercia en
base a las secciones transversales de las dos cuerdas (ver figura 3.33) ya que la celosia del alma
no aporta un momento de inercia considerable con respecto al centroide de la seccién total del
elemento. De esta manera se pueden aplicar las formulas de deflexion en vigas y luego

multiplicar la deflexidon obtenida por 1.33.

- - - - - - % CENTROIDE
2

e

Figura 3.33. Calculo de deflexion en vigas de alma abierta

I = Acldl + ACZdZ (EC. 329)

Sviga =1 33(6calcu1ada) (Ec. 3.30)
Donde:
I = momento de inercia de la viga de alma abierta.
A, = area de la seccion transversal de la cuerda superior.
d, = distancia de la cuerda superior al centroide de la seccidn transversal de la viga.
A, = area de la seccion transversal de la cuerda inferior.
d, = distancia de la cuerda inferior al centroide de la seccién transversal de la viga.
En general para las diferentes condiciones de carga y las diferentes condiciones de apoyo se
puede calcular las deformaciones maximas de las vigas de las estructuras de techos en base a la

Tabla 3.12.
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Tabla 3.12. Expresiones para la deflexién maxima de vigasm.

1 5
2
3

_ _Pa 2 42 PL3 8

Amax = 24ET (BL" —4a7) Amix = 192ET

4

X _ PL3 ~“M=—PL

MAX = 3E]

19 kenneth M. Leet. “Fundamentos de analisis estructural” (Mc Graw Hill 2006, Segunda edicion).
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v Armaduras

En el caso de las armaduras mas comuinmente utilizadas para techos (tipo Warren y pratt), que
tiene un comportamiento diferente al de una viga, el analisis de las deformaciones se puede
realizar a través de métodos energéticos. Cuando una estructura se carga, sus elementos se
deforman bajo los esfuerzos. Al ocurrir estas deformaciones la estructura cambia de forma y
sus puntos se desplazan. Para una estructura bien disefiada, las deformaciones que ocurren en
la misma deben ser pequefias. El método energético mas versatil para el calculo de
deformaciones en elementos de armaduras, e incluso para determinar la deformacién maxima
que tendra una armadura es el método del trabajo virtual.

Este método consiste en la aplicacién de una fuerza en el punto y la direccién del
desplazamiento deseado. Esta fuerza se conoce como carga virtual, ya que el desplazamiento
qgue desarrolla es generado por otras causas, las cuales pueden incluir las causas reales, el
cambio de temperatura, los asentamientos en los apoyos, etc., frecuentemente se utiliza una
fuerza de 1 Klb o de 1 KN para calcular desplazamientos lineales.

Este método se basa fundamentalmente en el principio de conservacidon de energia, es decir
que el trabajo que realiza la fuerza externa es igual a la energia de deformacién acumulada que

se almacena en la estructura.

Wo=1U, (Ec. 3.31)
Donde:
W, = Trabajo realizado por la fuerza externa.
U,y = Energia acomulada almacenada en la estructura.
Aplicando este principio, y analizando las deformaciones asociadas a las fuerzas internas
existentes en la estructura, se puede determinar la ecuacion general del trabajo virtual para
cualquier tipo de armadura:

FpL

$Q8p = TFo-

(Ec. 3.32)

Donde:
(@ = Magnitud de la carga virtual aplicada al sistema.

6p = Deformacién de la armadura debido a las cargas reales en la estructura.
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Fy = Fuerza interna generada en el elemento debido a la carga virtual.

Fp = Fuerza interna generada en el elemento debido a la carga real.

L = Longitud del elemento.

A = Area de la seccion transversal del elemento.

E = Modulo de eleasticidad del elemento.

Aplicando el método de trabajo virtual, es posible obtener las deformaciones maximas en una

armadura de acero para techos, y poder realizar el andlisis de las deflexiones permisibles en

armaduras de techos.
3.4.2. ETAPA DE DISENO ESTRUCTURAL.

Cuando se tiene definido cuales son las cargas que soportara la edificacion y los esfuerzos
maximos, en base a las normas, que pueden soportar los elementos que componen la
estructura de techos, es posible iniciar la etapa de Disefio Estructural de cada uno de los
elementos que conforman la estructura de techos. Es en esta etapa donde se definiran cuales
son las dimensiones de los elementos, ademas de las caracteristicas especificas de los mismos,
con respecto a su composicion particular, como en el caso de vigas de alma abierta y
armaduras.

El disefio estd basado en que cuando la estructura es sometida a las combinaciones de carga
apropiadas, ningun estado limite aplicable, sea resistente o de servicio, sera excedido.

Para lograr un disefio definitivo es necesario también definir cudl es el método de disefio a
utilizar, para lo cual es importante conocer la filosofia de disefio bajo el cual se desarrolla dicho
método. La filosofia de disefio esta relacionada con los estados limites que se aplican para la
evaluacion estructural. Es posible definir un estado limite como una condicidn que representa
un limite de utilidad estructural mas alld de la cual la estructura deja de cumplir con una
funcién proyectada'’; dichos estados limite pueden estar dictados por requerimientos
funcionales de la estructura o pueden ser arbitrarios. Los estados limite pueden dividirse en

dos tipos: estados limite de resistencia(o estado limite ultimos) y estados limite de servicio

1 Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw-Hill interamericana, México 2006,
ed. Primera) p. 125.
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(funcionales). En el siguiente esquema (Diagrama 3.4) se muestran los dos tipos de estados

limites y los criterios a tomar en cuenta en cada estado limite.

a A a
Estado limite de FIecha.s
. Desplazamientos
servicio . .
Agrietamientos
.. \ y \ V
Estados Limites
(" ) D
Colapso
Estado limite de Inestabilidad
resistencia Fatiga
| ) Daio irreversible

Diagrama 3.4. Estados limites de disefio.

Los estados limite de servicio estan relacionados con los requerimientos funcionales de la
estructura bajo condiciones normales de servicio, es decir son formulados con el fin de evitar
funcionamientos indebidos en la estructura por el uso diario. No estd directamente relacionado
con fallas en la estructura, pero si tiene implicaciones con elementos no estructurales que
pueden sufrir dafios o la molestia que puede ocasionarle a los usuarios.

Para elementos estructurales de techo, los estados limite de servicio incluyen principalmente la
evaluacion de las deflexiones en elementos que funcionan como vigas o largueros. Muchos de
los criterios sobre capacidad de servicio son de sentido comun o reglas probadas en la practica
relacionadas con las limitaciones de las dimensiones, asi como restricciones en el peralte total
de una viga. La seccién L3.1 de las especificaciones LRFD estipula que las deformaciones en
miembros y sistemas estructurales debidas a cargas de servicio no deben imposibilitar la
prestacidén de servicio de la estructura; sin embargo no se establecen limites especificos. En la
siguiente tabla (tabla 3.13) se muestran limites de deformacion sugeridos para algunos
elementos de techo.

Tabla 3.13. Limites de flechas sugeridos*%.

Descripcion é

Vigas que cargan enyesados u otro acabado quebradizo L/360
Miembros de techo que soportan cielorraso sin yeso L/240
Miembros de techo que soportan cielorraso L/180
Voladizos L/180

12 |bid 4, Tabla 9.7.1, P. 497
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Los estados limites de servicio se revisan bajo cargas no factorizadas. Para vigas de techo, la
flecha o deflexion maxima se verifica para una combinacion de carga: 1.0D + 1.0 (L, Lr, So R)
donde Lr, Sy R son la carga viva en techo, carga de nieve y carga debido al agua lluvia o hielo,
respectivamente.

Los estados limite de resistencia, que pueden ser llamados también estados limite ultimos,
estan relacionados con la seguridad contra cargas extremas durante la vida proyectada de la
estructura, dichos estados limite dependen de la resistencia de los elementos, de los miembros
o de la estructura.

Con base al estado limite de resistencia, existen dos métodos de disefio que se emplean en
gran medida; a continuacion se definiran los métodos de disefio existentes y con mayor énfasis
el Método de resistencia ultima (LRFD), que sera el método a utilizar en el presente documento

para el disefio de los elementos constitutivos de techos.
3.4.2.1. Métodos de diseiio.

La mayoria de las estructuras estdn regidas en su disefio por cddigos, normas vy
especificaciones. Estas contienen las opiniones mas valiosas proporcionadas por instituciones
nacionales e internacionales para poder predecir el comportamiento de las estructuras ante las

diferentes solicitaciones de carga a las que pueden estar sometidas.

En El Salvador se han desarrollado a la fecha diferentes normativas para poder garantizar la
seguridad estructural de las edificaciones, muestra de ello es el “Reglamento Para la Seguridad
Estructural de las Construcciones de El Salvador”, vigente desde el afio 1997, ademas de otros
cédigos que sirven de insumo para el disefio de cualquier estructura que se proyecte dentro de
una edificacion; las normas que estdn asociadas a este reglamento y que presentan las
disposiciones a cumplir en cualquier edificacidén son las siguientes:

v" Norma técnica para el disefio por sismo

Norma técnica para el disefio por viento

v

v" Norma técnica para el disefio y construccién de estructuras de concreto,
v" Norma técnica para el disefio y construccién de estructuras de acero

v

Norma técnica para el disefio y construccién de estructura de mamposteria,
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Norma técnica para el disefio y construccidén de estructuras de madera,
Norma técnica para el disefio de cimentaciones y estabilidad de taludes,

Norma técnica para el control de calidad de los materiales estructurales

AN N NN

Norma especial para el disefio y construccion de viviendas.
Estan basadas en los métodos de diseiio desarrollados por instituciones internacionales. Otras
instituciones internacionales como la AISC (American Institute of Steel Construction) define
para las estructuras de acero las especificaciones para el disefio, esta institucién ha establecido
dos métodos de disefio:

a) Meétodo ASD (“Allowable Stress Design” o “Disefio por esfuerzos permisibles”)

b) Meétodo LRFD (“Load and Resistance Factor Design” o “Disefio por Factores de Carga y

Resistencia”)

Designados cada uno de esta manera debido a la filosofia de disefio utilizado en cada uno de
los métodos particularmente, a continuacién se detalla para cada uno de los métodos
mencionados, cual es su filosofia de disefio, es decir, cual es la base para fundamentar su el

disefio de las estructuras.
a) Método de esfuerzos permisibles (ASD).

Este es el primer método utilizado para el disefio de estructuras de acero, conocido también
como: “Disefio por esfuerzos de trabajo”, utilizado desde principios del siglo XX. Para explicar
en qué consiste el método de esfuerzos permisibles, este puede ser representado por la

siguiente desigualdad:

2Q; < R“/F_ S (Ec. 3.33)

Donde XQ; en la desigualdad representa la sumatoria de las combinaciones de carga, (Q;,

fuerzas o momentos). La operacion Rn/F.S. representa la resistencia nominal (Rn) del
elemento dividido por un factor de seguridad (F.S.), al dividir ambos lados de la desigualdad por
la propiedad de seccidon correspondiente (por ejemplo, drea o modulo de seccion), se
convierten en los esfuerzos de trabajo y la tension admisible del elemento evaluado. £Q; = El

maximo (valor absoluto) de las combinaciones de carga.
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El método se caracteriza por el uso de cargas de servicio sin incrementar, en relacién con un
factor de seguridad aplicado a la resistencia del elemento. Debido a la variabilidad y, por lo
tanto, la imprevisibilidad de la carga viva y otras cargas en comparacion con la carga muerta, no

es posible una fiabilidad con este método.
b) Método de resistencia ultima (LRFD).

El objetivo principal de las especificaciones LRFD es proporcionar una fiabilidad uniforme de
estructuras de acero en distintos estados de carga, misma que como se menciond antes no es

posible obtener con el método ASD.

Como su nombre lo indica, utiliza los factores por separado para cada carga y para la
resistencia, estos factores han sido determinados a través de investigaciones y la experiencia.
Debido a los diferentes factores que reflejan el grado de incertidumbre de las diferentes cargas,
combinaciones de carga y la precision de las fuerzas previstas, es posible contar con una

concepcidn mas realista, lo cual se cumple el principal objetivo del método.

El método LRFD puede resumirse en la formula:

R, < OR, (Ec. 3.34)

En la desigualdad, R, es la resistencia ultima requerida y representa la suma de los distintos
efectos de las cargas multiplicados por sus respectivos factores de carga. La resistencia de
disefio, es la Resistencia nominal o R,, multiplicada por un factor de reduccién de resistencia @.
Los valores de @ y R, para los elementos constituyentes de las estructuras son proporcionados

a la vez por las especificaciones LRFD.

Los valores representativos para los factores @ del LRFD para elementos de acero son los se
muestran en la tabla 3.14, en donde se observa el simbolo que lo representa, el valor del factor
de reduccién de resistencia y la descripcion del esfuerzo al que estd sometido el elemento a

dimensionar®:

3 AISC Steel Construction Manual 13th edition, P. 2-7
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Tabla 3.14. Factores de reduccion de resistencia.

Simbolo Valor Descripcion
D, 0.90 Para elementos en tensidn por fluencia.
D 0.75 Para elementos en tension por ruptura.
@ 0.85 Para elementos en compresion.
Dy 0.90 Para elementos en flexién.
@, 0.90 Para elementos sometidos a esfuerzo cortante

El método LRFD esta desarrollado para disefar estructuras de tal manera que ningin estado
limite posible sea superado cuando la estructura se someta a todas las cargas, incrementadas
por el factor apropiado. Los estados limites de resistencia estan relacionados con la seguridad y
con la capacidad de carga (por ejemplo, los estados limites de momento plastico y pandeo), en
este método para cualquier miembro estructural que se evalla se han considerado varios
estados limite de servicio para determinar el factor de reduccién de resistencia adecuado @.

A partir de la ecuacién general anteriormente descrita, se puede deducir las ecuaciones
particulares para cada uno de los estados de carga a los que pueden estar sometidos los
elementos constituyentes de estructuras de techos. A continuacion se describen estas
ecuaciones que serviran para lograr que los elementos estructurales no excedan los estados

limites establecidos en funcién del método de disefio por resistencia ultima (LRFD).

Elementos sometidos a tension axial

Dentro del estado de carga axial en tensidon se tienen dos estados limites de resistencia que
establece el método de disefio LRFD, a evaluar para la determinacion del 4drea de la seccion que
se utiliza para resistir las cargas aplicadas. El primero esta enfocado a resistir la deformacion
excesiva de un elemento en tensién, esa condicién se cumple cuando el elemento no llega al
estado de fluencia; en el segundo estado limite se evalla la ruptura del elemento debido que el
elemento llega a su estado ultimo de resistencia.

En el estado limite de tensién para la fluencia del elemento en tensién, es decir la
determinacion del drea necesaria para resistir el estado limite de deformacion excesiva, que

sucede luego de la fluencia del material, la ecuacion que la gobierna es la siguiente:
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T,<9,T,-T,< (Z)tfyAg (Ec. 3.35)
Donde:
T,,: Es la carga ultima en tensidn producto de la combinacién mds desfavorable.
T,: Resistencia nominal en tensién del elemento.
fy: Esfuerzo de fluencia del elemento a tension.
Ag: Area necesaria para evitar la fluencia del material a tensién.
@¢: Factor de reduccién de resistencia, 0.90 para elementos en tensién por fluencia (LRFD).
Sustituyendo en la ecuacion anterior el valor de @ se deduce una ecuacidn para obtener el area
de la seccidn transversal (area gruesa) del elemento a tensidn para soportar el estado limite de

tensién por fluencia.

T, < 0.9fyAg (Ec. 3.36)
De igual forma para la obtencién de la ecuacion de disefio para el estado limite de ruptura de

un elemento a tensidn, se deduce de la siguiente ecuacion.

T,<0,T, > T, <0 A, (Ec. 3.37)
Donde:
T,,: Es la carga ultima en tensidn producto de la combinacién mds desfavorable.
T,,: Resistencia nominal en tensidn del elemento.
fu: Esfuerzo ultimo del acero.
A,: Area efectiva para evitar |a ruptura del material a tensién.
@¢: Factor de reduccidn de resistencia, 0.75 para elementos en tensidn por ruptura (LRFD).
T,<0.75f,A, (Ec. 3.38)
De la evaluacidn de los esfuerzos en los elementos sometidos a cargas axiales en tensidn, se
deduce para el método de disefio de resistencia ultima (LRFD) en el estado limite por
deformacién excesiva y el estado limite de ruptura a partir de las Ecuaciones 3.26 y 3.28, las

siguientes ecuaciones para el disefio respectivamente:

A, =1.11T,/f, (Ec. 3.39)

A, =1.33T,/f. (Ec. 3.40)
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Elementos sometidos a compresion axial

Para elementos sometidos a esfuerzos de compresion axial la ecuacion que rige el disefio de

dichos elementos es la siguiente:

C,<0.C, - Cyu<0OfcrAy (Ec. 3.41)
Donde:
C,: Es la carga ultima en compresién producto de la combinacién mas desfavorable.
C,,: Resistencia nominal en compresion del elemento.
F.,.: Esfuerzo critico de pandeo.
Ag: Area neta o area gruesa del elemento en compresion.
@.: Factor de reduccidn de resistencia igual a 0.85 para elementos en compresion (LRFD).
Los valores del esfuerzo critico de pandeo (f.) se obtienen en base a las ecuaciones descritas
anteriormente (Ecuaciones 3.34 y 3.35), en base al pandeo elastico o ineldstico del miembro en
funcién de su esbeltez. Sustituyendo en la ecuacidn el valor del factor de reduccién de

resistencia, se obtiene:
C, < 0.85fcr.Ag (Ec. 3.42)

Obteniendo el valor del esfuerzo critico en la seccién del elemento estructural y sustituyendo el
valor del factor de reduccién de resistencia de los elementos sometidos a esfuerzos de

compresion, se puede definir la ecuacién de disefio como:

Ay =1.18C,/f (Ec. 3.43)
Donde:
C,: Es la carga ultima en compresién producto de la combinacién mas desfavorable.
F,.: Esfuerzo critico de pandeo.

Ag: Area neta o 4rea gruesa del elemento en compresion.
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Elementos sometidos a esfuerzos de flexion

Los elementos sometidos a flexién, los cuales son disefiados generalmente mediante el uso de
las tablas de la especificacion LRFD de la AISC, se deduce la ecuacion para el disefio mediante la

siguiente expresion:

M, < ®,M,, (Ec. 3.44)
Donde:
M,,: Es el momento de flexién ultimo, producto de la combinacién mds desfavorable.
M,,: Momento nominal maximo a flexién del elemento.
@p,: Factor de reduccion de resistencia igual a 0.90 para elementos sometidos a flexiéon (LRFD).
El analisis de los elementos sometidos a flexién, vigas de alma llena, se realiza generalmente
por medio del uso de tablas de disefio, que se encuentran en las especificaciones del LRFD,
para determinar la seccidn a utilizar, se realiza mediante el médulo de seccion plastico de la
misma. Teniendo en cuenta que para el factor de reduccién de resistencia para elementos en
flexion es @,=0.90, podemos utilizar para escoger la seccidon del elemento a flexion mas

adecuada con la siguiente ecuacion:
Z>M,/0.9f, (Ec. 3.45)

Elementos sometidos a esfuerzos cortantes

Para los elementos sometidos a esfuerzos cortantes, mediante la metodologia de disefio de

resistencia ultima, tenemos la siguiente ecuacion:
Vy <0V, (Ec. 3.46)

En donde los valores de V,, y V,, se obtienen mediante la combinacién de carga mas critica y el
célculo de los esfuerzos cortantes nominales respectivamente.
Teniendo en cuenta el valor de @, para el factor de reduccion de elementos sometidos a

esfuerzos constantes igual a 0.9, la ecuacién 3.43 se puede escribir de la siguiente manera:

V,<0.9V, (Ec. 3.47)
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3.4.2.2. Combinaciones de carga.

Las combinaciones de carga es la forma de interrelacionar una o mas cargas que tengan una
probabilidad no despreciable de ocurrir simultdneamente™”.

Se han mencionado anteriormente dos métodos de disefio que pueden ser aplicados para el
analisis y disefio de las estructuras de acero. A continuacidon se mencionardn cuales son las
combinaciones de carga aplicables a cada uno de estos métodos, basados en las
especificaciones de la AISC, se mencionaran las combinaciones posibles de ambos métodos
para ver cual es la diferencia entre las combinaciones de carga de cada uno de los métodos que

se conocen y que se utilizan para el disefio de estructuras de acero.

Tabla 3.15. Combinaciones de carga segun AISC para el método de esfuerzos admisibles y
para el método de resistencia ultima®.

METODO ASD METODO LRFD

1. D 1. 1.4D
2. D+L 2. 1.2D+1.6L+0.5(LroSoR)
3. D+(LroSoR) 3. 1.2D+1.6(LroSoR)+(0.5L 0 0.8W)
4. D+0.75L+0.75(Lr o So R) 4. 1.2D+1.6W +0.5L+0.5(LroSoR)
5. D+(Wo00.7E) 5. 1.2D+1.0E+0.5L+0.2S
6. D+ 0.75(W 0 0.7E) + 0.75L + 0.75(Lr o 6. 0.9D+(1.6W o 1.0E)

SoR)
7. 0.6D £ (W 00.7E)

Donde:

D: Carga muerta

L: Carga viva debido a equipo y ocupacidn.
Lr: Carga viva de techo

S: Carga de nieve

4 Néstor Francisco Grande. “Comparacién del disefio de elementos de acero estructural por el método de esfuerzos
admisibles” (Tesis UES, 2009), p. 15
' AISC Steel Construction Manual 13th edition, P. 2-8, 2-9.

124




R: Carga de lluvia o hielo

W: Carga de viento

E: Carga por sismo

Las combinaciones de carga para el método LRFD antes mencionadas, incluyen cargas que en

nuestra region no son aplicables, por lo tanto la combinacion de carga queda reducida a los

factores y las cargas existentes en nuestro medio, de la siguiente manera:

METODO LRFD

1.

2
3
4.
5
6

1.4D

1.2D+1.6L+0.5(Lr o R)

1.2D + 1.6(Lr o R) + (0.5L 0 0.8W)
1.2D + 1.6W + 0.5L + 0.5(Lr o R)
1.2D+1.0E+0.5L

0.9D + (1.6W o 1.0E)

Ademds se deben tomar en cuenta las siguientes consideraciones para aplicar las

combinaciones de carga propuestas por el AISC 2005 en el método de resistencia ultima:

1.

El factor de carga para “L” en la ecuacion 3, 4 y 5 serd igual a 1.0 para garajes, zonas
ocupadas por areas destinadas a actividades publicas y todas aquellas areas donde la
sobre carga “L” sea mayor que 100 Ibs/ft’.

Cuando la carga de viento no ha sido reducida por un factor de direccionalidad, se
permite utilizar 1.3W en lugar de 1.6W en las ecuaciones 4 y 6. En las combinaciones
de carga propuesta por la Sociedad Americana de Ingenieros Civiles ASCE 7-98, y en el
Internacional Building Code IBC 2000, se incluye un factor de direccionalidad del
viento que para edificios es de 0.85. El factor de carga para viento en las ecuaciones de
las combinaciones de carga fue aumentado de manera consecuente (1.3/0.85 = 1.53
redondeado a 1.6). El cédigo permite usar el factor de carga anterior de 1.3 si la carga
de viento de disefio se obtienen de otras fuentes que no incluyan el factor de
direccionalidad del viento.

Cuando la carga sismica “E” se basa en fuerzas sismicas a nivel de servicio, en las

ecuaciones 5 y 6 se debera usar 1.4E en lugar de 1.0E. Cabe recalcar que las fuerzas
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sismicas obtenidas mediante nuestra Norma Técnica de Disefio por Sismo son a nivel
de servicio, puesto que los espectros de disefios del cual se derivan nuestras
ecuaciones son realizados de cargas sin incrementar. Por tal motivo utilizaremos para

las cargas sismicas obtenidas por nuestra Norma el factor de 1.4E.
3.4.2.3. Diseiio de elementos de estructuras de techos.

En los apartados anteriores se ha descrito el comportamiento de los diferentes elementos que
conforman la estructura de techo, lo cual define sus esfuerzos ante las solicitaciones. Luego de
ver en el apartado anterior el método de disefio que se utiliza en este estudio se enfatiza la
aplicacién del método de disefio por resistencia ultima (LRFD) al disefio de las estructuras de

techo, lo cual se detalla en los parrafos siguientes.
a) Diseiio de viga de alma llena.

En la seccion 3.4.1.2 se establecié que las vigas de alma llena para estructuras de techo estan
sometidas a flexo compresién, debido a las conexiones rigidas con las columnas. En ocasiones
debido a que la pendiente del techo no es muy pronunciada la fuerza axial es muy pequefia, y
la viga se disefia por flexidén y se revisa por cortante.

La condiciéon a cumplir para el disefio es entonces dada por la Ecuacién 3.45 del apartado
anterior, para elementos sometidos a flexion; el modulo Z en la ecuacién se encuentra en las
tablas de la especificacion LRFD. La revisidon por cortante esta dada por la Ecuacién 3.48;
puesto que las vigas de seccion W son las mas utilizadas en vigas de techo se tiene un cortante

nominal (V,) dado por:

V,=0. 6fyAW =0. 6fy(d X t,) (Ec. 3.48)
Donde:

t,, = espesor del alma.

d = peralte efectivo de la seccion.
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b) Disefio de vigas de alma abierta.

El disefio para este tipo de vigas se basa en las condiciones para los miembros que la

componen, estos son los miembros de la cuerda y los miembros de la celosia.
v' Miembros de la cuerda:

Se disefian como miembros bajo carga axial; el miembro a tensién por lo general es la cuerda
inferior y se dimensiona con las Ecuaciones 3.39 y 3.40. La cuerda a compresién se selecciona
en base a las revisiones por esbeltez dadas por la Ecuacién 3.43, para esto se puede seleccionar
la misma seccidon de la cuerda a tensién aunque por lo general es siempre mayor el area
requerida a compresidn. Las revisiones por pandeo en la cuerda a compresiéon pueden ser
pandeo total o local, para cada una de las revisiones se debe establecer la longitud libre no
arriostrada del elemento. En la condicion de pandeo local se toma la longitud no arriostrada de
la cuerda (L,), como la distancia entre dos puntos de conexion de la cuerda y la celosia. Para la
condicion de pandeo total la longitud no arriostrada (L,) se toma por lo general igual a la
separacion entre largueros, suponiendo de esta manera que estos son efectivos para brindar
soporte lateral a la cuerda superior de la viga (ver figura 3.34).
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Figura 3.34. Longitud no arriostrada para la cuerda superior

en pandeo local (L,) y total (L,).

v Miembros de celosia.

Segun el andlisis descrito en la seccidn 3.4.1.2a los miembros de la celosia son miembros bajo
carga axial, a tensién o compresion. En el disefio de estos miembros se toma por lo general la
mayor solicitacion a compresion y se revisa la relaciéon de esbeltez segin la Ecuacién 3.43. Por
lo tanto la seleccion del area transversal de la barra se basa en la revision por pandeo local
misma, con las disposiciones expuestas para la cuerda en compresidon y con longitud no

arriostrada L = d/Sen 6 (ver figura 3.35).
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Figura 3.35. Longitud no arriostrada
para la celosia.

Es importante notar que la solicitacién en las barras de celosia depende del angulo 6. Asi, si 6
es pequefio la fuerza en la barra aumenta; caso contrario se tendrian los nudos muy cercanos y
la longitud de cada barra aumenta (ver figura 3.36), lo cual produce mas susceptibilidad al
pandeo y un incremento en los costos. Por tanto se recomienda un valor de 6 entre 452 y 609,

siendo este ultimo el mas usado.
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Figura 3.36. Valores extremos de 6.

c) Diseiio de armaduras.

Los miembros de armaduras son cargados axialmente bajo cualquier tipo de carga; el disefio de
estos miembros se basa en la seleccidn del drea de la seccidn transversal que cumpla con las
condiciones dadas en las Ecuaciones 3.39 y 3.40 para elementos en tensién, y la Ecuaciéon 3.36
para elementos en compresién.

En los casos en que la separacidn de los largueros no coincida con la distancia entre nudos de la
armadura, se debe considerar la flexién en los miembros de la cuerda superior, entonces la

seleccion del area transversal debe cumplir con la Ecuacién 3.45.
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d) Disefio de polines espaciales.

v Miembros de la cuerda.

Los miembros del alma se disefian como miembros bajo carga axial; el miembro a tensién por

lo general es la cuerda inferior y se dimensiona con las Ecuaciones 3.39 y 3.40. Las cuerdas a

compresion (por lo general las superiores) se seleccionan en base a las revisiones por esbeltez

dadas por la Ecuacion 3.43, para esto se puede seleccionar la misma seccion de la cuerda a

tensidn aunque por lo general es siempre mayor el area requerida a compresion.

Las revisiones por pandeo en las cuerdas a compresidon pueden ser pandeo total o local, para

cada una de las revisiones se debe establecer la longitud libre no arriostrada del elemento. En

la condicién de pandeo local se toma la longitud no arriostrada de la cuerda (L;), como la

distancia entre dos puntos de conexidon de la cuerda y la celosia (ver figura 3.37b), que se

determina a partir de la proyeccion de la celosia lateral en el plano de la misma y a lo largo del

polin, el perfil del polin se muestra en la figura 3.35a, a partir de lo cual se determina:

(Ec. 3.49)

\
1/

\Lv \B‘ d
\ \ﬁx:;/// —N

@

a) Perfil del polin espacial.

el E—n X
AN\
0

v

b) Proyeccidn del polin espacial en el plano 1-1.

Figura 3.37. Longitud no arriostrada L, en polin

espacial.
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En el plano 1-1 se observa el polin segun la figura 3.37b, y se obtiene la longitud L.de la
siguiente manera:
Lv d

L.= = Ec.3.50
¢ sen@ senfcosf (Ec )

Las recomendaciones para la inclinacién de la celosia de la viga de alma abierta expuestas
anteriormente se pueden aplicar para los polines espaciales, por lo tanto si el angulo 6 es 602
entonces Lc es igual a L; (ver figura 3.37b), caso contrario también es posible calcular L; con
geometria basica.

Para la condicion de pandeo total la longitud no arriostrada (L,) se toma por lo general igual a la
separacion entre vigas de techo, suponiendo de esta manera que los puntos de conexién entre
larguero y viga son suficientes para no permitir desplazamientos laterales en el larguero. (Ver

figura 3.38).

Figura 3.38. Longitud no arriostrada L, en polin espacial.

v Miembros de la celosia.

En los miembros de la celosia se revisan las condiciones de pandeo local, igual que las vigas de
alma abierta, se debe determinar la longitud no arriostrada del miembro la cual es la calculada

con la Ecuacion 3.43.

130



e) Diseiio de polines laminados.

En secciones anteriores se abordd la resistencia a flexién de un polin laminado tipo C, y como la
inclinacion del techo afecta su comportamiento. El disefio de este tipo de perfiles, debido a su
inherente asimetria y a su disposicién con respecto a cargas gravitacionales, estd basado en
cumplir la siguiente ecuacion de interaccién dada en la seccién H.1a de la Especificacion AISC
LRFD, que expresa la condicidon que debe cumplir un elemento sujeto a flexién asimétrica sin

carga axial

M M
X 2 <1.0 Ec.3.51
DpMnx wany

Donde:

M, = momento flexionante factorizado alrededor del eje x (eje fuerte)

M,, = momento flexionante factorizado alrededor del eje y (eje débil)

M, = resistencia nominal a flexién alrededor del eje x

M,, = resistencia nominal a flexién alrededor del eje y

@, = factor de resistencia a flexion (0.9)

A partir de esta ecuacion es posible considerar los efectos de torsidon generados en el polin
debido a la excentricidad de la componente de la carga paralela al eje débil con respecto al eje
que pasa por el centro de cortante (ver seccion 3.4.1.1b), reduciendo la resistencia a flexion del

perfil en la direccidn del eje débil (M,,) por un factor de 0.5 segun la ecuacién 3.52:

M 2M
X 2. < 1.0 Ec. 3.52
DpMnx wany

f) Diseiio de tensores y arriostramientos.

Los tensores y arriostramientos son elementos sometidos a tensién, por lo tanto el disefio se

basa en cumplir con las condiciones de las Ecuaciones 3.39 y 3.40.
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g) Diseiio de conexiones y apoyos.

El disefio de las conexiones y apoyos depende del tipo de elementos a unir, ya sea columnas
con vigas, vigas con vigas, etc., ademas del nivel de rigidez que se requiera en la unién segun
las suposiciones de disefio.

Como se menciond en el capitulo anterior las conexiones en perfiles metdlicos pueden ser de
dos tipos: conexion con soldadura o conexidn atornillada, de las cuales la mas utilizada en
estructuras de techo es la conexion con soldadura por su economia y facilidad de instalacién.
A continuacidn se detallan las conexiones que pueden existir en las estructuras de techo con

base al tipo de conexién a utilizar.

g.1) Conexiones con soldadura

Anteriormente en el capitulo Il se definié conceptualmente este tipo de conexién, en este
apartado se detallan las ecuaciones de disefio con base al comportamiento de los esfuerzos
gue se generan en las conexiones, para las conexiones de soldadura se deben analizar los

estados limite de resistencia que se mencionan a continuacién.

Resistencia de diseiio seguin AISC (LRFD).

Para determinar la resistencia de diseiio de la soldadura se debera verificarse el estado limite
de resistencia del metal de aportacion y el estado limite de resistencia del metal base.

Cuando se analiza la resistencia de disefio del metal de soldadura, es practica comun
considerar que la garganta de la soldadura se encuentra sometida solamente a esfuerzo de
cortante, sin tomar en cuenta la disposicién de la soldadura, por lo que el estado limite del
metal de aportacidon siempre corresponde a la fractura en cortante en la garganta la cual se
determina en base a la siguiente ecuacion.

R4, = @F, A, Ec. 3.53

Dénde:
Rgy, = resistencia de disefio de la soldadura que corresponde al estado limite de falla del
metal de aportacién.

@ =factor de resistencia 0.75 correspondiente a la fractura por cortante.
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A, = area efectiva de la seccion transversal de la soldadura

F,, =resistencia nominal del material del electrodo.

El drea efectiva (ver figura 3.42) de la soldadura serd la longitud efectiva (l,,) multiplicada por la
garganta efectiva (t,), que es la seccidn donde ocurre el cortante maximo, segun la seccién J2.2

del LRFD, la garganta de la soldadura se debera determinar de la siguiente manera.

t, = wsen(45) =0.707w Ec.3.54

La resistencia del material del electrodo F, es de 0.60Fy (Fexx €s la resistencia por
clasificacion del metal base, el coeficiente 0.60 es una reduccidn arbitraria para compensar
cualquier incertidumbre en la calidad de la soldadura).

Los electrodos para la soldadura por arco protegido se designan como E60XX, E70XX, etc. En
este sistema de clasificacion la letra E significa electrodo y los dos primeros digitos indican la
resistencia minima a la tensién de la soldadura. Los digitos restantes designan la posicion para
soldar, corriente, polaridad, etc., informacidon necesaria para el empleo correcto de un

electrodo especifico.

M rea efectiva

Garganta teorica /j’/

Fig. 3.39 area efectiva de soldadura.
Con base a lo anterior la resistencia de disefio de la soldadura estara determinada de la

siguiente manera:
R4y, _0.75(0.60(Fxx))t.L,, Ec. 3.55

El apéndice J2.4 del LRFDS toma en cuenta el aporte adicional de la soldadura transversal u

oblicua como funcién del angulo(f)de la carga medido desde el eje longitudinal de la
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soldadura, en las armaduras de techos no existen cambios significativos en la direccion de la

carga por lo que se podra utilizar esta alternativa de la manera siguiente.
R4y, _0.75(0.60(Fgxx))t.L,[1.0 + 0.50(send)'] Ec. 3.56

Cuando la carga se encuentra en la misma direccién de la soldadura (soldadura longitudinal),
también debe investigarse la resistencia a cortante del material base adyacente segun la

seccién J4.1 LRFDS.

Ragm_@FpmApm EC. 3.57
Donde:
Rypu = resistencia de disefio de la soldadura que corresponde al estado limite de falla del
metal base.

@ =factor de resistencia 0.75 correspondiente a la fractura por cortante.
Apy = area de la seccion del material base.

Fgy = resistencia nominal del material base.

Consideraciones para la soldadura de filete

Cuando las soldaduras son muy pequefias con respecto a los elementos a conectar, se puede
generar el efecto de enfriamiento de los elementos gruesos sobre la soldadura y volverse muy
guebradiza, para evitar la formacién de grietas y minimizar la distorsién la especificacidon
establece un tamafo minimo de pierna de soldadura (w) (figura 3.39), la tabla 3.16 a
continuacién muestra los tamafios minimos encontrados en la seccion J2.4 de la especificacion.

Tabla 3.16. Tamafio minimo de soldadura de filete.™®

Espesor de la parte unida mas
delgada, mm

Tamaio minimo de soldadura de
filete (a), mm

Hasta 6 inclusive
Entre 6y 13
Entre 13y 19
Mayor que 19

3
5
6
8

(a) Dimension del pie de la soldadura de filete. Se debera utilizar soldaduras de paso simple

1
6Tabla J.2.4 Especifications and Code del American Institute of Steel Constructions (AISC) 2005, Third Edition,

U.S.A, 16-156
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Aunque no existe limitacidén para el tamafio de la soldadura, es necesario identificar el borde de
la placa para la colocacién del calibrador de soldadura, por lo que el tamafio maximo de la
soldadura estd determinado por el espesor del miembro a conectar (seccién J2.2b de la
especificacion AISC)
e Ao largo de los bordes del material con espesor menor de 6mm, no mayor que el
espesor del material
e Alo largo del material con espesor igual o mayor a 6mm, no mayor que el espesor del
material menos 2mm, la distancia entre el borde del metal base y el taldon de la
soldadura podra ser menor a 2mm siempre que sea posible verificar el tamafio de la
soldadura.
La longitud minima de la soldadura de filete deberd ser por lo menos 4 veces el tamafio

nominal de la soldadura, para considerar el efecto negativo de crateres de la soldadura.
Bloque de cortante.

Para el disefio de elementos sometidos a tensién deberd verificarse en la conexién que se
produzca este modo de falla, que consiste en el desgarramiento de la placa de unidn, en el
caso de las conexiones soldadas el drea de desgarro esta limitada por los centros de las lineas
de soldadura de filete. La resistencia por bloque de cortante se puede definir como la suma de
la resistencia a cortante proporcionada por la los lados del bloque paralelo a la fuerza a
tensidn, y la resistencia a la tensién proporcionada por el lado perpendicular a la tension los
criterios de disefios se encuentran en la secciéon J4.3 de la especificacidon AISC. Para la revision

las formulas a utilizar es:
Tps = ¢(0.6)F, Ay, + min (90.6F, Ay, F, Ayy)  Ec.3.58

Para conexiones soldadas el area neta a tension es igual a drea total en tension y donde:
T,s = resitencia de disefio por bloque de cortante.
A, = area neta sujeta a cortante.

Ay = area total sujeta a tension.

135



T T

- Alma de
\ angulo ~ Planoen

" Cortante

\ PIanO en tenSi(,)n"“"""

\ Soldadura de
A | N
\ \ filete

\
\

Miembro de cuerda
de una armadura

Fig. 3.40 Bloque de cortante en conexidn soldada.

Con base a las consideraciones de disefio para las conexiones de soldadura, a continuacion se
presentan los casos especificos para los elementos constituyentes de estructuras de techo en

las cuales se utiliza este tipo de conexion.

i. Conexion tipo soldadura entre celosia y barra longitudinal en polin espacial.

La soldadura de unidn entre la celosia y las barras longitudinales debera resistir la carga de
corte en el polin espacial, la cual es soportada por la celosia.

La determinacion de esta carga en la celosia se vera detenidamente en capitulo siguiente
especificamente en la seccidn de disefio estructural de elementos secundarios.

La resistencia de la soldadura se determina en base a la ecuacién 3.55, donde la longitud sera
el largo de soldadura, aunque el AISC propone que la longitud de soldadura curvada sea
medida en direccidn del eje efectivo de corte, pero por efectos de practicidad se toma el largo

de soldadura como se observa en la figura 3.41.
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Fig. 3.41 soldadura en polin espacial.
ii. Conexidn tipo soldadura entre polin espacial y viga de alma abierta.

Los polines espaciales no soportan carga paralela a su eje longitudinal ver fig. 3.17, por lo tanto
no transfiere carga lateral a los miembros donde se conecta, por lo que la soldadura de
conexidn entre polin espacial y viga de alma abierta puede ser deducida en base a la longitud

minima establecida por el manual de disefio AISC (LRFD) ver fig 3.42.

Loyin = 4t, Ec. 3.59

Donde tw = a espesor nominal de soldadura.

LONGITUD MINIMA
~— DE SOLDADURA

Fig. 3.42 conexion tipica polin espacial viga de alma abierta.
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iii. Conexion tipo soldadura entre celosia y angulo longitudinal en viga de alma abierta.

Se debera determinar la carga cortante de la viga de alma abierta soportada por la celosia. La
resistencia de la conexion celosia angulo estara dada por la ecuacién 3.55 donde la longitud de

la soldadura serd la suma total de soldadura colocada tal y como se muestra en la figura 3.43.

ANGULO
S 3
'%fl \Ué’%‘fg
¥ a2V
i A
el y
SOLDADURA,
CELOSIAVIGA
MACCMBER
W Wu

Fig. 3.43 conexion tipica celosia viga de alma abierta.

iv. Conexion tipo soldadura entre viga de alma abierta y elemento metalico de apoyo.

Este tipo de conexidn se da entre vigas de alma abierta y cualquier elemento primario de la
estructura como armaduras o vigas de alma llena. La resistencia de la conexién entre estos
miembros se determina en base a la resistencia proporcionada por la soldadura de filete a la
carga axial producida en la viga de alma abierta debido a la inclinacién de esta o los efectos de

cargas accidentales como la carga de sismo, segln se observa en la fig. 3.44.

Fig. 3.44. a) Reaccidn en conexion viga de alma abierta con apoyo
b) soldadura que soportara la reaccion.
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v. Conexion tipo soldadura entre elementos que componen la armadura.

Cuando el alma de la cuerda inferior o superior de una armadura es geométricamente lo
suficientemente grande para proporcionar a las diagonales o montantes la longitud de
soldadura necesaria, entonces se hace una conexion si hacer uso de placa de conexidn, de lo

contrario esta debera disefiarse.

Placa de conexion en armadura.

En las conexiones de armadura con placa los ejes de los elementos deberan concurrir en un

solo punto con el fin de evitar excentricidades ver figura 3.45.

Figura 3.45. Conexidn tipica de armadura.

Revision de bloque de cortante.

Esta revisidon deberd hacerse segun lo descrito en la seccidén bloque de cortante.

T

SNV
_ N
S R
VRIT T

Fig. 3.47. Distribucion de esfuerzos en los filetes de soldadura
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Revisidn corte en la soldadura de la placa

La unién de la placa con la soldadura se verd afectada por el cortante directo producido por la

carga, por lo que se debera revisar si la soldadura resiste el efecto del cortante mediante la

férmula.

@Rn = ¢(0.6)F, A, Ec. 3.60

Placa de union

T1 T2

Fig. 3.48 Corte en la unidn de la soldadura.

Revisidn de la flexién en la placa.

La revisidon de la placa por flexién debera calcularse en base a la suposiciéon a que son validad

las formulas elementales para vigas (las secciones planas permanecen planas).

I

M
Of max = T" Ec.3.61

/

Placa de union

d

Fig. 3.49. Excentricidad de las cargas sobre la placa de conexidn.
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g.2) Disefio de Apoyos

También como parte importante de los elementos de la estructura de techo estan los apoyos,
con los cuales se realiza la unién entre los miembros de la estructura de techos vy los elementos
verticales resistentes de la estructura principal, como por ejemplo uniéon de elementos
estructurales de techo con paredes de concreto reforzado o de mamposteria, columnas de
concreto reforzado o acero estructural, etc. Se detalla a continuacion cual es el procedimiento

de disefio para los apoyos en los diferentes tipos de elementos de la estructura de techos.
i. Uniones rigidas de viga a columna en marcos de acero estructural.

En edificios de baja altura, por lo general de un nivel, se utilizan marcos rigidos a base de
perfiles de acero estructural para conformar el sistema estructural de la edificacién. Los marcos
de un solo claro y nivel son denominados marcos portal y se considera que las uniones entre
vigas y columnas son completamente rigidas (ver figura 3.50a), es decir, son capaces de
transmitir las acciones internas: fuerza axial (N), cortante (V) y momento flector (M). Si estos
marcos se componen de vigas y columnas a base de perfiles de alma llena de acero estructural,
el alma de estos elementos debe coincidir con el plano del marco, es decir, el plano de carga
del marco.

Existen muchas formas de lograr una conexién de este tipo, la figura anterior muestra una
conexion tipica de esquina en diagonal, utilizada cominmente en marcos con vigas inclinadas
para techo. Por lo general se utilizan perfiles de acero estructural tipo W para este fin; segun el
detalle mostrado en la Figura 3.50b es comun la practica de prolongar los patines de la viga (AB
y CD), colocar un elemento placa con un area equivalente al patin externo de la columna (AC) y
un atiesador o rigidizador en la linea del patin interior de la columna (BD). Ademas es
recomendable que las uniones en los puntos D y C se desarrollen con soldadura de penetracién

total, mientras que la de los puntos Ay B y demas uniones con soldadura de filete®’.

17 Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw-Hill interamericana, México 2006,
ed. Primera) p. 849.
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Viga de techo
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Conexion rigida Columna
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a) Marco de acero estructural a base de perfiles W.
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L 1L
MuZ
o
b) Unién de esquina tipo panel diagonal. c) Acciones sobre el panel diagonal.

Figura 3.50 Conexidn rigida de marcos de acero estructural.

Para el disefio de estas conexiones rigidas se analiza el nudo en diagonal (zona del panel) y las
acciones transmitidas por éste a los elementos; la figura 3.50c muestra estas acciones y para lo
cual ademas se hacen las siguientes suposiciones:

v’ Las fuerzas normales de tipo axial y las producidas por momento flector son absorbidas

por los patines de las vigas.

v El cortante es absorbido por el alma.

v La conexiodn (zona del panel) no se flexiona.
Se supone que ademads que los patines de la viga (AB Y CD) son adecuados para la conexidn si

son adecuados para la viga, es decir para resistir las fuerzas normales debidas al momento
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flector (M;); también que el atiesador o rigidizador (BD) es capaz de resistir y transmitir la
compresion en el patin de la columna hacia el alma de la viga.

Suponiendo que el panel diagonal ABCD de la figura 3.50b no se flexiona y que la distancia
entre los centroides de los patines de la viga es 5% menor que el peralte de ésta, con referencia
a la Figura 3.50c se obtiene la fuerza Tu; mayorada que transmite el patin AB:

_ Muq
~0.95d4

Tu, Ec. 3.62

Se observa que la fuerza axial se desprecia debido a que es de sentido contrario a Tu; y su valor
por lo general suele ser pequefio. El cortante inducido en el panel se determina segun el

equilibrio entre el patin y el panel:
Vu1 = Tu1 Ec. 3.63

Segun las especificaciones del AISC y en base a la Figura 3.39c la resistencia nominal al cortante

del panel diagonal se calcula asi:

— (pv(0-6fy)twd2
cosfs

Vn, Ec.3.64
Dénde:
tyw = Espesor del alma en el panel

¢, = Factor de resistencia a cortante (0.9)

dp
cosP

= Segmento DC del panel diagonal

Las especificaciones de disefio establecen que el cortante actuante mayorizado (Vu;) debe ser

menor al cortante nominal factorizado (Vn,):

Vu, <Vny Ec. 3.65

En la Ecuacidn de Vn; por lo general se toma el espesor del alma del panel igual al espesor de la

viga. En la mayoria de casos el espesor del panel requerido es mayor al espesor del alma de la
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viga, por lo que se requiere reforzar el alma del panel con un atiesador o rigidizador diagonal

en lugar de incrementar el espesor del alma (t,).

Rigidizador g%;g Rigidizador
.
= br 7/; br =t

Panel

1B by —

a) Atiesador diagonal en el panel. b) Corte A-A: Dimensiones del atiesador.

Figura 3.51. Refuerzo en el panel del alma con rigidizador diagonal.

El rigidizador consiste en un par de placas planas de ancho (b,) de espesor (t,) y esfuerzo de

fluencia (fy,), dispuestos uno a cada lado del panel a lo largo de su diagonal (ver figura 3.51). El

rigidizador es un miembro a una fuerza de compresion axial (Vu,) cuyo valor es la diferencia

entre el valor de Vu; y Vn; y se calcula a partir del equilibrio entre el panel y el patin de la

siguiente manera:

Vu Vul—an
P, = T = Ec. 3.66
ur cos (6+P) cos (60+f)
La fuerza de compresion nominal del atiesador (Pn,) es:
Pn, = @ F A Ec. 3.67

Donde:

¢, = Factor de Resistencia a compresidn (0.85).
F.,. = Esfuerzo nominal de compresion.

Ag = Area de la seccion transversal del atiesador (2b, + t,,)(t,)

Ademas se debe limitar su relaciéon ancho — espesor para evitar pandeo local prematuro:
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b E
4 <0.56 |— Ec. 3.68
t, fyr

ii. Disefio de apoyo de asiento no atiesadas.

Este tipo de uniones se utiliza cuando el elemento de apoyo es columna de acero estructural o
cuando se dispone de una placa vertical conectada a paredes de concreto (ver figura 3.52 a y
b). Con este tipo de conexion se logra que no se transmita momento flector de las vigas a las
columnas, es decir, que representa la condicién de apoyo simple.

Como se menciond en el Capitulo Il este tipo de apoyo consiste en un angulo de apoyo, por lo
general de 4 pulgadas, atornillado o soldado al elemento de apoyo. Se considera conveniente

utilizar este tipo de conexién cuando las cargas transmitidas no sobrepasan las 68 toneladas™.

l Angulo de asiento

a) Apoyo en columnas de acero estructural.

VIGA DE TECHO

¥Angu\o de asiento

(b

b) Apoyo en pared de concreto reforzado.

Figura 3.52. Apoyo no atiesado en diferentes elementos de apoyo.

El disefio de estas uniones consiste en la revision por flexién del angulo de apoyo en la seccidn
critica, localizada en la cercania del centro del filete del angulo. En la figura 3.53 se representa

la longitud N como la distancia de apoyo de la viga, la distancia e, como la excentricidad de la

18 Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw-Hill interamericana, México 2006,
ed. Primera) p. 824.
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reaccién mayorada Ru con respecto a la seccidn critica, la longitud L, como la longitud del

angulo de apoyo y L como la longitud del ala.

_Jl/\;__ ) ‘}7

20

S—
Seccion critica

Figura 3.53. Detalle de apoyo no atiesado.
La reaccidn produce un momento actuante en el angulo:
Mu, = Ru.e, Ec. 3.69

La resistencia a flexion en la seccidn critica es:
_ 1 2
Mn, = @,(1/4 Lat?)fy Ec.3.70
Si se establece la condicion de disefo:

Mu, < Mn, Ec.3.71

Se puede llegar a establecer la resistencia de un dngulo de apoyo no atiesado asi:

L
R, = %e—“ t.’fy Ec.3.72
a
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La Tabla 9.7*° del Manual del AISC muestra las resistencia de disefio de los dngulos de asiento
de 31/2 a 4 pulgadas, la cual es muy util para seleccionar el dngulo al conocer la solicitacion de

la reaccion Ru.
iii. Diseflo de apoyos de asiento atiesadas.

Este tipo de uniones se usan con la misma finalidad que las uniones de asiento no atiesadas,
con la diferencia que las conexiones atiesadas soportan reacciones mayores a las que pueden
soportar las no atiesadas. Las uniones atiesadas consisten en una placa de asiento y un

elemento rigidizante o placa atiesadora la cual a su vez puede ser conformada por un par de

™_Atiesador

angulos o una seccion T (ver figura 3.54).

a) Apoyo en columna de acero estructural.

= Armadura

Placa de asiento

Placa atiesadora

b) Detalle de los componentes de un apoyo atiesado.

Figura 3.54. Apoyo atiesado.

19 Manual of American Institute of Steel Construction (AISC) 2005, Third Edition, U.S.A.
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El espesor de la placa de asiento puede ser entre 3/8 a % pulgada y su longitud es ligeramente
mayor al ancho del patin de la viga. El espesor de la placa atiesadora debe ser mayor al espesor
de la viga soportada en caso de ser viga de alma llena.

El disefio de esta unidn consiste en establecer la longitud L de la placa atiesadora y su espesor
t,; ya que la longitud L depende esencialmente de la soldadura para diferentes valores de L y de
ancho de la soldadura se desarrollé la tabla 9.9 del Manual del AISC.

La placa atiesadora se supone que recibe la carga proveniente de la reaccion factorizada R,; se
establece el esfuerzo maximo de aplastamiento en el borde externo y suponiendo un

comportamiento elastico de la siguiente manera:

_ Ru 6R,(W—N) _ R,(4W-3N)

— Ec.3.73
f pu  we, 2t, W2 t, W2

La resistencia nomina al aplastamiento se define como:

fpn = 1.8f, Ec. 3.74

Al establecer la condicién de disefio:

fou < @fpn Ec.3.75
Se puede determinar el espesor requerido por la placa:
R, (4W-3N)

t, =" Ec.3.76
T T 18f,W? ¢

Donde:

N = longitud de contacto de la viga

W = ancho de la placa atiesadora

O = factor de resistencia al aplastamiento (0.75)

Ademads suponiendo siempre un comportamiento eldstico, la placa rigidizadora debe tener

resistencia a flexion adecuada:

M, <M,, Ec. 3.77

@pfytrL?
R, .e <——"— Ec.3.78
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6R,-.€
t, = W Ec.3.79

iv. Diseiio de placas de apoyo para elementos principales de estructuras de techo.

Cuando los extremos de los elementos principales de las estructuras de techos estan
soportados por apoyo directo sobre concreto o mamposteria (ver figura 3.55), con frecuencia
es necesario distribuir las reacciones de dichos elementos por medio de placas de asiento o

placas de apoyo.

VIGA DE TECHD

Figura 3.55. Viga con placa de apoyo.

Se supone que la reaccién se distribuye uniformemente a través de la placa sobre el material
de apoyo y que este a la vez reacciona contra la placa con una presién uniforme igual a la
reaccion factorizada Ry, dividida entre el drea A;(=BN) de la placa. La presi6n generada por el
material en el que se apoya, tiende a doblar hacia arriba la placa de apoyo, como una viga
simple en voladizo. El Manual del LRFD recomienda que se considere que la placa donde se
apoya la viga tome el momento flexionante total producido. En las siguientes figuras se
esquematiza cdmo se comporta la placa de apoyo ante la reaccién y el momento generado en

la misma.
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VIGA DE ALMA
ABIERTA

kf

Fig. 3.56. Elemento primario, soportado por placa de apoyo

ABIERTA

PLACA DE APOYO
£ N e
Y F F A F A

VIGA DE ALMA

tf

TR ]

B

Rdp

Fig. 3.57. Esfuerzos generados en placa de apoyo

En el esquema se muestra como la distribucién de esfuerzos del material de apoyo sobre la
placa, genera el momento sobre la misma Ry, que representa la reaccion concentrada, bajo
cargas factorizadas, transmitida por el elemento al apoyo, ademas:
N = Longitud de la placa, paralela a la longitud del elemento.
n = Distancia libre desde el patin inferior hasta el borde de la placa de apoyo.
B = Ancho de la placa, perpendicular a la longitud de viga.
ty = Espesor de la placa de apoyo.
E, = Esfuerzo de fluencia del material de la placa de apoyo
Para el disefio de la placa de apoyo, los estados limite que influyen, son:
v Estado limite de aplastamiento de la placa en el material de apoyo, Rgp.

v Estado limite de la resistencia a la flexién de la placa de apoyo, Ryf.
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Ademads de estos estados limite, se debe evaluar en el caso particular de las vigas de alma llena,
dos estados limite mas que estan relacionados con la fluencia del alma de la viga y con la
inestabilidad debilitamiento del alma de la viga. En los demds casos de elementos primarios de
estructuras de techo, no predominan estos estados limite y el disefio se basa principalmente en
los estados limite mencionados anteriormente.

En el proceso para dimensionar la placa de apoyo, se asume una longitud N, perpendicular a la
longitud del elemento; aunque cuando se trata de vigas de alma llena, se dimensiona esta
longitud de tal manera que no exceda los estados limite de fluencia del alma y el de
inestabilidad debilitamiento del alma de la viga. Con la longitud N se analiza el estado limite de
aplastamiento de la placa en el material de apoyo para dimensionar la longitud B vy asi obtener
el drea A; de la placa; y luego una vez obtenida esta area de apoyo, se dimensiona el espesor
de la placa de apoyo de tal manera que esta tenga la suficiente resistencia a la flexion.

La resistencia de disefio de aplastamiento del material de apoyo, para el caso del concreto, se
debe tomar igual a @.P, de acuerdo a la especificacion J9 del LRFD. Tal especificacion establece
gue cuando una placa de apoyo se extiende sobre toda el area de un soporte de concreto, la

resistencia por aplastamiento del concreto puede determinarse asi:

@, = 0.60
de = @CRnp =0.(0.85f.f)A; = 0.(0.85f .B)BN Ec. 3.80
Con:
B =min[\/p,2];p = j—i
Donde:

R, = carga de aplastamiento de disefio en el concreto.

R, = carga de aplastamiento nominal en el concreto.

@. = factor de reduccioén de resistencia del concreto.

f’c = resistencia a la compresion del concreto.

A, = area de la placa de apoyo = BN.

A, = area efectiva de apoyo, bajo la placa de apoyo y dentro del cuerpo de apoyo.

Geométricamente similar al d&rea BN y concéntrica a ella.
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B = coeficiente de confinamiento

Aliigualar R, de acuerdo con la ecuacion 3.80 y al resolver para B:

Rap

B = m Ec.3.81

Para una placa que estda completamente apoyada en el material de apoyo (concreto) el

coeficiente de confinamiento es 1, de tal forma que:

Rap

= — Ec. 3.82
0c(0.85f )N

Y el valor de B se redondea, en pulgadas, a la siguiente mas alta.
En el estado limite de flexién para la placa de apoyo, el espesor requerido por la placa para

soportar este esfuerzo de flexién se puede obtener como se muestra a continuacion:

;= 2.2jRden2 _ 2.2;1:;,,112 e 33

1%y y
Donde:
ty = espesor de la placa de apoyo.
N = longitud de la placa, paralela a la longitud del elemento.
B = ancho de la placa, perpendicular a la longitud de la viga.
FE, = esfuerzo de fluencia del material de la placa de apoyo.
Ry, = reaccion de la viga bajo las cargas factorizadas.
n=(B/2) —k,
k, = distancia del centro del espesor del alma al limite del patin del elemento.
Para el caso de vigas de alma llena, particularmente, la distancia k; esta determinada en las
tablas del manual del LRFD, el cual no es igual al mencionado anteriormente, ya que se
determina una distancia menor, debido a la concentracion o punzonamiento que el alma de la

viga genera en la placa de apoyo.

152



v. Diseiio de pernos de anclaje para placas de apoyo.

Para soportar la placa de apoyo a la base de concreto, es necesario disponer de un mecanismo
de anclaje, se realiza a través de pernos de acero soldados a la placa de apoyo y anclados a la
base de concreto, para el andlisis del comportamiento estructural de estos elementos se toman
en cuenta las formas en que pueda fallar el elemento, a continuacion se detallan las formas de
falla y las ecuaciones basadas en el método de disefio de resistencia ultima para determinar las
dimensiones de los elementos mencionados.

Estos elementos son conocidos como pernos de anclaje, que generalmente se forjan a partir de
barras redondas de acero laminadas. Estan hechos de acero dulce A307, con caracteristicas
esfuerzo-deformacion muy similares a los de acero A36. Se encuentran disponibles en
didmetros de 5/8” a 1 %” en incrementos de 1/8”. Tienen cabeza cuadrada o hexagonal y se
encuentran en tamafos regulares y de uso pesado, para el caso de las conexiones de placas de
apoyo a elementos portantes de concreto reforzado, estas ultimas son las que se utilizaran en
el disefio de dichos elementos.

El disefio de este elemento para estructuras de techos, estara determinado por la resistencia
del perno a la traccién generada por la carga vertical que recibe de los elementos que se
apoyan en el, aunque es una forma de falla, el esfuerzo cortante que se genera en el perno no

determinara las dimensiones de los elementos resistentes.
Estado limite de resistencia del acero a la tension.

El requisito basico para el acero del anclaje es cumplir con el estado limite de falla a tensién por
ruptura, segun lo expuesto en la seccion 3.4.2.1 ecuacién 3.35. El drea requerida (A,) se

determina de la siguiente manera:

_ Iy
Areq = E Ec. 3.84

Donde:
T,, = Fuerza de tensidn de disefio.
fue = Esfuerzo ultimo de tension del acero del perno.

@ = Factor de reduccidn de resistencia por ruptura (0.75).
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De esta manera se puede determinar la cantidad de acero necesaria para resistir los efectos de

tension del anclaje de la placa de apoyo.

Estado limite de desprendimiento del concreto de anclaje.

El requisito basico para un grupo de anclajes es cumplir con el estado limite de resistencia a

tension del material donde esta embebido el grupo de pernos

Pu S @Pn = :_I:Z)lplll)zlpgpb Ec. 3.85

Los factores que contiene la ecuacién anterior se definen en la tabla 3.17.

Tabla 3.17 Factores para el estado limite de desprendimiento de concreto de anclaje.

Formula

Descripcion

®=0.70

Factor de resistencia a tensidn del concreto en presencia
de elementos de anclaje.

Ap = (1.5, +d + 1.5h,f)
% (1.5hes + dg + 1.5h,f)

Area de confinamiento del grupo de pernos de anclaje
sobre la columna de concreto. Puede estar determinada
por las limitaciones impuestas por los bordes libres del
material de apoyo (ver figura 3.58).

Ano — 9hef1.5

A, < nd,, (n - nimero de conectores)

Area de la superficie de falla en el material de apoyo.
También puede estar determinada por las limitaciones
impuestas por los bordes libres del material de apoyo.

2ey \ 7!
_ N
¥a = <1 " 3hef>

ey = Distancia entre el baricentro del grupo de anclajes
y la fuerza de traccién.

Este factor se aplica cuando hay multiples filas de
anclajes tensionados y se utiliza el enfoque de disefio
eldstico. En este caso se supone que cada fila individual
de anclajes tensionados soporta diferentes niveles de
carga con la resultante de la traccién aplicada con una
excentricidad (en pulgadas) respecto del baricentro de
los anclajes tensionados. Si se utiliza el enfoque de
disefio plastico se supone que todos los anclajes
soportan la misma carga y el factor de excentricidad, {,
se tomaigual a 1,0.
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Cor: Este factor considera la distribucién no uniforme de las

=07 + 0.3

Y, = 0. > 15h P tensiones para los anclajes ubicados préximos a un
. e

borde libre de concreto.

Este factor se toma igual a 1,0 cuando el anclaje esta
ubicado en una zona de un elemento donde un analisis
Y3 = (10,1256 1.4) indica que es probable que haya fisuracién. Si el analisis
indica que no es probable que bajo cargas de servicio se
produzca fisuracién (ft < fr), P3 se puede tomar igual a
1,25 para los anclajes colados in situ, o como 1,4 para

los anclajes incorporados al concreto endurecido.

P, = 24\/f_'h 1.5 Representa la resistencia a tensién del concreto en
- c'te . .
s presencia de elementos de anclaje.

Para determinar los factores Ay y Ay, que dependen de la geometria de la ubicacién de los

pernos, tal como se muestra en el siguiente esquema:

Superficie de falla

i Rty [ 3

Fig. 3.58 Areas que determinan el estado limite de desprendimiento del concreto
(hes = Longitud de empotramiento efectiva del perno en el concreto).

Es importante conocer que todas las formulas estdn desarrolladas para el sistema ingles.
Obtenidos los valores para determinar B, se define si la longitud de empotramiento propuesta
cumple con el requisito de resistencia para soportar el bloque de desprendimiento de concreto

en el anclaje.
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3.4.3. ETAPA DE REVISION

En las diferentes etapas de disefio estudiadas anteriormente, se realiza una revisidon continua
de los elementos constituyentes de estructuras de techos, esto es en si el proceso de disefio, la
verificacion de que el elemento propuesto cumple con todas las solicitaciones a las que estara
sometido durante su vida util.

En esta etapa se hace la ultima verificacién del elemento disefiado, que puede resultar en una
modificacién estructural del mismo, generalmente la revisién del elemento en esta ultima
etapa es en funcidn a los estados limite de servicio, que aunque no tienen implicaciones en el
funcionamiento estructural, pueden tener implicaciones en el funcionamiento de servicio de la
estructura, es decir en la apariencia, dafios en elementos no estructurales, etc. Se mencioné
anteriormente como el factor que define el estado limite de servicio en elementos de techos la
deflexidon o flecha maxima en el elemento debido a las cargas de servicio no factorizadas, a

continuacion se detalla matematicamente:

Omax < SSugerida (Ec. 3.86)
Para:

Q=1.0D+1.0(L L.oR) (Ec. 3.87)

Donde:

Smax = Deflexion maxima del elemento bajo la carga Q

Osugeriaa = Deflexion méxima sugerida para el elemento (vigas de techo)

(Q = Cargas de servicio

La deflexion mdxima sugerida para el elemento esta definido de tal forma que las cargas de
servicio no imposibiliten la prestacidn de servicio de la estructura, no hay establecidos limites
especificos segun las normas de disefio. En la tabla 3.13 de la seccién 3.4.2 se muestra un
ejemplo de los limites de servicio para flecha maxima sugeridos segin Sriramulu Vinnakota.

Si la Ecuacion 3.86 no es satisfecha, se debe hacer la evaluacién de si es conveniente modificar
la configuracion estructural del elemento revisado, es decir, sus dimensiones, configuracién

geométrica y/o resistencia de los materiales.

156



Cuando se han realizado cambios estructurales, se debe de iniciar nuevamente con la fase
conceptual del proceso de disefio estructural. Este proceso llevard de nuevo a la etapa de
calculo matematico, donde nuevamente se debera corroborar si las secciones propuestas de

los elementos cumplen con los requerimientos establecidos por los codigos de disefio.

3.5. PLANOS ESTRUCTURALES DE TECHOS

Luego de establecer los elementos de la estructura del techo, su disposicién, sus dimensiones y
de revisar la respuesta estructural de éstos, el proceso del disefio continta con la preparacién
de planos estructurales de techo. Los planos contienen la informacién basica necesaria para los
detalles estructurales que conciernen a los elementos de la estructura de techo, esto es la
ubicacion y tamano de éstos, especificaciones sobre tornillos y soldaduras, atiesadores, pintura
y galvanizado, etcétera. Por lo general la seleccidn entre tornillos y soldaduras es preferible que
la realice el encargado del montaje de la estructura, debido a que en la construcciéon puede
ejecutar métodos de conexion con los cuales estd mas familiarizado y que posee el equipo vy las
herramientas necesarias; la seleccion del método de conexion debe ser bajo la aprobacién del
encargado del disefo de la estructura, el cual a su vez es la persona profesional que firma los
planos. Esta persona debe asegurar que los detalles presentados reflejen que los elementos de
techo funcionen como fueron idealizados en su disefo.

Los planos estructurales son representaciones a escala de la edificacion, por lo cual consta de
elementos basicos necesarios para su correcta y clara interpretacion. Estos elementos pueden

ser: simbologia, nomenclatura, detalles y especificaciones.

» Simbologia y nomenclatura.

a simbologia es una representacién perceptible que se utiliza frecuentemente en los planos,
aplicandose a elementos del dibujo que no es posible colocarlos a la escala escogida sin que se
observen desproporcionados con respecto a los demas elementos. Se opta entonces por
representarlos mediante figuras sencillas convencionalmente adoptadas.

La nomenclatura se utiliza en los planos para hacer referencia a un elemento al cual se

representa en un detalle a una escala menor para una mejor apreciacién de éste.
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Existen diferentes maneras de adoptar la simbologia y nomenclatura en una planta estructural
de techos, las mas comunes son presentadas a continuacién: considérese la planta de techos
mostrada en la figura 3.59a, la cual se asocia a la planta estructural de techos de la figura
3.59b. En esta planta se representan los elementos que constituyen la estructura del techo

mediante lineas y designaciones asignadas para simplificar su interpretacion.
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c) Simbologia y nomenclatura adoptadas.

Figura 3.59. Elementos de los planos de techos.
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En el detalle mostrado (ver figura 3.61c) se observa la convencién para la simbologia y
nomenclatura utilizadas, lo cual se encuentra resumido en la tabla 3.18. Las convenciones
utilizadas para los elementos pueden variar si asi lo dispone la persona encargada de realizar
los planos; en ocasiones se incluye un cuadro de simbologia similar a la tabla mostrada, aunque

por lo general la nomenclatura salva cualquier duda y se omite esta tabla.

Tabla 3.18. Simbologia y nomenclatura utilizadas.

Elemento Simbologia Nomenclatura
Polin (larguero) —_—— ——— pP_2

Viga macomber (viga | - —

dealmaabierta) |~ —————— VM=-3,VM-1

» Detalles y especificaciones.

En todos los planos estructurales se incluyen detalles y especificaciones de los diferentes
elementos estructurales, los cuales indican pormenores del refuerzo, conexiones, materiales a
utilizar, dimensiones importantes, etc. Estos datos son proporcionados con el objeto de facilitar
al encargado de la construccion informacidn sobre el montaje y conexiones de los elementos
estructurales. Los detalles y especificaciones deben estar claras, sin discrepancias con los
planos globales y acorde a las consideraciones hechas en el disefo.

En la figura 3.59c, se indica una seccién hipotética “A (1-1)” la cual hace referencia al detalle de
la conexion de las vigas de alma abierta en la cumbrera, la cual es mostrada en la figura 3.60 El
detalle muestra las dimensiones de la placa que conecta a las vigas, el tipo de soldadura,

especificaciones del material de cubierta y pendiente de ésta, etcétera.
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Figura 3.60. Detalles y especificaciones de conexidon de vigas en

cumbrera.

Es evidente que la calidad mostrada en los planos es importante en cuanto a la interpretacién
de estos, por tanto mientras mas claros y ordenados estén los planos menos problemas habra
en la ejecucion de la edificacion. Es de suma importancia una correcta elaboracion de planos
estructurales de techos, especialmente en las conexiones de sus elementos, ya que, como se

vio en capitulos anteriores, las conexiones es el punto mds delicado en estructuras de acero.
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CAPITULO IV:

" EJEMPLO DE APLICACION DEL PROCESO |
DEL DISENO ESTRUCTURAL APLICADO A
ESTRUCTURAS DE TECHO A BASE DE
PERFILES METALICOS




4.1. INTRODUCCION

En los capitulos anteriores se presentaron los procedimientos de las etapas del disefio
estructural para techos compuestos de elementos metdlicos, ademas, la fase conceptual, la
fase analitica, la fase de la revisién de los elementos disefiados, para obtener al final los datos
necesarios para desarrollar los planos estructurales de la estructura de techos.

En el presente capitulo, se retoma toda la informacién contenida en los capitulos anteriores
para que, en base a la metodologia propuesta, se proceda a la ejecucion del disefio de una
estructura de techos a base de perfiles metalicos, utilizando el método de disefio del LRFD. El
capitulo se desarrolla en dos partes principales que muestran la manera de desarrollar el
procedimiento del disefio: procedimiento tradicional manual y procedimiento asistido por
computadora.

La metodologia desarrollada para el primer procedimiento se resume de la siguiente manera:

Se ha incluido una parte introductoria que incluye la descripcidn de las caracteristicas generales
del proyecto al que se requiere disefiar la estructura de techo, en estas caracteristicas se
definen la ubicacidn, uso, sistema estructural utilizado, caracteristicas del terreno y otros datos
que pueden ser importantes para la determinacién de cargas de disefio y para la configuracién
geométrica de la estructura principal y secundaria del techo.

Luego, tomando en cuenta las consideraciones apropiadas, se procede a la aplicacion de la
primera fase, definida como la fase conceptual del proceso de disefio, en la cual se definen con
base a consideraciones estructurales definidas en el capitulo anterior, la estructura de techo
mas adecuada, la ubicacién relativa, la seleccidon, la separacion en planta y el
predimensionamiento de los elementos estructurales que integraran el sistema de techos.

Una vez definidas las dimensiones preliminares, se obtienen las cargas a las que seran
sometidos estos elementos en la fase de andlisis, esta fase a la vez se compone de los procesos
mencionados en el capitulo anterior para llevar un orden en la determinacidon de las
dimensiones adecuadas para la estructura; la evaluacion de las cargas externas es el primer
paso en esta etapa, para luego mediante el andlisis estructural se puedan determinar las cargas
internas a las que estaran sometidos cada uno de los elementos y luego conocidas las

reacciones internas en cada elemento se dimensiona mediante el método de disefo de
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resistencia Ultima (LRFD) y asi obtener las dimensiones definitivas de los elementos en la
estructura.

Para asegurar la funcionalidad de cada elemento de la estructura de techos se realiza la
revisién estructural a partir del dimensionamiento en la etapa anterior, en esta parte se
realizan cambios estructurales necesarios de manera que la estructura cumpla con el criterio
de servicio adoptado para este tipo de elementos, en este caso son las deflexiones maximas.

El ultimo paso para tener la configuracion completa de la estructura de techos, es disefiar los
apoyos y las conexiones, ademas elementos rigidizantes que puedan aportar capacidad para
transmitir las cargas laterales a los elementos verticales de la estructura de apoyo del techo y
ademas de estabilizar lateralmente a los elementos primarios y secundarios, todo esto
basandose en los criterios establecidos para el método de disefio de resistencia ultimo (LRFD).
Algunas consideraciones tomadas para el procedimiento del disefio en éste capitulo son

descritos a continuacion:

v" El proceso del disefio aplicado a estructuras de techos en éste ejemplo parte de la fase
conceptual que incluye las etapas de configuracién geométrica y de conceptualizacion
estructural; se considera que la etapa de configuracién geométrica del techo es parte
de la proyeccién arquitectdnica y esta fuera del alcance del presente estudio, por tanto
no se detalla el desarrollo de esta parte del proceso.

v" Para la determinacién de los eventos o cargas externas a la estructura se considera lo
expresado en el “Reglamento para la Seguridad de Estructural de las Construcciones
de la Republica de El Salvador”, especificamente en la “Norma Técnica para Disefio
por Sismo” y la “Norma Técnica de Disefo por Viento”.

v" El método de célculo para las fuerzas sismicas y debido al viento es estatico segin lo
expresado en las normas correspondientes.

v"El andlisis por carga sismica se limita a establecer el disefio de los elementos que
componen la estructura de techos segln la seccién 6.2.4 de la “Norma Técnica para
Disefio por Sismo”, no se realiza el analisis de la transferencia de la carga sismica a los

elementos verticales resistentes en funcién de la flexibilidad del diafragma de techo.
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v Para el calculo de los elementos estructurales se considera lo expuesto en Manual of
American Institute of Steel Construction (AISC) 2005 Third Edition, y para su disefio en
Especifications and Code del American Institute of Steel Constructions (AISC) 2005
Third Edition, segun lo expuesto en el Capitulo Ill.

v No se detalla minuciosamente el uso del software de aplicacién (SAP 2000) en el
desarrollo de la etapa de célculo, solamente en lo que concierne al modelado de la

estructura y analisis de resultados obtenidos con el software.

164



4.2. EJEMPLO DE APLICACION DEL PROCESO DEL DISENO ESTRUCTURAL APLICADO A
ESTRUCTURAS DE TECHO A BASE DE PERFILES METALICOS

Con el objetivo de lograr una mejor apreciacién del proceso del disefio estructural aplicado a
los elementos constitutivos de estructuras de techo a base de perfiles metdlicos, se presenta
hipotéticamente la siguiente edificacion en la cual se requiere el disefio estructural del techo a
partir de la planta arquitectdnica y la planta de techo. De esta manera se pretende visualizar el
proceso de disefio visto en el capitulo anterior de manera practica con los conceptos alli
descritos.

Para desarrollar las etapas del proceso del disefio es necesario reconocer ciertos paradmetros de
la edificacién que son utiles como datos de entrada para ciertas etapas del disefio. Estos

pardametros son enlistados en los siguientes parrafos.

4.2.1. CARACTERISTICAS GENERALES DEL PROYECTO

Las caracteristicas de la edificacion se enumeran segun los datos a utilizar en las etapas de
disefio en ubicacion, uso, sistemas estructurales, caracteristicas del terreno y categoria de
ocupacion.

Ubicacion y uso: La estructura a considerar es un edificio de apartamentos de cuatro niveles,

ubicado en la colonia San Francisco de San Salvador dentro de un complejo habitacional en esa
zona (ver figura 4.1a). Cada nivel consta de un pasillo central iluminado naturalmente con un
vano y ventanas de vidrio fijo, cuatro apartamentos con habitaciones, servicios sanitarios,
ducha, cocina, comedor, sala y terraza (ver figura 4.1b). En la parte saliente se ubican las
escaleras y ventanas de vidrio fijo en las paredes. El edificio tiene una capacidad para albergar a

150 personas aproximadamente.
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DIFICIO

Figura 4.1.a Ubicacion del edificio

AFARTAMENTS 1 APARTAMENTC 2
- o
AFARTAMENTC 3 APARTAMENTC 4

Figura 4.1.b Uso del edificio.

Figura 4.1. Caracteristicas generales del edificio.

Sistemas_estructurales: El sistema estructural resistente a cargas laterales es de marcos

espaciales de concreto reforzado que consta de columnas de 55x60 cm y vigas de 35x65 cm en
ambas direcciones (figura 4.2), se dispone también de vigas en voladizo en la direccién oriente

— poniente que conforman las terrazas pertenecientes a los apartamentos; el sistema de piso
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consta de losas aligeradas (VT1 -20) a base de vigueta y bovedilla en los cuatro niveles; el

sistema de techo consta de cubierta y estructura de techo metdlica a base perfiles.

J.7.9.9.9.%
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=

Figura 4.2. Planta estructural tipica de entrepiso.

En el Ultimo nivel se conservan solamente las columnas perimetrales y las centrales en el eje 4,

Cy D, seglin muestra la figura 4.3; estas columnas serdn los apoyos de la estructura de techo.
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Figura 4.3. Planta estructural del dltimo entrepiso.
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Caracteristicas del terreno: La topografia del terreno es plana y se considera un perfil del suelo

no cohesivo segun la recomendacion cuando no se conoce con exactitud el tipo de suelo (tipo
53 segln la “Norma Técnica para Disefio por Sismo”). El edificio se encuentra situado en una
zona medianamente arbolada y rodeado de estructuras similares (Zona B segun la “Norma

Tecnica de Diseio por Viento”).

4.3. FASE CONCEPTUAL DEL PROCESO DEL DISENO APLICADO A ESTRUCTURA DE TECHO

Segln lo expuesto en el Capitulo Ill, esta fase consta de dos etapas: la primera es la
conceptualizacion geomeétrica (configuracién geométrica del techo) y la segunda es la
conceptualizacion estructural (estructuracién), de las cuales la primera es desarrollada
esencialmente por el arquitecto y para efectos practicos se asume esta etapa ya realizada y se
profundiza mas en el proceso a seguir en la conceptualizacion estructural (estructuracion) de

techos.

4.3.1. ETAPA DE CONCEPTUALIZACION GEOMETRICA DEL SISTEMA DE TECHO.

En la configuracion geométrica del sistema de techo se define la forma geométrica en planta y
elevacion del techo, el material de cubierta, pendientes, aleros, aberturas o vanos, etc., todo
esto queda expuesto en la planta de techo. Para éste ejemplo se considera que la planta de

techo se encuentra ya establecida por el arquitecto y se muestra en la figura 4.4.

T
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Figura 4.4 Planta de techos (configuracion geométrica)

CUBIERTA DE LAMINA
f ZING CON ASILANT
POLIRETANG
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Los datos son los siguientes:

Material de la cubierta: Lamina de aluminio y zinc con aislante de poliuretano (2” de espesory

10.74 kg/m” de peso seglin anexo 2.1).

Pendientes: 12% en los faldones norte — sur, 15% en los faldones este — oeste, 30% en la parte
saliente.

Aleros: se consideran aleros cubriendo la parte destinada para la terraza con una longitud
saliente de 3.00 metros.

Vanos: una abertura es ubicada segun la planta arquitecténica para lograr una mayor
iluminacidn y ventilacién natural; los detalles de esta abertura techada son mostrados en la

figura 4.5.

LAMING CE ALUMIND ¥ ZING ABERTUR FRONTAL

CON AISLANTE DE POUURETANO
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Figura 4.5a Elevacion Sur del edificio

LAMINA DE ALUMINID v ZIND
CON ASLENTE DE POLIURETANO

Figura 4.5b Elevacién Oriente del edificio.

Figura 4.5. Detalles en elevacion para la abertura en el sistema de techo.
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4.3.2. ETAPA DE CONCEPTUALIZACION ESTRUCTURAL DEL SISTEMA DE TECHO

Esta etapa se desarrolla en dos partes: la estructuracién y el predimensionamiento de los

elementos que componen el sistema de techo.

4.3.2.1. Estructuracion de elementos

En base a los conceptos descritos en el Capitulo Il se recomienda seguir la siguiente serie de
pasos para lograr una estructuracién adecuada de elementos estructurales de un sistema de
techos a base de perfiles metalicos, para luego proceder con el predimensionamiento de éstos
y posteriormente seguir con la fase de analisis o numérica.
Los pasos para la estructuracion de elementos se resumen a continuacién:

i Identificacion de los apoyos en planta y direccion de las vertientes de la cubierta.

ii.  Aplicacion de criterios para la disposicion de elementos estructurales primarios de

techo.

jii. Verificacion de claros libres y seleccion tentativa de elementos primarios.

iv. Ubicacion y disposicion de elementos estructurales secundarios de techo.

V. Separacion de elementos estructurales secundarios.

vi. Seleccion de elementos estructurales secundarios.

Para el ejemplo mostrado se detalla en los siguientes parrafos los criterios para lograr una
estructuracion adecuada y un acertado predimensionamiento de elementos para continuar con

la fase de analisis y diseio.

i. Identificacion de los apoyos en planta y direccion de las vertientes de la cubierta.

Para empezar a colocar elementos estructurales de techo es necesario localizar donde se
apoyaran, en éste ejemplo se trata de columnas de concreto reforzado designadas segun los
ejes mostrados en la figura 4.6. Las vertientes de la cubierta son necesarias para la
incorporacién de elementos estructurales en las aristas formadas en configuraciones

geométricas de sistemas de techo de tres o mds aguas.

170



IR

Figura 4.6. Localizacidon de apoyos en planta y vertientes de la
cubierta.
ii. Aplicaciéon de criterios para la disposicidon de elementos estructurales primarios de techo.

En éste paso se configura la ubicacién de los elementos estructurales primarios. Dado que cada

sistema de techo tiene diferentes caracteristicas se debe subdividir las diferentes condiciones

de los elementos. Para éste ejemplo, las caracteristicas identificables son elementos en: aristas,

simplemente apoyados y voladizos.

1) Se colocan elementos primarios en las aristas que forman las vertientes de la cubierta, con
sus extremos simplemente apoyados en columnas (ver figura 4.7a).

2) Luego se colocan elementos primarios en direccion de las vertientes apoyados en las
columnas y los elementos diagonales en las aristas definidos en el paso anterior (ver figura

4.7b).
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Figura 4.7a
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Figura 4.7b

Figura 4.7. Ubicacion de elementos primarios en aristas y simplemente apoyados.

3) Se colocan elementos primarios en las parte saliente de la cubierta en la direccidn de la

pendiente (30%) apoyados sobre las columnas, debido a que estas estaran apoyadas sobre

otros elementos secundarios (ver figura 4.8); ademas se ubican elementos en la interseccién

de las cubiertas, en éste caso es necesario incorporar un elemento mas de apoyo (ver figura

4.8). Por ultimo se incorpora un elemento primario en la cumbrera para lograr mayor rigidez

del conjunto.
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Figura 4.8. Ubicacion de elementos primarios en la parte
saliente de la cubierta.
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4) Se colocan elementos primarios en la parte de la terraza, estos elementos en voladizo son
cortos y pueden ser independientes de los demas elementos que se ubican en el mismo eje

(ver figura 4.9).
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Figura 4.9. Incorporacién de elementos en voladizo.

5) Por ultimo se ubica un elemento primario entre las columnas cercanas al vano para brindar

mayor rigidez en esa zona (ver figura 4.10).
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Figura 4.10. Ubicacion de elementos primarios en
perimetro del vano.

iii. Verificacion de claros libres y seleccidn tentativa de elementos primarios.
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En éste paso se establece el tipo de elemento a utilizar con base a los claros libres, para esto se
toman las recomendaciones de la tabla 3.3 y 3.4 del capitulo Ill, la cual considera como
elementos primarios o vigas de techo: armaduras, vigas de alma abierta y vigas de alma llena.
En éste ejemplo se verifican los claros libres para los elementos en las aristas, simplemente
apoyados y voladizos.

Los elementos en la arista cubren un claro de 19.21 metros (ver figura 4.11). Segun la tabla 3.3
es recomendable que se utilice como elemento primario una armadura. Dada la configuracién
geométrica del techo se observa que la armadura debe brindar una caida (un agua), por lo que

ésta resulta geométricamente asimétrica.
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Figura 4.11. Seleccién de elementos primarios en aristas.

v" Asimismo, debido a que las armaduras pueden tener arreglos diferentes de sus miembros y
segun la tabla 3.4 es necesario seleccionar el tipo de armadura, para dicho claro se puede
utilizar la armadura tipo Warren, Pratt o Howe, en éste caso se selecciona la armadura tipo
Pratt, (ver figura 4.11), debido a que la mayoria de los miembros diagonales esta en bajo
cargas de tension, la cual es una condicién favorable para miembros de acero estructural.

v’ Para los elementos sobre el eje 4 y los ejes Cy D (ver figura 4.12) se observa que el maximo
claro es de 12.00 y 15.00 metros respectivamente, para los cuales es posible utilizar vigas

de alma abierta o armaduras. Para mantener la rigidez relativa entre elementos se decide
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por utilizar vigas de alma abierta en dichos ejes y en los demas, ya que estos son de menor
cuantia.
v Los elementos en voladizo son independientes de los demds para evitar elementos en

condiciones de apoyo continuo, en éste caso se utilizan vigas con alma abierta (ver figura

4.12).
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Figura 4.12. Seleccién de elementos primarios en voladizos.
v’ Para los elementos de la parte saliente del edificio se plantean vigas de alma abierta en el
claro principal de 6.00 metros y los elementos en diagonal donde interceptan los faldones

con un claro de 8.08 metros (ver figura 4.13).

‘\{ | +/’ -
ﬁ_‘AI\\ | . ’——c-:
STD—Z_-_'-LZ?{ VANOSL _— ‘ | B.0O |

PR
O e,

A

Figura 4.13. Seleccién de elementos primarios en parte saliente.
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iv. Ubicacidn y disposicidon de elementos estructurales secundarios de techo.
La disposicién de los elementos secundarios o largueros en una estructura de techo debe ser

perpendicular a la direccion de la pendiente (ver figura 4.14); en éste caso la configuracion
geométrica del techo sugiere cuatro caidas de agua principales para el cual es recomendable

que los largueros concurran en las diagonales en el mismo punto.

Figura 4.14. Ubicacion de elementos secundarios.

Notese que ademas se ubican los elementos secundarios en las partes salientes a partir de su

interseccion con los elementos diagonales.

v. Separacion de elementos secundarios.

Con referencia al capitulo anterior la separacién de los largueros debe mantenerse entre 0.60 y
1.80 metros, en éste ejemplo se propone la separacion de los largueros en la direccion de los
ejes literales o ejes Norte — Sur de 1.25 metros. En vista de que existe una armadura en la
configuracion de la estructura, se debe lograr que los largueros se apoyen en los nudos de la
armadura. A partir de esta observacion, se procede a establecer la geometria de la armadura:

Primero se proyecta la separacion preliminar en la direccién de la armadura en diagonal (Figura

4.15 a).

v" Angulo de la armadura diagonal con respecto al eje lateral:
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¢ = tan~(12/15) = 38.66°

v’ Separacidn de largueros en direccidn de la armadura:

S = 1.25 mts/cos 38.662 = 1. 60 metros

En base a esta ultima separacion, se proyecta la configuracion geométrica de la armadura,

antes de esto es necesario establecer la altura de la armadura en funcién de la pendiente:

v" Claro de la armadura:

v" Pendiente direccién Norte — Sur:

v"  Altura maxima de armadura: 15 mts x 0.12 = 1.80 metros.

19.21 metros.
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a) Proyeccidn de la separacién de largueros en la direccién de la armadura.

g

19.21

1.80

1—.\\‘\5

b) Dimensiones principales de la armadura.

largueros.

c) Separacién de los nudos de la armadura en base a la separacién de

Figura 4.15. Configuracion geométrica de la armadura en base a la separacién de

largueros.
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En la direccidn Oriente — Poniente se observa que la altura de 1.80 metros de la armadura

coincide con la pendiente establecida de 15%:

, 1.80
Pendiente,_, = (7> x 100 = 15%

Con lo anterior expuesto se establecen las separaciones en todas las caidas de agua con
diferente pendiente, segun la figura 4.16. Todas estas separaciones se encuentran en el rango

recomendado para elementos secundarios de estructuras de techo (0.60 < s < 1.80 metros).

ELoo_&
1.25—-4—7-% e

RS

Figura 4.16. Separacion de elementos secundarios en
las diferentes pendientes del techo.

vi. Seleccidn de elementos secundarios.
La seleccion de estos elementos se basa en una relacién claro y separacion representada en la
tabla 3.5 y 3.6 del capitulo Ill para la seleccidn de perfiles laminados en frio conocidos como
polines “C”. Una recomendacién de ese mismo capitulo es que se utilicen polines espaciales
como largueros para claros mayores a 6.00 metros. En éste ejemplo la separacion minima
considerada es exactamente igual 6.00 metros, (ver figura 4.17) de modo que se prefiere

utilizar polines espaciales como elementos secundarios en la estructura de techos considerada.
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Figura 4.17. Seleccion de elementos secundarios.

4.3.2.2. Predimensionamiento de elementos

La ultima parte de la fase conceptual es el predimensionamiento de los elementos
estructurales del sistema de techo; como se expresé anteriormente, gran parte de la etapa de
calculo y sus resultados dependen del correcto predimensionamiento de los elementos.

Para optimizar el proceso se identifican una tipologia de armadura, tres tipologias de viga de
alma abierta (ver figura 4.18a) y dos tipologias de polines espaciales (ver figura 4.18b). De esta
manera se logra una simplificacion en cuanto al establecimiento de las dimensiones
preliminares de los elementos que luego se revisaran en la fase numérica especificamente en la

etapa de disefio.
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Figura 4.18a. Tipologias establecidas para elementos estructurales

primarios.
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Figura 4.18b. Tipologias establecidas para elementos estructurales

secundarios.

Figura 4.18. Tipologias establecidas para elementos estructurales

de techos.

A partir de las figuras anteriores se desarrolla el predimensionamiento de cada una de las
tipologias tanto de elementos primarios como secundarios. Es evidente que la seleccion de
cada grupo de elementos que forman una tipologia depende de los claros libres, disposicién y
cargas a soportar, aunque es aceptable establecer las tipologias de la manera mostrada como

un paso preliminar antes del diseiio definitivo de cada elemento.
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a) Elementos primarios

Armaduras tipo A-1

En las armaduras es necesario revisar la relacién altura — claro cuyo rango recomendable se
establece en el Capitulo lll de 1/10 a 1/5, con el fin de controlar las deflexiones, para éste
ejemplo:

v" Claro libre = 19.21 metros

v" Altura = 1.80 metros

., h 180
v" Relacidn altura —claro: == ——=0.09
L 19.21
e 1 _h _1 h
v" Relacidn limite: = < " < s - 0.10 < 1 <0.20

Justificacion: Se considera que la armadura en cuestion posee una relacion altura — claro

aceptable ya que es cercana al valor minimo recomendable.

Vigas de alma abierta tipo VM -1

En éste tipo de viga de alma abierta se agrupan una variedad de elementos que componen la
estructura de techo y es considerada comun en los claros relativamente pequefios. A partir de
esto se desarrolla el predimensionamiento de éste tipo de viga considerando el claro mas
desfavorable en éste caso es 7.50 metros.

La relacidn altura - claro recomendada para vigas de alma abierta es 1/24. Para éste ejemplo las

vigas VM-1 deben tener una altura de:

Altura de VM-1: L SN h =750 _ 31.25cm
L 24 24

Por tanto se considera una altura preliminar de 30 cm para las vigas tipo VM-1 (Ver figura
4.19).

Justificacion: en este caso la altura de 31.25 cm es el minimo recomendable y para efectos
prdcticos se debe seleccionar una dimension redondeada de 35 cm, la cual se considera que
esta demasiado sobrada para el elemento en cuestion. Por tanto la altura a considerar es de 30
cm y se deja para la etapa de revision los cambios estructurales necesarios para solventar esta

aproximacion.
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Vigas de alma abierta tipo VM -2

Este tipo de viga de alma abierta se ubica en la parte central de la planta de techo con la
pendiente de 12% con un claro relativamente grande y con cargas considerables provenientes
de los largueros. A partir de esto se desarrolla el predimensionamiento de éste tipo de viga
cuyo claro es de 15.00 metros.

La relacidn altura - claro recomendada para vigas de alma abierta es 1/24. Para éste ejemplo

las vigas VM-2 deben tener una altura de:

1

Alturadevm-2: 2=L1 5 p=2%
L 24

24

=62.50cm

Por tanto se considera una altura preliminar de 60 cm para las vigas tipo VM-2 (Ver figura
4.19).

Justificacion: en este caso la altura de 62.50 cm es el minimo recomendable y para efectos
prdcticos se debe seleccionar una dimension redondeada de 65 cm, la cual se considera que
esta demasiado sobrada para el elemento en cuestion. Por tanto la altura a considerar es de 60
cm y se deja para la etapa de revision los cambios estructurales necesarios para solventar esta

aproximacion.

Vigas de alma abierta tipo VM -3

Este tipo de viga de alma abierta se ubica en la parte central de la planta de techo con la
pendiente de 15% con un claro medianamente grande y con cargas considerables provenientes
de los largueros. A partir de esto se desarrolla el predimensionamiento de éste tipo de viga
cuyo claro es de 12.00 metros.

La relacion altura - claro recomendada para vigas de alma abierta es 1/24. Para éste ejemplo

las vigas VM-3 deben tener una altura de:

h 1

Altura de VM-3: -1 5 =2
L 24

24

= 50.00cm

Por tanto se considera una altura preliminar de 50 cm para las vigas tipo VM-3 (Ver figura

4.19).
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Figura 4.19 Detalle de peralte de vigas de alma abierta tipo.

b) Elementos secundarios

Largueros tipo P-1

Este tipo de larguero se ubica en la direccién de la pendiente de 15% con un claro maximo de
7.50 metros. Se diferencian de los largueros tipo P-2 en la separacion entre ellos. Ademas se
ubican en la parte saliente del voladizo de la terraza.

La relacion peralte - claro recomendado para polines espaciales es 1/24. Para éste ejemplo los

polines tipo P-1 deben tener un peralte de:

Peralte de P-1: a_1r 4 d= 500 _ 25cm
L~ 24 24

Por tanto se considera un peralte preliminar de 25 cm para los largueros tipo P-1 (Ver figura

4.20).

Largueros tipo P-2

Este tipo de larguero se ubica en la direccién de la pendiente de 15% con un claro maximo de
6.00 metros. Se diferencian de los largueros tipo P-1 en la separacién entre ellos.
La relacién peralte - claro recomendado para polines espaciales es 1/24. Para éste ejemplo los

polines tipo P-2 deben tener un peralte de:

Peralte de P-2: i-1 - d= 750 - 31.25cm
L 24 24
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Por tanto se considera un peralte preliminar de 30 cm para los largueros tipo P-2 (Ver figura
4.20).

Justificacion: en este caso el peralte de 31.25 cm es el minimo recomendable y para efectos
prdcticos se debe seleccionar una dimension redondeada de 35 cm, la cual se considera que
esta demasiado sobrada para el elemento en cuestion. Por tanto el peralte a considerar es de

30 cm y se deja para la etapa de revision los cambios estructurales necesarios para solventar

esta aproximacion.

P P_?

Figura 4.20 Detalle de peralte de polines tipo.

En resumen, las dimensiones preliminares para el diseio de los elementos estructurales

primarios y secundarios son los siguientes:

Designacion Tipo de elemento Peralte o altura preliminar (m)
VM-1 PRIMARIO 0.30
VM-2 PRIMARIO 0.60
VM-3 PRIMARIO 0.50
P-1 SECUNDARIO 0.30
P-2 SECUNDARIO 0.25

Con éste dimensionamiento preliminar finaliza la fase conceptual del proceso del disefio y se
puede continuar con la fase analitica o numérica. Es importante recordar que lo establecido en
esta fase es propenso de cambiar segln se obtengan resultados parciales en las siguientes
etapas, sin embargo lo importante es que esos cambios se minimos y que se agilice lo mas

posible el proceso del disefio.
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4.4. FASE ANALITICA O NUMERICA DEL PROCESO DEL DISENO APLICADO A ESTRUCTURAS
DE TECHO.

Esta fase comprende las etapas de calculo del proyecto estructural, en el cual a partir de las
cargas evaluadas en cada uno de los elementos que componen el techo se definiran sus

dimensiones verdaderas, las cuales seran capaces de soportar las acciones externas de disefio.

4.4.1. ETAPA DE ANALISIS EN EL PROCESO DE DISENO ESTRUCTURAL

En esta etapa se realiza el analisis de las cargas externas que se derivan de acciones por
gravedad y las acciones que generan los eventos accidentales que pueden llegar a la estructura,
y en particular a cada uno de los elementos que componen la estructura, ademas de las cargas
internas que son las que generaran los parametros para la definicion de la configuracién final

de cada elemento de la estructura.

4.4.1.1. Evaluacion de cargas externas

Al iniciar el proceso de evaluacién de las cargas externas, es importante mencionar que se debe
realizar desde los elementos que tienen menor capacidad de carga, y estos transmiten la carga
a los elementos sobre los que se encuentran apoyados, los cuales tienen mayor capacidad para
resistir las cargas que provienen de los elementos que se apoyan en ellos. A continuacion se
detalla el analisis para cada uno de estos elementos, iniciando por los largueros que son los que
reciben las cargas provenientes directamente de la cubierta de techo.

El andlisis de estas cargas se realiza en base a la pendiente de la cubierta, pues en primer
momento es la que determina la carga distribuida sobre cada uno de ellos. Con respecto a las
tipologias de polines que se definieron anteriormente, se realiza posteriormente la evaluacion
de los elementos con cargas mas desfavorables, por lo tanto el andlisis aca expuesto es para
determinar todas las cargas que llegan a los diferentes elementos, conocido cominmente

como bajado de cargas.
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a) Cargas externas en largueros

Para la determinacion de las cargas que recibe cada elemento que funciona como larguero, que
sirve como elemento secundario de la estructura de techo en éste ejemplo, se calcula los
efectos de las cargas debidas a la cubierta, instalaciones de cielo falso, eléctricas y el peso
propio del elemento.

La carga muerta se considera uniformemente distribuida para todos los largueros existentes en
la estructura, debido a que la variacién de la carga existente representa una condicién mas
favorable. Se realiza un analisis para dos elementos, debido a que la separacidon de los

largueros no es igual en las dos direcciones principales hacia donde escurre el agua.

Figura 4.21 Separacion de planta de los largueros en ambas direcciones.
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a.1) Largueros Tipo P-1 (en pendiente de 12% de inclinacidn).
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Figura 4.22 Ubicacidén de largueros tipo P-1.

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)

Los materiales a utilizar en el sistema de techo: cubierta tipo l[dmina de aluminio y zinc con
aislante de poliuretano de 2°" de espesor y larguero tipo polin espacial, del Anexo 2 se obtienen
los pesos de estos componentes para la determinacién de la carga muerta en un los largueros.

Para los largueros ubicados en los ejes verticales, que tiene una pendiente de 12% tienen una
separacion de 1.25 m en planta, a continuacién se detalla el procedimiento de cdlculo para las

cargas distribuidas en dichos elementos:
Para 12% de pendiente 8 = tan"1(12/100) - 6 = 6.84°
Separacién en planta de los polines: 1.25 m

Separacion de los polines = 1.25 m/cos(6.84°) = 1.26 m (ancho tributario para cada larguero)
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Cubierta =10.74 kg/m? (Lamina de aluminio y zinc con aislante

de poliuretano de 2°" de espesor)
Cielo falso e Instalaciones eléctricas = 25.00 kg/m?
Peso por unidad de area =35.74 kg/m?

La carga lineal distribuida en cada larguero se determina del producto del peso por unidad de
area y la separacion de los polines, ademas se considera el 10% adicional de esta carga para

considerar el peso propio del larguero.
D = (35.74kg/m* X 1.26 m ) x 1.10
D =49.54 Kg/m

Cargas gravitacionales: Carga viva (Lr)

Para el calculo de las cargas vivas de techo distribuidas en los largueros de la estructura,
utilizamos el Reglamento de Seguridad Estructural de las Construcciones (Ver tabla 3.7), en el
cual la carga minima que debe soportar una estructura de techo con pendiente mayor a 5% es

de:

Gm = 20 Kg/m?

La carga viva distribuida sobre el larguero es igual a:
Lr = q,, * Ancho tributario

Lr =20Kg/m? «1.26 m

Lr =25.20 Kg/m

En la figura 4.22 se muestra un esquema de como los largueros soportan la carga generada por
la cubierta y por el peso propio en base a los criterios de calculo definidos por el AISC, las
reacciones en los largueros son verticales, a diferencia de las cargas de viento que son
perpendiculares al eje de los largueros, lo cual se observara mas adelante en el analisis de las

cargas accidentales de viento que se generan en la estructura de techo
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Figura 4.23a. Larguero soportando cargas gravitacionales de servicio.

Figura 4.23b. Larguero soportando cargas gravitacionales de servicio y accidentales de viento.
Cargas accidentales: Carga de viento (W):

Ademas de las cargas por gravedad, los largueros reciben las cargas provenientes de la presion
o succion generada por el viento, que luego es trasladada hacia la armadura de la estructura de
techo; esta carga como se menciond en el capitulo anterior es perpendicular al eje fuerte del

larguero.

El drea tributaria para las cargas de viento es la misma que para las cargas gravitacionales, por

lo tanto es igual el ancho tributario que se utilizd para evaluar las cargas gravitacionales.
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Del capitulo anterior, la ecuacién 3.6 nos indica cuan es la presién de viento que utilizaremos

para evaluar la carga en los largueros de la siguiente manera:
P =C,C,KPy

Los factores C,, C, y K se determinan en base a las caracteristicas particulares de la edificacion.
v' El factor Cp, segln la tabla 3.9 para el lado de sotavento C,, = — 0.7 y para el lado de
barlovento para superficies con inclinacion menor de 30 grados C, = —0.7, de tal
manera que para el factor C, el valor a utilizar es de —0.7.
v Elfactor C, es determinado en base a la altura de la edificacion:
La estructura en andlisis se encuentra clasificada en la Zona B*, a = 4.5; y la altura de la
edificaciénes Z = 12.80m

Segun la ecuacion 3.7a:

A
¢ =(3)

Sustituyendo en la ecuacién anterior los valores de z (altura) y a:

C, = (%)Z/ 045 _ 1.12

v" Elfactor K se determina en base a la ubicacién particular de la edificacion con respecto
a su entorno que definen las zonas de exposicion de la estructura, estas zonas estan
definidas en la “Norma Tecnica de Disefio por Viento” del “Reglamento para la
Seguridad de Estructural de las Construcciones en El Salvador”, en particular para la
estructura en cuestion, estd rodeada por estructuras similares en altura se clasifica
dentro de la zona B*, para el cual, segun la tabla 3.8 el valor de el factor K es igual a 1.0

(K = 1.0).
Con los factores de correccién para la ecuacién 3.6 y considerando una Py = 30 Kg/m? segun
la “Norma Tecnica de Disefio por Viento” del “Reglamento para la Seguridad de Estructural de

las Construcciones en El Salvador”, se obtiene la carga de viento generada en la estructura:

P = C,C,KPy = (—0.7)(1.12)(1.0)(30 Kg/m?)

2 Ver Norma Técnica de Disefio por Viento seccion 4.2.
% Norma Técnica de Disefio por Viento seccion 4.2.
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P = —23.52 Kg/m?

Lo cual indica una presion de succidn perpendicular a la vertiente del techo (y a su vez en el eje

fuerte de los largueros), la carga distribuida sobre el larguero es:
W = P x Ancho tributario = —23.52 Kg/m? * 1.26 m

W =-29.64 Kg/m

a.2) Largueros Tipo P-2 (en pendiente de 15% de inclinacién).
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Figura 4.24. Ubicacion de larguero tipo P-2

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)

Para los largueros ubicados en los ejes horizontales, que tiene una pendiente de 15% tienen
una separacion de 1.00 m en planta, a continuacién se detalla el procedimiento de célculo para

las cargas distribuidas en dichos elementos:
Para 15% de pendiente # = tan~1(15/100) —» § = 8.53°
Separacién en planta de los polines: 1.00 m

Separacion de los polines = 1.00 m/cos(6.84°) = 1.01 m (ancho tributario para cada larguero)
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Cubierta =10.74 kg/m? (Lamina de aluminio y zinc con aislante

de poliuretano de 2°" de espesor)
Cielo falso e Instalaciones Eléctricas = 25.00 kg/m?
Peso por unidad de area =35.74 kg/m?

La carga lineal distribuida en cada larguero se determina del producto del peso por unidad de
area y la separacion de los polines, ademas se considera el 10% adicional de esta carga para

considerar el pero propio del larguero.
D = (35.74kg/m*x 1.01m) x 1.10
D =39.71Kg/m

Cargas gravitacionales: Carga viva (Lr)

Para el calculo de las cargas vivas de techo distribuidas en los largueros de la estructura,
utilizamos el Reglamento de Seguridad Estructural de las Construcciones (Ver tabla 3.7), en el
cual la carga minima que debe soportar una estructura de techo con pendiente mayor a 5% es

de:

Gm = 20 Kg/m?

La carga viva distribuida sobre el larguero es igual a:
Lr = q,, * Ancho tributario

Lr =20Kg/m? «1.01m

Lr =20.20 Kg/m

Cargas accidentales: Carga de viento (W):

Los factores de correccién para la ecuaccion 3.6 no varian si la pendiente del techo no excede
los 30° de inclinacién, como es el caso de la pendiente de 15% en la cubierta del techo. Eso

implica que la presion de viento para esta pendiente se mantiene:

192



P = C,C,KPy = (—0.7)(1.12)(1.0)(30 Kg/m?)
P = —23.52 Kg/m?

Lo cual indica una presién de succion perpendicular a la vertiente del techo (y a su vez en el eje

fuerte de los largueros), la carga distribuida sobre el larguero es:
W = P x Ancho tributario = —23.52 Kg/m? * 1.01m

W = -25.57 Kg/m

a.3) Largueros Tipo P-3 (en pendiente de 30% de inclinacion).
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Figura 4.25. Ubicacion de larguero tipo P-3

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)

Para los polines ubicados en los ejes horizontales, que tiene una pendiente de 30% tienen una
separacion de 1.00 m en planta, a continuacion se detalla el procedimiento de célculo para las

cargas distribuidas en dichos elementos:
Para 15% de pendiente § = tan~1(30/100) - 8 = 16.70°
Separacion en planta de los polines: 1.00 m

Separacion de los polines = 1.00 m/cos(16.70°) = 1.04 m (ancho tributario para cada

larguero)
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Cubierta =10.74 kg/m? (Lamina de aluminio y zinc con aislante

de poliuretano de 2°" de espesor)
Cielo falso e Instalaciones Eléctricas = 25.00 kg/m?
Peso por unidad de area =35.74 kg/m?

La carga lineal distribuida en cada larguero se determina del producto del peso por unidad de
area y la separacion de los polines, ademas se considera el 10% adicional de esta carga para

considerar el pero propio del larguero.
D = (35.74kg/m* x 1.04m ) x 1.10
D =40.89 Kg/m

Cargas gravitacionales: Carga viva (Lr)

Para el calculo de las cargas vivas de techo distribuidas en los largueros de la estructura,
utilizamos el Reglamento de Seguridad Estructural de las Construcciones (Ver tabla 3.7), en el
cual la carga minima que debe soportar una estructura de techo con pendiente mayor a 5% es

de:

Gm = 20 Kg/m?

La carga viva distribuida sobre el larguero es igual a:
Lr = q,, * Ancho tributario

Lr =20Kg/m? = 1.04m

Lr =20.80 Kg/m

Cargas accidentales: Carga de viento (W):

Los factores de correccidn para la ecuacién 3.6 no varian si la pendiente del techo no excede
los 30° de inclinacién, como es el caso de la pendiente de 30% en la cubierta del techo. Eso

implica que la presion de viento para esta pendiente se mantiene:
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P = C,C,KPy = (—0.7)(1.12)(1.0)(30 Kg/m?)
P = —23.52 Kg/m?

Lo cual indica una presién de succion perpendicular a la vertiente del techo (y a su vez en el eje

fuerte de los largueros), la carga distribuida sobre el larguero es:
W = P x Ancho tributario = —23.52 Kg/m? * 1.04 m
W =-26.33 Kg/m

Lo anterior calculado es posible resumirlo en la siguiente tabla (Tabla 4.1) para poder entender

de una forma mas sencilla los datos obtenidos:

CARGAS DISTRIBUIDAS EN LARGEROS (kg/m)

LARGUERO MUERTA (D) VIVA DE TECHO (L) VIENTO (W)
P-1(12%) 49.54 25.20 -29.64
P—2(15%) 39.71 20.20 -25.57
P-3(30%) 40.89 20.80 -26.33

Tabla 4.1 Resumen de las cargas distribuidas en los elementos secundarios.

Luego de obtener las cargas externas en los largueros, que son los elementos que reciben la
carga proveniente de la cubierta de techo, se calculan las cargas sobre las vigas de techo, que

son los elementos primarios de la estructura.

b) Cargas externas en vigas de techo

Segun el esquema de la configuracién de techos, existen tres tipos de vigas de alma abierta, los
cuales seran analizados para determinar las cargas existentes en cada una de ellas, viva, muerta
y accidentales, esta ultima ademads de incluir la carga debido a la influencia del viento debe
incluir la carga debida a los efectos sismicos que le produce la masa que soporta y el peso

propio del mismo elemento.

b.1) Viga Tipo VM-1 (en eje 5 tramos A - B)

En primer lugar se analizard la viga ubicada en el eje 5, tramo A - B; que son iguales a las

ubicadas en los ejes 3y 5 tramo E-F.
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Figura 4.26 Ubicacion de la viga de alma abierta en eje 5 tramo A - B.

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)
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Figura 4.27 Condicion de carga para la viga ubicada en eje 5 tramo A - B.

En la figura 4.27 se observa las cargas que llegan a la viga de alma abierta que provienen de los

polines, para determinar la magnitud de las cargas, se distribuirdn las cargas en los polines,

hacia la viga de alma abierta, en funcidon proporcional de la distancia entre elementos

secundarios.
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Figura 4.28 Esquema de longitudes proporcionales de carga para la carga D2.
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Para calcular las diferentes cargas en cada nudo donde se apoyan los polines, se muestra como
ejemplo en la figura 4.28, en donde la carga D, es debida a los polines de longitud de 7.50 mts.
y de 6.24 mts. Cuya carga distribuida se calculo anteriormente, para inclinacion de 15%

(gp =39.71 Kg/m)

v' ParaD4, 1; = 7.50 mts.,l, = 7.50 mts., ademds se multiplica por 1.10 para considerar

el peso propio de la armadura, en todas las cargas.

D, = [(11/2 X qD) + (12/2 X qD)] x 1.10
Dy = [(75/, % 39.71) + (75/, x 39.71)| x 1.10 = 327.61 Kg

v’ ParaD,, 1; = 7.50 mts.,l, = 6.24 mts., (ver figura 4.24)

D, = [(11/2 X qp) + (12/2 x qp)| x 1.10
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D, = [(75/, x 39.71) + (6-24/, x 39.71)| x 1.10 = 300.09 Kg

v' ParaDg, 1; = 7.50 mts.,l, = 4.97 mts.

D, = [(11/2 X qp) + (12/2 x qp)| x 1.10
Dy = [(75/, % 39.71) + (+97/, x 39.71)| x 110 = 272.35 Kg

v' ParaD,, 1; = 7.50 mts.,l, = 3.73 mts.

D, = [(11/2 X qp) + (12/2 x qp)| x 1.10
D, = [(75/, % 39.71) + (373/, x 39.71)| x 1.10 = 245.27 Kg

v' ParaDg, 1; = 7.50 mts.,l, = 2.49 mts.

D; = [(11/2 X qD) + (1/2 X qD)] x 1.10
Ds = [(75/, x 39.71) + (249/, x 39.71)| x 1.10 = 218.19 Kg

v' ParaDg, 1; = 7.50 mts.,l, = 1.25 mts.

Dg = [(11/2 X qp) + (12/2 x qp)| x 1.10
D = [(75/, x 39.71) + (125/, x 39.71)| x 1.10 = 191.10 Kg

v' ParaD,, 1; = 7.50 mts.,l, = 0.00 mts.

D, = [(11/2 X qp) + (12/2 x qp)| x 1.10
D, = [(75/, % 39.71) + (0:00/, x 39.71)| x 1.10 = 163.80 Kg

v' Reacciones en los apoyos (R,p ¥ Rgp)
2.1=0

> fy=Rap =Dy =Dy = Dy = D, = D5 = Dy = Dy + Rygp = 0
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RAD=D1+D2+D3+D4+D5+D6+D7_RBD

ZMA:O

Todas las fuerzas son equidistantes e iguales a 1.00 mts.

Z M, = D,(1.00) + D5(2.00) + D,(3.00) + Ds(4.00) + D¢(5.00) + D,(6.00) — Ry (6.00)

=0

_ D,(1.00) + D5(2.00) + D;(3.00) + D5(4.00) + Dg(5.00) + D,(6.00)

BD 6.00
RBD
~300.09(1.00) + 272.35(2.00) + 245.27(3.00) + 218.19(4.00) + 191.10(5.00) + 163.80(6.00)

6.00

Rgp = 73194 Kg
Rap = 327.61 + 300.09 + 272.35 + 245.27 + 218.19 + 191.10 + 163.80 — 731.94
Ryp = 986.47 Kg

A continuacidon se muestra en la figura 4.x una tabla de cdlculo de todos los procesos
mencionados anteriormente, para determinar las cargas que llegan al elemento y las

reacciones que se transmiten a los apoyos.

Viga en eje 5 Carga muerta
# Carga q L1 L2 Dist. aeje A Qi Qi+ PP Ma RB RA

D1 39.71 7.50 7.50 0.00 297.83 327.61 0

D2 39.71 7.50 6.24 1.00 272.81 300.09 300.09

D3 39.71 7.50 4.97 2.00 247.59 272.35 544.7

D4 39.71 7.50 3.73 3.00 222.97 245.27 735.81

D5 39.71 7.50 2.49 4.00 198.35 218.19 872.76

D6 39.71 7.50 1.25 5.00 173.73 191.1 955.5

D7 39.71 7.50 0.00 6.00 148.91 163.8 982.8

RB 6.00

z 4391.66 731.94 986.47

Tabla 4.2 Resumen de las cargas muertas en los nudos de la viga en el eje 5 y en los apoyos.
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Cargas gravitacionales: Carga viva (L)

De igual manera para las cargas vivas que soporta la viga de alma abierta, se debe hacer un

analisis similar para determinar las reacciones en la misma.
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Figura 4.29 Condicion de carga (carga viva, L) para la viga ubicada en eje 5 tramo A - B.

De la misma manera que en las cargas muertas y tal como se observa en la figura 4.29, se
distribuiran las cargas en los polines, hacia la viga de alma abierta, en funcién proporcional de
la distancia entre elementos secundarios.

Se muestra como ejemplo el mismo nudo que en el ejemplo anterior de las cargas muertas de
la figura 4.24, en donde la carga L, es debida a los polines de longitud de 7.50 mts. y de 6.24
mts. cuya carga distribuida se calculo anteriormente, para inclinaciéon de 15% (q; =

20.20 Kg/m)

v’ Paral,, l; =750 mts.,l, = 7.50 mts.

L, = (11/2 X Ch) + (12/2 X ‘h)
Ly = (7-5/, % 20.20) + (7-5/, x 20.20) = 151.50 Kg

v' Paral,, l; = 7.50 mts.,l, = 6.24 mts., (ver figura 4.24)

L, = (11/2 X CIl) + (12/2 X CIl)
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L, = (7-5/2 X 20.20) +(6-24/, x 20.20) = 138.77 Kg

v’ Parals, l; = 7.50 mts.,l, = 4.97 mts.

Lz = (11/2 X ‘h) + (12/2 X ‘h)
Ly = (7:5/, % 2020) + (+97/, x 20.20) = 125.95 Kg

v' Paral,, l; = 7.50 mts.,]l, = 3.73 mts.

Ly = (11/2 X ‘h) + (12/2 X ‘h)
Ly = (7:5/5x 2020) + (373/, x 20.20) = 113.42 Kg

v' Paralg, I; = 7.50 mts., 1, = 2.49 mts.

Ls = (11/2 X CIl) + (12/2 X CIl)
Ly = (7:5/5 x 20.20) + (249/, x 20.20) = 100.90 Kg

v’ Paralg, I; = 7.50 mts., 1, = 1.25 mts.

Le = (11/2 X ‘h) + (12/2 X ‘h)
Le = (7:5/, % 2020) + (1:25/, x 20.20) = 88.38 Kg

v' Paral,, l; = 7.50 mts.,]l, = 0.00 mts.

L, = (11/2 X ‘h) + (12/2 X ‘h)
L, = (75/,% 20.20) + (0:90/, x 20.20) = 75.75 Kg

v' Reacciones en los apoyos (R4; ¥ Rg;)
2.5=0

D =Ru—li=Ly=Ly—Ly—Ls—Lg—L; + Ry = 0
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RAl =L1+L2+L3+L4+L5+L6+L7_RBl
>0
Todas las fuerzas son equidistantes e iguales a 1.00 mts.

Z M, =L,(1.00) + L3(2.00) + L,(3.00) + L5(4.00) + Ly(5.00) + L,(6.00) — R, (6.00)

=0

_ L5(1.00) + L3(2.00) + L4(3.00) + Ls(4.00) + Lg(5.00) + L, (6.00)

Bl 6.00
Rp
_138.77(1.00) + 125.95(2.00) + 113.42(3.00) + 100.90(4.00) + 88.38(5.00) + 75.75(6.00)

6.00

Rp = 33849 Kg
Ry = 151.50 + 138.77 + 125.95 + 113.42 + 100.90 + 88.38 + 75.75 — 338.49
R, = 456.18 Kg

En la tabla 4.3 también se pueden observar todas las cargas que llegan a la viga en el eje 5

debido a los efectos de carga viva, y las reacciones en los apoyos que estas generan.

Vigaeneje5 Carga viva
# Carga q L1 L2 Dist. aeje A Qi Ma RB RA

11 20.20 7.50 7.50 0.00 151.50 0

L2 20.20 7.50 6.24 1.00 138.77 138.77

13 20.20 7.50 497 2.00 125.95 251.9

L4 20.20 7.50 3.73 3.00 113.42 340.26

L5 20.20 7.50 249 4,00 100.90 403.6

L6 20.20 7.50 1.25 5.00 88.38 4419

L7 20.20 7.50 0.00 6.00 75.75 454.5

RB 6.00

) 2030.93 338.49 456.18

Tabla 4.3 Hoja de cdlculo auxiliar para determinar las cargas vivas en el elemento.
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Cargas accidentales: Carga de viento (W)

El analisis de las cargas externas accidentales (cargas de viento) que son transmitidas a las vigas
de alma abierta, deben de ser analizadas, en el plano de aplicacion de las cargas, debido a que
estas son perpendiculares a las vigas, se muestra a continuacidn la condicién de carga en la cual

se encuentran dichos elementos para las cargas de viento:

I
6 sep @ 1.0m = 6.0m ‘

Figura 4.30 Viga cargada por las cargas de viento.

Para el calculo de las reacciones en los apoyos de la viga de alma abierta (Figura 4.30), se
considera en la direccién perpendicular a la direccidon de aplicaciéon de las cargas, es decir
paralelo a las cuerdas de la viga, de tal forma que las reacciones (resultante de las reacciones),
al igual que en los anteriores casos tenga la misma direccion de las cargas, pero en sentido
contrario. Debido a que la pendiente es pequefia, la separacién entre las cargas se puede
considerar como la separacion 8 en planta.

La carga distribuida en los elementos secundarios generados por los efectos del viento, para
una pendiente de 15% es de q,, = —25.57 Kg, lo cual implica, por convencidn de signos, que

las cargas son contrarias a la direccién que se colocé en la figura 4.24.

v ParaW, l; = 7.50 mts., 1, = 7.50 mts.

Wy = (11/2 X CIw) + (12/2 X qW)

W, = (7-5/2 x (—25.57)) + (7-5/2 x (—25.57)) = -191.78 Kg
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v’ ParaW,, l; = 7.50 mts.,l, = 6.24 mts., (ver figura 4.24)

W, = (11/2 X qW) + (12/2 X CIw)
W, = (7-5/2 x (—25.57)) + (6-24/2 x (—25.57)) = 17567 Kg

v’ ParaWs, l; = 7.50 mts.,l, = 4.97 mts.

W = (11/2 X qW) + (12/2 X qW)
W = (75/, x (-25.57)) + (*97/, x (=2557)) = —159.43 Kg

v’ ParaW,, l; = 7.50 mts.,l, = 3.73 mts.

W, = (11/2 X CIw) + (12/2 X CIw)
W, = (75/, x (-2557)) + (373/, x (=25.57)) = —143.58 Kg

v’ ParaWg, 1; = 7.50 mts.,l, = 2.49 mts.

Ws = (11/2 X qW) + (12/2 X CIw)
W = (7-5/2 x (—25.57)) + (2-49/2 x (—25.57)) = —127.72Kg

v’ ParaWg, l; = 7.50 mts.,l, = 1.25 mts.

W6 = (11/2 X QW) + (12/2 X qw)
We = (75/, x (-25.57)) + (1:25/, x (=2557)) = —111.87 Kg

v’ ParaW,, 1; = 7.50 mts., 1, = 0.00 mts.

Wy = (11/2 X CIw) + (12/2 X CIw)
W, = (75/, x (-25.57)) + (0-00/, x (-25.57)) = —95.89 Kg

El signo negativo como se menciond antes para la carga distribuida, tiene la misma implicacién

que la carga puntual que llega a la viga de alma abierta, en donde la carga es contraria al
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sentido en que se asumid la carga, de tal manera que se puede interpretar como una carga de

viento de succidn.
v' Reacciones en los apoyos (R4, ¥ Rgw)
Q5=
D fy = Raw = Wy = Wy = Wy = W, = Wy = We = Wy + Rgyy = 0

RAWy=W1+W2+W3+W4+W5+W6+W7_RBW

ZMA=0

Todas las fuerzas se consideraran equidistantes y la distancia entre ellas igual a 1.01 mts, por

estar en un plano inclinado.

Z M, =W, (1.01) + W5(2.02) + W, (3.03) + Ws(4.04) + W, (5.05) + W, (6.06)

— Ry, (6.00) = 0

 Wo(1.01) + W5(2.02) + W,(3.03) + Ws(4.04) + W, (5.05) + W, (6.06)

Bw 6.00
RBW
_ (~175.67(1.01)) + (~153.43(2.02)) + (—143.58(3.03)) + (—127.72(4.04)) + (—111.87(5.05)) + (—95.89(6.06))
- 6.00

Rpy, = —432.76 Kg

En éste momento también vemos que la carga que llega a los apoyos es contraria a la direccién

asumida en un principio.

Ruwy = (=191.78) + (—=175.67) + (—153.43) + (—143.58) + (=127.72) + (~111.87)
+ (—95.89)— (—432.76)

Ruwy = —573.18 Kg
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Si deseamos obtener la resultante de la reaccion en el nudo B, podemos obtenerlo de Ia
relacion geométrica que estas tienen entre si, tal como se muestra a continuacion en la figura

4.31.

Eje A

Figura 4.31 Detalle de componentes de la carga de viento en las vigas de alma abierta.

El angulo B que forma las cargas con la vertical, depende del angulo de inclinacién de la viga
con respecto a la horizontal, para una pendiente de 15% anteriormente se definié el angulo

0 = 8.53°.

Y fe=0

fo =Rppy —W;isinf — W, sin@ — W5 sinf — W, sinf — W5 sinf — W, sin6 — W, sin 0

=0
Rpgpwx = Wisin@ + W, sinf + W3 sin@ + W, sin@ + W;sin6 + Wgsin8 + W, sin 6
Rwa = (W1+W2+W3+W4+W5+W6+W7)Sin9

Rawx = [(=191.78) + (=175.67) + (~153.43) + (~143.58) + (-127.72) + (~111.87)
+ (~95.89)] sin(8.53°)

Rywy = —149.21Kyg

Las cargas generadas debido a los efectos de viento, es posible tabularlas también, como se

muestra en la tabla 4.4 tomando en cuenta también el efecto de la pendiente de la cubierta
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para determinar las cargas en los puntos donde se apoyan los elementos secundarios como las

reacciones en los apoyos de las vigas.

Vigaeneje5 Carga de viento
# Carga q L1 L2 Dist. a eje A Qi MB RB Ray Rax
w1 -25.57 7.50 7.50 0.00 -191.78 0
W2 -25.57 7.50 6.24 1.01 -175.67 -177.4267
w3 -25.57 7.50 4.97 2.02 -159.43 -322.0486
w4 -25.57 7.50 3.73 3.03 -143.58 -435.0474 | Pendiente 15% ZQj x Sen®
W5 -25.57 7.50 2.49 4.04 -127.72 -515.9888 0 8.53 -149.21
W6 -25.57 7.50 1.25 5.05 -111.87 -564.9435 rad 0.14887646
w7 -25.57 7.50 0.00 6.06 -95.89 -581.0934
RB 6.00
-1005.94 | -2596.5484 -432.76 -573.18 -149.21

Tabla 4.4 Hoja de calculo auxiliar para determinar las cargas en el elemento.

La reaccion en el apoyo se determina a partir de las componentes vectoriales de la misma:

Ry = JRwaZ + RAwyZ

Ruw = +/(=573.18)2 + (—149.21)2
R4 = 592.28 Kg
Cargas accidentales: Carga sismica (E)

Segun lo indicado en el Capitulo lll, el disefio por cargas sismicas en los elementos que
componen los diafragmas de techo se desarrolla segun la siguiente ecuacién tomada de Ia

“Norma Técnica para Disefio por Sismo”:

F,+ Y. F
= t n i=1 szx
Wi

i=
Y también:

0.354IW,, < Fpy < 0.75AIW,,

Para esto primero se establecen los factores que rigen la respuesta de la edificacion ante

solicitaciones sismicas descritas en la “Norma Técnica para Disefio por Sismo”:
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v Factor de zona sismica A = 0.40, es una edificacidn ubicada al sur del pais (ver ubicacién
en las consideraciones).

v" Factor de importancia I = 1.2, es una edificacién con niveles considerables de
ocupacion con capacidad para 150 personas aproximadamente, y de uso habitacional.

v' Coeficientes de sitio Co = 3 y To = 0.6 seg, atendiendo la recomendacién dada en la
citada norma se escoge un perfil de suelo Sz al no contar con informacidn precisa de las
propiedades del suelo.

v" Factor de modificacion de respuesta R = 5, se considera un edificio de un nivel de
marco de concreto con detallado intermedio.

El periodo fundamental de vibracién del edificio es:
T = C.h®/* = 0.073 x 12.8%/% = 0.494 seg
T, <T<e6T,
T = 0.6 seg
Segun loindicadoenlanorma: siT < 0.7seg —» F, =0

La expresion para la fuerza sismica queda entonces:

i=1"1
Ey=co——W
pXx now px
i=1 i

Debido a que no existen niveles arriba del diafragma de techo, se puede simplificar aun mas la

ecuacion anterior de la siguiente manera:

Donde

E, = Fuerza sismica en el diafragma de techo

W, = Peso del diafragma de techo
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La fuerza sismica en el diafragma se determina asi:

. (V = F))Wyhy
x X Wih;

En el anexo 4.1, los pesos de los diafragmas de cada nivel se han determinado para cada uno de
éstos, los niveles del 1 al nivel 2 son iguales, mientras que en el dltimo nivel el peso es menor
debido a que las columnas que llegan a éste nivel solamente son las que estan perimetrales en
el edificio.

A continuacidn se muestran las cargas en cada nivel y se esquematiza en la figura 4.32.
W; =903.74 Ton

W, =903.74 Ton

W5 =714.81 Ton

W, = 56.64 Ton

Wy =903.74 +903.74 + 714.81 + 56.64 = 2,578.93 Ton

v AlC, (To) W 0.40 x 1.20 X 3 (0.60> ) 576,03
= — = X X .
R \t) T 5 0.60 ’

V = 74273 Kg

wx @ —
w3 @ N
w2 @ \
"o —\

X

Figura 4.32 Distribucion del peso sismico en la edificacién.

209



. (V = F))Wyhy
x X Wih;

La fuerza de latigo (F;) es cero, como se analizé anteriormente debido al periodo fundamental

de vibracion de la estructura.

E _ V xWih,
YWk

. 742.73 X 56.64 x 12.8
x (903.74 x 3.20) + (903.74 x 6.40) + (714.81 x 9.60) + (56.64 x 12.80)

F, = 33.11 Ton

Al sustituir en la ecuacion de la fuerza sismica para elementos del diafragma se obtiene:

o B, 3311
PYTW, P T 5664 P
Fyy = 0.58MW,

Al comparar por los limites establecidos en la norma:
0.35AIW,,, = 0.35 X 0.40 X 1.2W,,, = 0.168W),,
0.75AIW,, = 0.75 X 0.40 X 1.2W,,, = 0.36W,,,

Se observa que rige el limite superior, por tanto la fuerza sismica aplicada a los elementos que

componen el diafragma de techo es:
Fpx =0.36W,,

Esta expresion implica que la carga lateral que llegara a cada nudo de la viga de alma abierta y
que provienen de los elementos secundarios, se obtiene por el producto del factor (0.36) por el
peso del elemento, es decir la carga muerta puntual que llega en ese nudo, tal como se

muestra a continuacién en la figura 4.33 y se detalla mas adelante.
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6 sep @ 1.0m = 6.0m ‘

Figura 4.33 Viga de alma abierta, recibiendo las cargas sismicas de los elementos secundarios.
E; = 0.36D;

E, =0.36D; =0.36 X 327.61 = 11794 Kg

E, =0.36D, = 0.36 x 300.09 = 108.03 Kg

E; = 0.36D; = 0.36 X 272.35 = 98.05 Kg

E, = 036D, = 0.36 x 245.27 = 88.30 Kg

E; = 0.36Ds; = 0.36 x 218.19 = 78.55 Kg

Es = 0.36Dg = 0.36 X 191.10 = 68.80 Kg

E; = 0.36D, = 0.36 X 163.80 = 58.97 Kg

Reacciones en los apoyos:

ZMA:O

Todas las fuerzas son equidistantes y la distancia entre ellas igual a 0.15 mts.

Z M, =E,(0.15) + E5(0.30) + E,(0.45) + E5(0.60) + E¢(0.75) + E,(0.90) — Rz (6.00)

=0
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RBE
_108.83(0.15) + 98.05(0.30) + 88.30(0.45) + 78.55(0.60) + 68.80(0.75) + 58.97(0.90)
B 6.00

E,(0.15) + E5(0.30) + E4(0.45) + E5(0.60) + E4(0.75) + D-(0.90)
BE =
6.00

La reaccion en el extremo B es vertical, para determinar la componente vertical de la reaccidn

en el apoyo A, hacemos equilibrio en el sistema.

Yo
ny =Rygy + Rpp =0
RAEy = —Rpg

RAEy = _3953 Kg

De igual forma que con la carga de viento para obtener la reaccién en la direccion horizontal,

hacemos equilibrio del sistema.

D fe=Ragx—Fy—F, = B3 — By — Es — By — E; = 0

RAEX' =E1+E2 +E3 +E4+E5+E6+E7
=117.94 4+ 108.83 + 98.05 + 88.30 4+ 78.55 + 68.80 + 58.97

Rupx = 618.64Kg

Con los valores de los pardmetros que intervienen en el calculo de los efectos de las cargas en
el elemento, es posible generar una tabla auxiliar para determinar estos efectos, de una forma
mas practica, a continuacién en la tabla 4.5 se muestra esta herramienta que sera utilizada

para evaluar los diferentes elementos que componen la estructura del techo.
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Vigaeneje5

Carga de sismo

Carga Dist.
# Carga muerta Dist. vertical | horizontal Factor Ei Ma RB RAy RAX

E1l 327.61 0.00 0.00 0.36 117.94 0

E2 300.09 0.15 1.00 0.36 108.03 16.2045

E3 272.35 0.30 2.00 0.36 98.05 29.415

E4 245.27 0.45 3.00 0.36 88.30 39.735

E5 218.19 0.60 4.00 0.36 78.55 47.13

E6 191.10 0.75 5.00 0.36 68.80 51.6

E7 163.80 0.90 6.00 0.36 58.97 53.073

6.00 618.64 237.1575 39.53 39.53 618.64

b.2) Viga Tipo VM-3 (en eje 4 tramos A - C).

Ryp = /RAEx2 + RAEy2

Rug = /(618.64)2 + (—39.54)2

Ryz = 619.90 Kg

Tabla 4.5 Hoja auxiliar para determinar las cargas de sismo en el elemento.

En anexo 4.2 se muestra el andlisis para viga ubicada en el eje 4, tramos A — C, se determina

en base a la misma metodologia, se muestra a continuacién un esquema de las cargas

muertas, las cuales su comportamiento es similar al de las cargas vivas. En el caso de las

cargas de viento siempre es importante al leer los datos aqui mostrados, que fueron

calculados en base a las cargas que llegan provenientes de los polines espaciales, que son

perpendiculares al eje de los mismos y las cargas sismicas que son cargas completamente

horizontales.

Fig. 4.34 Esquema de cargas de la viga ubicada en el eje 4 tramos A - C.
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Viga en eje 4 Resumen de cargas
Carga Carga viva Carga de Carga de
# Carga muerta (D) (Lr) viento (W) sismo (E)
1 327.61 151.50 -191.78 117.94
2 327.61 151.50 -191.78 117.94
3 327.61 151.50 -191.78 117.94
4 327.61 151.50 -191.78 117.94
5 327.61 151.50 -191.78 117.94
6 327.61 151.50 -191.78 117.94
7 327.61 151.50 -191.78 117.94
8 272.57 126.05 -159.56 98.13
9 217.10 100.39 -127.08 78.16
10 162.93 75.35 -95.38 58.65
11 107.89 49.89 -63.16 38.84
12 54.60 25.25 -31.96 19.66
RC 1139.21 526.81 -673.55 61.52
RAy 1969.15 910.62 -1146.05 61.52
RAX 0.00 0.00 -269.90 1119.02

Tabla 4.6 Resumen de las todas las cargas que llegan a la viga en eje 4 tramos A - C.

b.3) Viga ubicada en eje B tramo 5 - 6.

En la viga mostrada a continuacién (fig. 4.35) y en las proximas vigas que se mostraran
posteriormente, se esquematiza la distribucién de las cargas que llegan a cada uno de los
elementos y un cuadro resumen en donde se muestran todas las cargas que llegan debido
a los efectos gravitacionales y accidentales considerados para cada uno de éstos. El analisis

se ha realizado en base a lo expuesto para las vigas anteriores.

D7

6 sep @ 1.25m = 7.50m ‘

® ®

Figura 4.35 Esquema de la viga de alma abierta ubicada en el eje B tramos 5 — 6.
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Tabla 4.7 Resumen de las todas las cargas que llegan a la viga en eje B tramo 5 - 6.

Viga en eje B Resumen de cargas
Carga Carga viva Carga de Carga de
# Carga muerta (D) (Lr) viento (W) sismo (E)
1 326.96 170.10 -177.84 117.71
2 299.72 157.50 -163.02 107.90
3 272.47 144.90 -148.20 98.09
4 245.22 132.30 -133.38 88.28
5 217.98 119.70 -118.56 78.47
6 190.73 107.10 -103.74 68.66
7 163.48 94.50 -88.92 58.85
R5 731.13 404.25 -400.42 25.27
Réy 985.43 521.85 -533.24 25.27
R6x 0.00 0.00 -111.20 617.96

b.4) Viga ubicada en eje C tramo 4 - 6.

Esquema y resumen de las cargas en la viga del eje C tramo 4 — 6.

P4 D3 p2 py
‘ Penubnu:ux
R4
R6
12 sep @ 1.25m = 15.00m J
O, ®

®

Figura 4.36 Esquema de la viga de alma abierta ubicada en el eje C tramo 4 - 6.
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Viga en eje C Resumen de cargas

Carga Carga viva Carga de Carga de
# Carga muerta (D) (Lr) viento (W) sismo (E)
1 326.96 121.20 -153.42 117.71

2 326.96 121.20 -153.42 117.71

3 326.96 121.20 -153.42 117.71

4 326.96 121.20 -153.42 117.71

5 326.96 121.20 -153.42 117.71

6 326.96 121.20 -153.42 117.71

7 326.96 121.20 -153.42 117.71

8 299.72 111.10 -140.64 107.90

9 272.47 101.00 -127.85 98.09

10 245.22 90.90 -115.07 88.28

11 217.98 80.80 -102.28 78.47

12 190.73 70.70 -89.50 68.66

R4 1469.06 544.56 -689.42 63.46

Réy 2045.78 758.34 -959.86 63.46
Réx 0.00 0.00 -196.42 1265.37

Tabla 4.8 Resumen de las todas las cargas que llegan a la viga en eje C tramo 4 - 6.

b.5) Viga ubicada en eje inclinado tramo C-C’.

Esquema y resumen de las cargas en la viga del eje inclinado tramo C—-C'.

I

D3

% Pendiente = 129, —
Re

‘ 6 espacios @ 1.35m =

D1

L

&/vv\zvvx VAV

8.10m

@

Figura 4.37 Esquema de la viga de alma abierta ubicada en el eje inclinado tramo C -

c.
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Viga en eje inclinado Resumen de cargas
Carga Carga viva Carga de Carga de
# Carga muerta (D) (Lr) viento (W) sismo (E)
1 13.63 6.30 -7.41 491
2 83.47 38.60 -51.87 30.05
3 40.88 18.90 -22.23 14.72
4 166.95 77.20 -103.74 60.10
5 68.12 31.50 -37.05 24.52
RC 218.60 101.08 -129.68 3.38
RC'y 154.45 71.42 -92.62 3.38
RC'x 0.00 0.00 -32.97 134.30

Tabla 4.9 Resumen todas las cargas que llegan a la viga en eje inclinado tramo C-C'.

b.7) Viga Tipo VM-2 (en eje C tramo 2 - 4)

Esquema y resumen de las cargas en la viga del eje C tramo 2 — 4.

—

12 sep @ 1.25m =

15.00m

mzlmmom,,.,n.,m%n4
D3 p2 py

O

Figura 4.38 Esquema de la viga de alma abierta ubicada en en eje C tramo 2 - 4.
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Viga en eje C Resumen de cargas

Carga Carga viva Carga de Carga de
# Carga muerta (D) (Lr) viento (W) sismo (E)

1 163.48 60.60 -153.42 58.85

2 177.11 65.65 -153.42 63.76

3 190.73 70.70 -153.42 68.66

4 204.36 75.75 -153.42 73.57

5 217.98 80.80 -153.42 78.47

6 231.61 85.85 -153.42 83.38

7 415.12 162.32 -153.42 149.44

8 136.24 50.50 -140.64 49.05

9 108.99 40.40 -127.85 39.24

10 81.74 30.30 -115.07 29.43

11 54.49 20.20 -102.28 19.62

12 27.25 10.10 -89.50 9.81

RC 758.19 285.26 -689.42 32.75

RAy 1250.91 467.91 -959.86 32.75
RAX 0.00 0.00 -196.42 723.28

Tabla 4.10 Resumen de las todas las cargas que llegan a la viga en eje C tramo 2 - 4.

c¢) CARGAS EXTERNAS EN ARMADURA
El calculo de las acciones externas que recibe la armadura, se determinara bajo la influencia de
las cargas que llegan a la misma, considerandola en un extremo con articulacién y en el otro
simplemente apoyada.
Debido a que como se analizé anteriormente, la simetria de estructura permite que se analice
solamente para una armadura de las cuatro (4) existentes en la estructura del techo, ademas la
armadura que se analizara es la que tiene una solicitacion mayor de carga, se ha analizado que

es la armadura ubicada entre los tramos 4 — 6 y los tramos A — C.
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Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)

@ ® O,

T

ST T T T T T T T

Fig. 4.39 Esquema de los nudos cargados en la armadura.
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12 espacios @ 1.60 = 19.20 ms. |
Rc Ra

Fig. 4.40 Condicion de carga de las cargas muertas que llegan a la armadura.

Al realizar el andlisis de los efectos externos que le producen todas las cargas que llegan a la
armadura en analisis, observemos que en los nudos 7 y 13 la carga que llega es de mayor
magnitud debido a los elementos que en ellos estan apoyados, especificamente en esos nudos
se apoyan las vigas de alma abierta del eje 5 y del eje B, en el nudo 7; y la viga de alma abierta
del eje 4 y del eje C, en el nudo 13, por lo tanto para el andlisis de cada una de las fuerzas se
realizard de la misma manera que se ha calculado para los elementos secundarios, y
Unicamente en los nudos mencionados se afadira el efecto que les produce los apoyos en esos

puntos.

219



Es importante mencionar también que para el andlisis, se tienen dos tipos de largueros que

cargan la armadura, para 12% y para 15% que influyen en la carga que llega a cada nudo.

v' Para D;, 1;=750mts.,l,=6.00mts., qp; = 39.71 Kg/m, qp, = 49.54 Kg/m
ademds se multiplica por 1.10 para considerar el peso propio de la armadura, en todas

las cargas.

D, = [(11/2 X QDl) + (12/2 X CIDZ)] X 1.10
D, = [(7-3/, x 39.71) + (6:0/, x 49.54)| x 1.10 = 327.28 K¢

v’ ParaD,, l; = 6.25mts.,l, = 5.00 mts., qp; = 39.71 Kg/m, qp, = 49.54 Kg/m

- [(11/2 X qm) + (12/2 X qu)] x 1.10

(=)
Ny

D, = [(625/, x 39.71) + (5:00/, x 49.54)| x 1.10 = 272.73 K¢

v' ParaDs, l; =5.00 mts.,]l, = 4.00 mts., qp; = 39.71 Kg/m, qp, = 49.54 Kg/m

- [(11/2 X qm) + (12/2 X qu)] x 1.10

)
W

Dy = [(5:09/, x 39.71) + (+90/, x 49.54)| x 1.10 = 21820 Kg

v’ Para D;, 1;=750mts.,l,=6.00mts., qp; = 39.71 Kg/m, qp, = 49.54 Kg/m
ademas se agrega dos cargas puntuales provenientes de los apoyos de las vigas de

alma abierta de los ejes 5y B, Rgp = 731.94 Kg, Rsp = 731.13 Kg

o)
N

= [(11/2 X qm) + (12/2 X qDZ) + Rpp + RSD] x 1.10
D, = [(75/, % 39.71) + (6:00/, x 49.54) + 731.94 + 731.13| x 1.10 = 1,936.66 Kg

v Para Dy3, 1; =0.00mts.,l, =0.00mts., qp; = 39.71 Kg/m, qp, = 49.54 Kg/m
ademds se agrega dos cargas puntuales provenientes de los apoyos de las vigas de

alma abierta de los ejes4y C, Rcp = 1,469.06 Kg, R4yp = 1,136.21 Kg

Dis = (/3 X ap1) + (/5 X 4p2) + Rep + Ryp]| x 1.10
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Dy3 = [(000/, x 39.71) + (0-00/, x 49.54) + 1,469.06 + 1,136.21] x 1.10 = 2,869.10 Kg

Armadura Carga muerta
Codigo ql (15%) L1 q2 (12%) L2 Dist. a eje A Qi Qi+ PP MA Rc Ra
D1 39.71 7.50 49.54 6.00 0.00 297.53 327.28 0
D2 39.71 6.25 49.54 5.00 1.60 247.94 272.73 436.368
D3 39.71 5.00 49.54 4.00 3.20 198.36 218.2 698.24
D4 39.71 3.75 49.54 3.00 4.80 148.77 163.65 785.52
D5 39.71 2.50 49.54 2.00 6.40 99.18 109.1 698.24
D6 39.71 1.25 49.54 1.00 8.00 49.59 54.55 436.4
D7 39.71 7.50 49.54 6.00 9.60 1760.60 1936.66 18591.936
D8 39.71 6.25 49.54 5.00 11.20 247.94 272.73 3054.576
D9 39.71 5.00 49.54 4.00 12.80 198.36 218.2 2792.96
D10 39.71 3.75 49.54 3.00 14.40 148.77 163.65 2356.56
D11 39.71 2.50 49.54 2.00 16.00 99.18 109.1 1745.6
D12 39.71 1.25 49.54 1.00 17.60 49.59 54.55 960.08
D13 1139.21 0.00 1469.06 0.00 19.20 2608.27 2869.1 55086.72
Rc 0.00 0.00 19.20 0.00 0 0
z 87643.2 4564.75 2204.75

Tabla 4.11 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la armadura.

Las cargas muertas que llegan a cada nudo estdn resumidas en la tabla 4.11, y también las

reacciones en los apoyos con los que posteriormente se calcularan las fuerzas internas en los

elementos.
Ryp = 2,204.75 Kg

Rep = 4,564.75 Kg

Cargas gravitacionales: Carga viva (L)

149 -
=i&

L13
L10 g

v L1

(©)

N

= NN

2 espacios @ 180 = 19.20 mis.

L5 L4 L3 L2 L1

- ‘—:- ::‘I'—--T—::—i — _—!—— =
Ra
(A
\A)

Fig. 4.41 Condicion de carga de las cargas vivas que llegan a la armadura.
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De igual manera para las cargas vivas se calculan las cargas externas en la armadura del techo,

se realiza mediante el bajado de cargas desde los polines y desde los apoyos de las vigas de

alma abierta de los elementos colocados en los ejes 4, 5, By C, para determinar las reacciones

propias del elemento.

En la tabla 4.12 se muestra en resumen el calculo mencionado, y poder obtener la condicidon

total de la armadura en la condicidén de carga viva.

Armadura Carga viva
Codigo ql (15%) L1 g2 (12%) L2 Dist. a eje A Qi MA Rc Ra

L1 20.20 7.50 25.20 6.00 0.00 136.35 0.00

L2 20.20 6.25 25.20 5.00 1.60 113.63 181.81

L3 20.20 5.00 25.20 4.00 3.20 90.90 290.88

L4 20.20 3.75 25.20 3.00 4.80 68.18 327.26

L5 20.20 2.50 25.20 2.00 6.40 45.45 290.88

L6 20.20 1.25 25.20 1.00 8.00 22.73 181.84

L7 20.20 7.50 25.20 6.00 9.60 879.09 8439.26

L8 20.20 6.25 25.20 5.00 11.20 113.63 1272.66

L9 20.20 5.00 25.20 4.00 12.80 90.90 1163.52

L10 20.20 3.75 25.20 3.00 14.40 68.18 981.79

L11 20.20 2.50 25.20 2.00 16.00 45.45 727.20

L12 20.20 1.25 25.20 1.00 17.60 22.73 400.05

L13 526.81 0.00 544.56 0.00 19.20 1071.37 20570.30

Rc 0.00 0.00 19.20 0.00 0.00

I 34827.456 1813.93 954.66

Tabla 4.12 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la armadura.

Es importante mencionar que ademds de las cargas que los elementos secundarios le

transmiten a la armadura, también reciben en las conexiones con la viga del eje 5 y el eje B (L7)

las cargas Rg;, = 338.49 Kg, R5;, = 404.25 Kg y en la conexién con la viga del eje 4 y el eje C

(L13) las cargas R¢p, = 526.81 Kg, Ry, = 544.56 Kg

RAL

RCL

954.66 Kg

1,813.66 Kg
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Cargas accidentales: Carga de viento (W)

Fig. 4.42 Condicién de carga de las cargas de viento que llegan a la armadura.

Armadura Carga de viento

#Carga | q1(15%) 11 2 (12%) L2 Dist.aeje 6 Qi MA
W1 -25.57 7.50 -29.64 6.00 0.00 -184.81 0.00
w2 -25.57 6.25 -29.64 5.00 1.60 -154.01 -246.416
w3 -25.57 5.00 -29.64 4.00 3.20 -123.21 -394.272
Wi -25.57 3.75 -29.64 3.00 4.80 -92.40 -443.52
W5 -25.57 2.50 -29.64 2.00 6.40 -61.60 -394.24
W6 -25.57 1.25 -29.64 1.00 8.00 -30.80 -246.4
W7 -25.57 7.50 -29.64 6.00 9.60 -1017.99 | -9772.704
W8 -25.57 6.25 -29.64 5.00 11.20 -154.01 -1724.912
W9 -25.57 5.00 -29.64 4.00 12.80 -12321 | -1577.088 | Pendiente 9.38% Qi x Send
W10 -25.57 3.75 -29.64 3.00 14.40 9240 -1330.56 G 5.35 -325.39
W11 -25.57 2.50 -29.64 2.00 16.00 -61.60 -985.6 rad 0.09337504
w12 -25.57 1.25 -29.64 1.00 17.60 -30.80 -542.08
w13 -689.42 0.00 -673.55 0.00 19.20 -1362.97 | -26169.02

Re 0.00 0.00 19.20 0.00 0.00 Rc Ray Rax
I -3489.81 | -43826.82 | -2282.65 | -1191.92 -325.39

Tabla 4.13 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas de viento) en la armadura.
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Cargas accidentales: Carga de sismo (E)

13 E12 Eq E10
T——-I._T . E9 ks E7
: E6C E5 Eq
1.80 . E3 E2 E1
d et I B B ——
* Rax
12 espgcios @ 1.60 = 19.20 mts.
Ra
Rc Ray
S AN
I'\G/'I "\&/"
Fig. 4.43 Condicion de carga de las cargas de sismo que llegan a la armadura.
Armadura Carga de sismo
Carga Distancia Distancia
# Carga muerta vertical horizontal Factor Ei M6 Rc Ray Rax
El 327.28 0.00 0.00 0.36 117.82 0
E2 272.73 0.15 1.60 0.36 98.18 14.727
E3 218.20 0.30 3.20 0.36 78.55 23.565
E4 163.65 0.45 4.80 0.36 58.91 26.5095
ES 109.10 0.60 6.40 0.36 39.28 23.568
E6 54.55 0.75 8.00 0.36 19.64 14.73
E7 1936.66 0.90 9.60 0.36 697.20 627.48
E8 272.73 1.05 11.20 0.36 98.18 103.089
E9 218.20 1.20 12.80 0.36 78.55 94.26
E10 163.65 1.35 14.40 0.36 58.91 79.5285
E11 109.10 1.50 16.00 0.36 39.28 58.92
E12 54.55 1.65 17.60 0.36 19.64 32.406
E13 2869.10 1.80 19.20 0.36 1032.88 1859.184
Rc 1.80 19.20 2437.02 2957.967 154.06 154.06 2437.02

Tabla 4.14 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas de sismo) en la armadura.

En las tablas mostradas anteriormente, se muestra en resumen el cdlculo para las fuerzas

externas que llegan a los nudos de la armadura provenientes de los elementos secundarios y a

las vigas de alma abierta que se apoyan en la misma. Obtenidas todas las cargas que llegan a las

armaduras, podemos iniciar el andlisis de los elementos particulares que conformaran la

estructura de techos.
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4.4.1.2. EVALUACION DE ACCIONES INTERNAS.

Luego de obtener las cargas externas sobre los elementos secundarios y primarios de la
estructura de techo debido a eventos externos, se procede a obtener las acciones internas
inducidas por las cargas externas en dichos elementos. En éste ejemplo se divide el analisis

primero para elementos secundarios y luego para elementos primarios.

a) Acciones internas en elementos secundarios

Los largueros se consideran elementos sometidos a flexién y simplemente apoyados en sus
extremos segun lo visto en el Capitulo Ill. Se advierte que el tipo condicién de apoyo de un
larguero de techo depende de cdmo lo idealice cada disefiador, ya que por la disposicion de las
conexiones de éste elemento es posible lograr una condicién de apoyo continuo; sin embargo
en éste caso se establece como simplemente apoyado ya que simplifica el analisis y el
momento maximo es mas desfavorable comparado con la condicion de apoyo continuo,
aunque en esta ultima se encuentre un cortante mayor. En todo caso, queda a juicio del
disenador estructural la eleccién de la condicidn de apoyo para el larguero.

El tipo de larguero seleccionado en la fase conceptual es tipo polin espacial, para el cual es
necesario aclarar lo siguiente: se considera al polin espacial suficientemente rigido para
soportar cargas en su eje menor o eje paralelo a la cubierta, por tanto se consideran las cargas:
muerta (D), viva de techo (Lr) y debido al viento (W) actuando en un mismo plano, el del eje

fuerte (ver figura 4.44).

D, Lr o W

PENDIENTE (%)

-

Figura 4.44. Cargas en polin espacial.
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Considerando lo anteriormente descrito se procede a calcular las acciones internas (momentos
y cortantes maximos) a cada uno de los tipos de polines definidos en la fase conceptual y

analizados en la etapa de evaluacion cargas externas.

Larquero tipo P-1

. LARGUERD
Ly TR0 P

a) Ubicacién en planta del larguero tipo P-1.

D=49 54kg,/m
Lr=25.20kg,/ m
W=—29.64kq,/rn

i

el

6.00 m

@*n
e1— Ol

b) Cargas externas en el larguero tipo P-1.

Figura 4.45. Ubicacion y Modelo de carga para larguero tipo P - 1.
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L = 6.00 metros

Cargas externas:

Muerta = 49.54 kg/m
Viva = 25.20 kg/m
Viento = -29.64 kg/m

Cortante maximo:

qp XL _ (49.54) x (6.00)
2 2

Carga Muerta — Vp = = 185.78kg

x L (25.20) x (6.00
CargaViva -V, = qLTZ = ( )2 ( ) =94.50kg

XL 29.64) x (6.00
Carga de Viento - Vy, = qWZ = —( )2 ( ) = —-111.15kg

Momento maximo:

qp X L*  (49.54) x (6.00)?
8 8

Carga Muerta —» Mp = = 348.33kg.m

x L2 (25.20) % (6.00)2
Carga Viva - M, = qu8 - ( ) - (6.00)

=177.19kg.m

_ qQw X L? (29.64) x (6.00)2
Carga de Viento - My, = g~ 3 = —208.41kg.m
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En resumen las acciones internas para el larguero tipo P — 1 se muestran en la siguiente tabla:

LARGUEROTIPOP -1

Claro = 6.00 m
Carga (q)
Muerta 49.54 kg/m
Viva 25.20 kg/m
Viento -29.64 kg/m

Momento Maximo (M)

Muerta 348.33 kg.m
Viva 177.19 kg.m
Viento -208.41 kg.m

Cortante Maximo (V)

Muerta 185.78 kg
Viva 94.50 kg
Viento -111.15 kg

De la misma manera se calcula para cada una de las tipologias de polines, los resultados se

muestran en la siguiente tabla.

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS EN LARGUEROS
LARGUERO ACCIONES EVENTO EXTERNO (CARGA)

TIPO INTERNAS MUERTA VIVA VIENTO

Mimax (kg.m) =| 34833 177.19 -208.41
o Vinax (kg) =| 18578 94.50 -111.15

Minax (kg.m) =| 279.21 142.03 -179.79
" Vinax (kg) =| 14891 75.75 -95.89

Minax (kg.m) =| 28751 146.25 -185.13
03 Vinax (kg) =| 15334 78.00 -98.74

El signo negativo de los valores de las acciones internas debido al viento se debe a que el viento

genera cargas opuestas a la direccién del peso propio y por tanto el momento y el cortante

maximo son negativos.
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b) Acciones internas en elementos primarios

En esta parte se analizan las acciones internas de los elementos primarios de la estructura de
techo, las cuales fueron establecidas en la etapa de estructuracién de la fase conceptual. En
dicha etapa del proceso del disefio se establecié cuatro tipos de elementos primarios o vigas de
techo a analizar: vigas de alma abierta (tipo VM-1, VM-2 y VM-3) y armadura (A-1).

Para cada tipo de elemento se cuantifica a continuacidn la magnitud de las acciones internas
(fuerza normal, fuerza cortante y momento flector) producidas los efectos de las cargas

externas descritas en secciones anteriores.

Viga de alma abierta tipo VM-1

Este tipo de viga de alma abierta se analiza como elemento simplemente apoyado en sus
extremos con cargas puntuales generadas por los largueros y para determinar las acciones
internas de fuerza normal (N), fuerza cortante (V) y momento flector (M) se elaboran dichos

diagramas para mostrar la variacion de estas acciones a lo largo del eje neutro de la viga.

Antes de iniciar el analisis se establece la condicién de signos adoptada para éste tipo de viga,

la cual se muestra en la figura 4.46.

Figura 4.46. Convencion de signos para las generar diagramas de
acciones internas de vigas.

Luego para cada uno de los casos de carga se determina la variacién de las acciones internas a
lo largo del eje de la viga, para lo cual es importante considerar la inclinacién de la viga, ya que

en ocasiones se puede lograr una aproximacion aceptable al considerar la viga horizontal. En
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éste caso se considera la inclinacién de la viga y por tanto se debe descomponer todas las

cargas a lo largo del eje de la viga y perpendicular a éste.

Carga muerta

Las acciones externas debido a carga muerta son retomadas del andlisis de la seccion anterior,

se resumen en la siguiente tabla y se esquematizan en la figura 4.47.

© @ @ ® @

| .00 | 7.50 | 7.50 | 7.50 7.50 |
3h . . R
i © | viea PO
ry E a v e
B.o0 . [
® i - [
© | ==

a) Ubicacién en planta de la viga VM-1.

53.48kg

b) Cargas muertas sobre la viga VM-1

Figura 4.47. Cargas muertas en viga tipo VM — 1 (12%).
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Debido a la inclinacién de la viga se deben descomponer estas fuerzas en la direccion del eje de
la viga y perpendicular a éste, la figura 4.48 muestra como se descompone la reaccién en el

apoyo 6y la cargamuerta6y 7.

ly

299.72kg 3 |
326.96kg

6.84°

684 [ o
(BN

[ | 985.43kg

Figura 4.48. Descomposicion de fuerzas para

generar diagramas de acciones internas.
De la figura anterior resultan las siguientes operaciones:
En la direccién x-x:
Fuerza1l — Dx; = 326.96s5en(6.84) = 38.96kg
Fuerza 2 — Dx, = 299.72sen(6.84) = 35.71kg
Reaccion 6 — Rxg, = 985.43sen(6.84) = 117.41kg
En la direccién y-y:
Fuerzal — Dy; = 326.96c0s5(6.84) = 324.63kg
Fuerza 2 — Dy, = 299.72c0s(6.84) = 297.59kg

Reaccion 6 — Ryg = 985.43c05(6.84) = 978.41kg
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Asi sucesivamente se contindan calculando todas las fuerzas puntuales que afectan a la viga. El

resultado de la descomposicidén se muestra en la figura 4.49

162.52 189.57 216.45 24547 270.55 297.59 572463
19.48 22.72 2597 29.22 572.46 35.71 38.96
> | 2 —P» | 2 > —P»
b «
87.11 117.41
7125.92 978.41
1 1. 1 1 1 1
4

Figura 4.49. Fuerzas a lo largo del eje de la viga y perpendicular a éste.

Fuerza normal (N)

A partir del diagrama de carga mostrado en la figura anterior y en base a la convencion de

signos establecida con anterioridad se determina la variacion de la fuerza normal (Nx) a lo largo

del eje de la viga:

Tramo 1 -2 = Ny = 87.11 — 19.48 = 67.63kg (T)

Tramo 2 — 3 - N,y = 87.11 — 19.48 — 22.72 = 44.91kg (T)

Tramo 3 — 4 — N,y = 87.11 — 19.48 — 22.72 — 25.97 = 18.94kg (T)

De esta manera se calculan los demas tramos y se trazan en el diagrama de fuerza normal N(x).
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Fuerza cortante (V)

A partir del diagrama de carga mostrado en la figura anterior y en base a la convencién de
signos establecida con anterioridad se determina la variacion de la fuerza cortante (Vx) a lo

largo del eje de la viga:

Tramo 1 —2 - Vi, = 72592 — 162.32 = 563.60kg

Tramo 2 — 3 - V() = 72592 — 162.32 — 189.37 = 374.23kg

Tramo 3 —4 - V() = 72592 — 162.32 — 189.37 — 216.43 = 157.80kg

De esta manera se calculan los demas tramos y se trazan en el diagrama de fuerza cortante

V(x).

Momento flector (M)

A partir del diagrama de fuerza cortante V(x) mostrado (ver figura 4.50) y en base a la
convencién de signos establecida con anterioridad se determina la variacién del momento

flector (Mx) a lo largo del eje de la viga:

Tramo 1 —2 - M) = 1.26 X (563.60) = 710.14kg.m

Tramo 2 —3 > M) = 1.26 X (563.60 + 374.23) = 1181.67kg.m

Tramo 3 —4 > M) = 1.26 X (563.60 + 374.23 + 157.80) = 1380.49kg.m

De esta manera se calculan los demas tramos y se trazan en el diagrama de momento flector

M(x).

Todos los diagramas son mostrados en la figura 4.50.
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Figura 4.50. Diagramas de acciones internas debido a carga

muerta para viga VM-1

En base a los diagramas anteriores se determinan las acciones maximas para la viga VM — 1

bajo el efecto de carga muerta:

Npax = 78.45kg(C)

Vinax = 653.79Kkg

Max = 1380.49kg. m
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CARGA VIVA

Las acciones externas debido a carga viva son retomadas del analisis de la seccion anterior, se

resumen en la siguiente tabla y se esquematizan en la figura 4.51.

94.50kg

[ —
| |a—

s 1
. 5.84% ’ —— — '
P
4N
404,72 5kg
521.85kg
r \. \. 1 r ! \_ 1.25 m |
# L o o o L #
(B
&)

Figura 4.51. Cargas viva en viga tipo VM — 1 (12%).

Similarmente a la carga muerta se considera la inclinacién de la viga y se descomponen estas

fuerzas en la direcciéon del eje de la viga y perpendicular a éste, la figura 4.52 muestra como se

descompone la reaccion en el apoyo 6 y la carga vivaby 7.

Figura 4.52. Descomposicion de fuerzas para
generar diagramas de acciones internas.

De la figura anterior resultan las siguientes operaciones:
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En la direccidn x-x:
Fuerzal — Lx; = 170.10sen(6.84) = 20.27kg
Fuerza 2 — Lx, = 157.50sen(6.84) = 18.77kg
Reaccion 6 — Rx, = 521.85sen(6.84) = 62.18kg
En la direccién y-y:
Fuerzal — Ly, = 170.10cos(6.84) = 168.89kg
Fuerza 2 — Ly, = 157.50c0s(6.84) = 156.38kg
Reaccion 6 — Ry = 521.85c05(6.84) = 518.13kg

Asi sucesivamente se contintan calculando todas las fuerzas puntuales que afectan a la viga. El

resultado de la descomposicidén se muestra en la figura 4.53

93.83 106.34  118.85  131.36  143.87  156.38  168.89
11.26 12.76 l 14.26 l 15.76 J, 17.26 l 18.77 l 20.27
4EY 45' 45" 45" 4EY
- -
48.16 62.18
401.37 518.13

L 1.26m | 1.26m | 1.26m L 1.26m | 1.26m | 1.26m |
1 1 1 1 T 1 1

Figura 4.53. Fuerzas a lo largo del eje de la viga y perpendicular a éste.

Fuerza normal (N)

A partir del diagrama de carga mostrado en la figura anterior y en base a la convencién de
signos establecida con anterioridad se determina la variacion de la fuerza normal (Nx) a lo largo

del eje de la viga:

Tramo 1 —2 — Ny = 48.16 — 11.26 = 36.90kg (T)
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Tramo 2 — 3 — N,y = 48.16 — 11.26 — 12.76 = 24.14kg (T)
Tramo 3 —4 — N,y = 48.16 — 11.26 — 12.76 — 14.26 = 9.88kg (T)
De esta manera se calculan los demas tramos y se trazan en el diagrama de fuerza normal N(x).

Fuerza cortante (V)

A partir del diagrama de carga mostrado en la figura anterior y en base a la convenciéon de
signos establecida con anterioridad se determina la variacidon de la fuerza cortante (Vx) a lo

largo del eje de la viga:

Tramo 1 —2 - V(,) = 40137 — 93.83 = 307.54kg

Tramo 2 — 3 - V() = 401.37 — 93.83 — 106.34 = 201.20kg

Tramo 3 — 4 - V() = 401.37 — 93.83 — 106.34 — 118.85 = 82.35kg

De esta manera se calculan los demas tramos y se trazan en el diagrama de fuerza cortante

V(x).

Momento flector (M)

A partir del diagrama de fuerza cortante V(x) mostrado (ver figura 4.54) y en base a la
convencién de signos establecida con anterioridad se determina la variacién del momento

flector (Mx) a lo largo del eje de la viga:

Tramo 1 —2 - M) = 1.26 X (307.54) = 387.50kg.m

Tramo 2 —3 > M) = 1.26 X (307.54 + 201.20) = 641.01kg.m

Tramo 3 —4 > M) = 1.26 X (307.54 + 201.20 + 82.35) = 744.77kg.m

De esta manera se calculan los demas tramos y se trazan en el diagrama de momento flector

M(x). Todos los diagramas son mostrados en la figura 4.54.
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Figura 4.54. Diagramas de acciones internas debido a carga

viva para viga VM-1

En base a los diagramas anteriores se determinan las acciones mdximas para la viga VM - 1

bajo el efecto de carga viva:

Npax = 41.91Kkg(C)

Vinax = 349.26kg

Moy = 744.77kg. m
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CARGA DE VIENTO

Las acciones externas debido a carga de viento son retomados del andlisis de la seccidn

anterior, se resumen en la siguiente tabla y se esquematizan en la figura 4.55.

4kg i
‘ ‘ 18.56k - i
!!' | |‘ ‘ ‘ 1 s \
_/ - { {
_: 2 ____ . -J,I
] ':'f-'\\
- o
533 .'-il-:l
,' J, r ‘13 [ ,'.' 'r,'.,-" m pl.eo 1 J'
® ®

Figura 4.55. Cargas de viento en viga tipo VM -1 (12%).

Se considera la inclinacién de la viga y se descomponen estas fuerzas en la direccién del eje de

la viga y perpendicular a éste, la figura 4.56 muestra como se descompone la reaccién en el

apoyo 6y la carga de viento 6y 7.

T T 6.84

6.84 e S 111.20kq
N % :
6.84°
533.24kg

Figura 4.56. Descomposicion de fuerzas para

generar diagramas de acciones internas.
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De la figura anterior resultan las siguientes operaciones:
En la direccidon x-x:
Reaccion 6 — Rxg = 533.24sen(6.84) — 111.20cos (6.84) = 46.88kg «
En la direccién y-y:
Fuerza7 — Wy, = 177.84kg
Fuerza 6 - Wy, = 163.02kg
Reaccion 6 — Rys = 533.24c0s(6.84) + 111.20sen(6.84) = 542.69kg |

Asi sucesivamente se contintan calculando todas las fuerzas puntuales que afectan a la viga. El

resultado de la descomposicién se muestra en la figura 4.57.

88.92 10374 118.56 133,28 148,20 16302 177.564

AR S N B S B

—_— -,
47,71 45,38

397.57 542,69

Figura 4.57. Fuerzas a lo largo del eje de la viga y perpendicular a éste.

Fuerza normal (N)

A partir del diagrama de carga mostrado en la figura anterior y en base a la convenciéon de
signos establecida con anterioridad se determina la variacion de la fuerza normal (Nx) a lo largo

del eje de la viga:

Tramos desde 1 al 7 - Ny = 47.71kg (C)
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Se observa que la fuerza normal N(x) es constante en toda la longitud de la viga; se observa

ademas que se toma el valor mas desfavorable de fuerza normal.

Fuerza cortante (V)

A partir del diagrama de carga mostrado en la figura anterior y en base a la convencién de
signos establecida con anterioridad se determina la variacion de la fuerza cortante (Vx) a lo

largo del eje de la viga:

Tramo1—2 - V) = —397.57 + 88.92 = —308.65kg

Tramo 2 — 3 - V() = —397.57 + 88.92 + 103.74 = —204.91kg

Tramo 3 —4 - Vi = —397.57 + 88.92 + 103.74 + 118.56 = —86.35kg

De esta manera se calculan los demds tramos y se trazan en el diagrama de fuerza cortante

V(x).

Momento flector (M)

A partir del diagrama de fuerza cortante V(x) mostrado (ver figura 4.70) y en base a la
convencién de signos establecida con anterioridad se determina la variacion del momento

flector (Mx) a lo largo del eje de la viga:

Tramo 6 —7 —» M) = 1.26 X (—308.65) = —388.90kg.m

Tramo 5 — 6 > M) = 1.26 x (—308.65 — 204.91) = —647.09kg.m

Tramo 4 —5 - M,y = 1.26 X (—308.65 — 204.91 — 86.35) = —755.89kg.m

De esta manera se calculan los demds tramos y se trazan en el diagrama de momento flector

M(x).

Todos los diagramas son mostrados en la figura 4.58.
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Figura 4.58. Diagramas de acciones internas debido a carga

de viento para viga VM-1
En base a los diagramas anteriores se determinan las acciones maximas para la viga VM — 1

bajo el efecto de carga debido al viento:

Npay = 47.71kg(C)

Vinax = 358.25kg

M,ax = 755.89kg. m
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CARGA DE SISMO

Las acciones externas debido a carga de sismo son retomados del analisis de la seccidn

anterior, se resumen en la siguiente tabla y se esquematizan en la figura 4.59.

Py

\ /':

=
®

Figura 4.59. Cargas de sismo en viga tipo VM - 1 (15%).

Se considera la inclinacién de la viga y se descomponen estas fuerzas en la direccién del eje de

la viga y perpendicular a éste, la figura 4.60 muestra como se descompone la reaccién en el

apoyo Ay la carga muerta 1y 2.

Figura 4.60. Descomposicion de fuerzas para generar diagramas de

acciones internas.
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De la figura anterior resultan las siguientes operaciones:
En la direccidon x-x:
Fuerza7 — Ey; = 117.71cos(6.84) = 116.87kg
Fuerza 6 — Eyg = 107.90 cos(6.84) = 107.13kg
Reaccion 6 = Rxg = 25.27sen(6.84) + 617.96co0s (6.84) = 616.57kg —
En la direccién y-y:
Fuerza7 — Ey, = 117.71sen(6.84) = 14.02kg
Fuerza 6 — Eys = 107.90sen(6.84) = 12.86kg
Reaccion 6 = Rys = —25.27c0s(6.84) + 617.96sen(6.84) = 48.54kg T

Asi sucesivamente se contintan calculando todas las fuerzas puntuales que afectan a la viga. El

resultado de la descomposicidén se muestra en la figura 4.61

/.01 8.18 9.35 10.52 11.69 12.86 14.02
Lfsa.w l 68.17l 77.9'1 87.65l 97591 107.13 1 116.87
Y! Vg Vi "i 'g—

Figura 4.61. Fuerzas a lo largo del eje de la viga y perpendicular a éste.

Fuerza normal (N)

A partir del diagrama de carga mostrado en la figura anterior y en base a la convencion de
signos establecida con anterioridad se determina la variacion de la fuerza normal (Nx) a lo largo

del eje de la viga:
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Tramo1—2 - Ny = 3.01 + 58.43 = 61.44kg (T)
Tramo 2 — 3 - N,y = 3.01 + 58.43 + 68.17 = 129.61kg(T)

Tramo 3 —4 — N,y = 3.01 + 5843 + 68.17 + 77.91 = 207.52kg(T)

De esta manera se calculan los demas tramos y se trazan en el diagrama de fuerza normal N(x).

Fuerza cortante (V)

A partir del diagrama de carga mostrado en la figura anterior y en base a la convencion de
signos establecida con anterioridad se determina la variacidon de la fuerza cortante (Vx) a lo

largo del eje de la viga:
Tramo1—2 - V) = 25.09 —7.01 = 18.08kg
Tramo 2 — 3 - V() = 25.09 — 7.01 — 8.18 = 9.90kg

Tramo 3 —4 - V) = 25.09 — 7.01 — 8.18 — 9.35 = 0.55kg
De esta manera se calculan los demas tramos y se trazan en el diagrama de fuerza cortante

V(x).

Momento flector (M)

A partir del diagrama de fuerza cortante V(x) mostrado (ver figura 4.74) y en base a la
convencién de signos establecida con anterioridad se determina la variacién del momento

flector (Mx) a lo largo del eje de la viga:
Tramo1—2 - My = 1.26 X (18.08) = 22.78kg.m
Tramo 2 — 3 > M) = 1.26 x (18.08 + 9.90) = 35.25kg.m

Tramo 3 —4 - M,y = 1.26 X (18.08 +9.90 + 0.55) = 35.95kg.m
De esta manera se calculan los demas tramos y se trazan en el diagrama de momento flector

M(x). Todos los diagramas son mostrados en la figura 4.62.

245



7.01 &.18 9.35

10.

7791

52 11.69

87.65

97.39

12.86

10713

14.02

116.87

o843 L— 68.17
—

—

—

-
201

25.08

—
G16.57

458.54

N(x)
kg

495,65

42 56

95,1

20752

12861

()m

Wix)
kg

18.08

[ea}e)

L

34.52

M)

kg.m

352

Jls]

ES L)

a5 7@

{x)m

Figura 4.62. Diagramas de acciones internas debido a carga

de sismo para viga VM-1

En base a los diagramas anteriores se determinan las acciones maximas para la viga VM — 1

bajo el efecto de carga debido a sismo:

Npax = 499.69Kkg(T)

Vinax = 34.52Kkg

Mpax = 35.95kg. m
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En resumen las acciones internas generadas por las cargas externas actuantes sobre la viga tipo

VM-1 son mostradas en la siguiente tabla:

VIGATIPOVM -1

Claro = 7.50 m
Pendiente= 12 %
Fuerza Normal Maxima (N)
Muerta -78.45 kg
Viva -41.91 kg
Viento -47.71 kg
Sismo 499.69 kg

Fuerza Cortante Maxima (V)

Muerta 653.79 kg
Viva 349.26 kg
Viento -358.25 kg
Sismo 34.52 kg

Momento Flector Maximo (m)

Muerta 1380.49 kg.m
Viva 744.77 kg.m
Viento -755.89 kg.m
Sismo 35.95 kg.m

Se procede de igual manera el analisis para las vigas restantes: VM — 2y VM — 3, y se resumen

los resultados de las acciones internas maximas para cada una de las vigas en a siguiente tabla:

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS EN VIGAS DE ALMA ABIERTA
VIGA DE ALMA ACCIONES INTERNAS EVENTO EXTERNO (CARGA)
ABIERTA TIPO MUERTA VIVA VIENTO SISMO
Ny (kg) =| 7845 -41.91 4771 499.69
VM-1 Vi (k) =| 65379 349.26 358.25 34.52
Mnax (kg.m) =| 1380.49 744.77 -755.89 35.95
Ny (kg) = -20481 -75.91 -82.14 1147.03
VM-2 Vi (kg) =| 170657 632.62 -811.35 73.71
Mooy (kg.m) =| e766.16 2508.13 -3161.20 292.27
Ny (kg) = 24351 -112.59 -99.91 999.16
VM-3 Vi (kg) = 1623.41 750.71 -961.72 87.69
Mnax (kg.m) =| 492933 2279.46 -2913.14 226.20
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De esta manera finaliza el andlisis de acciones internas para vigas de alma abierta, para luego
proceder con el analisis de acciones internas para armaduras y posteriormente el disefio

estructural de cada uno de estos elementos.
Armadura

Las condiciones del andlisis de la armadura, que estd conformada por elementos prismaticos
conectados entre si por conexiones sin transmision de momentos, es decir conexiones de
pasador, lo cual implica que solo se transmite cargas axiales de tensidon y compresion entre
ellos.

Ademas se analiza el elemento como simplemente apoyado, en un extremo articulado y en el
otro extremo con apoyo de rodo. Se muestra en la figura 4.76 las condiciones de apoyo de la
armadura y la convencidn de signos, que se mantiene constante al igual en los otros elementos,
hacia abajo positivo y hacia arriba negativos, ya en el andlisis de los elementos que la

componen, se considera la tensidn positiva y la compresién negativa.

Figura 4.63. Condicion de apoyo de la armadura.

La determinacion de las acciones internas se puede realizar por dos métodos diferentes como
se menciond en el capitulo lll: el método de los nudos y el método de las secciones, para
esquematizar la forma de cdlculo de las fuerzas internas en los elementos se presentan a

continuacién en el nudo de la armadura para analizar (Figura 4.63).
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327.28 Kg

2,204.75 Kg
Eje A

Figura 4.64 Analisis de fuerzas internas por carga muerta en el nudo A de la armadura.

Para poder determinar la magnitud de las cargas en las barras AB y AC se utiliza el método de
los nudos, la direccion de las acciones, por considerarse conexiones articuladas estan en la
misma direccion de las barras, ya que actlan en tensién o compresidn (Unicamente esfuerzos
axiales). En la figura 4.64 se muestra el Diagrama de Cuerpo Libre del nudo A, para poder

visualizar el equilibrio que se genera también en el nudo del cual también es posible obtener

las fuerzas internas de cada uno de los elementos.

La fuerza en el elemento AC es determinada por el equilibrio en el nudo A:

6 = tan"1(1.80/19.20) ~ 5.35°

+T2Fy=0

—Fycsin —327.28 Kg + 2204.75Kg = 0
_ 2204.75 — 327.28

ac— sin 6

Utilizando todos los decimales:

Fsc = 20113.95 Kg (C)

Dado el signo de la fuerza, se confirma que la direccién asumida es la correcta y que el

miembro estd en compresion.

:)ZF’CZO

FAC COSG + FAB =0
Fyp = —F4ccos8 = —20113.95 Kg cos 8
Fap =—20026.14 Kg = 20026.14 Kg (T)




En el miembro AB la fuerza es contraria a la direccidn que se asumié inicialmente, por lo tanto

se verifica que el elemento analizado se encuentra sometido a tensidn axial.

Asi mismo evaluamos los otros nudos, en la figura 4.65 se muestra las fuerzas que llegan al

nudo Cy las fuerzas que son posibles evaluar en el mismo.

Nudo a anallzar

Y
D w u Py
A \\ N S o M
0 mis \ \\ ]\ N ’< ;‘* 7-[—\.. _7_7_}(;- I . ]
A ™ . AN r ~_ | ™ = - c
\ N\ \ N\ ~ . ] J\ ~ I Ty A
x ® v T P N L J H F D B
12 Sep. @ 1.60 mis. = 19.20 mis |
EjeC Eje A

272.73 Kg

Figura 4.65. Nudo C en armadura, concurrencia de tres barras, cargas muertas.

6 = tan~1(1.80/19.20) ~ 5.35°

72&:0

Fepcos@ — Fyccos8 =0
Feg = Fyc
Fcp =20113.95 Kg (0)

Tal como se demuestra en el anterior calculo, el equilibrio de fuerzas en la direccidon horizontal

nos indica que la fuerza interna del elemento CE es igual en magnitud a la del elemento AC.
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+1 B =0
—frpsinb + Ezsiné + Fgo — 27273 Kg =0
Fgc=272.73 Kg (C)
Es posible generar una tabla auxiliar para determinar las magnitudes de cada uno de los
elementos, basados en los conceptos de estatica, con los cuales se han realizado los célculos en
los nudos A y C, a continuacidn se muestra la tabla 4.15 es un resumen, en la cual existe una
variacién en algunos elementos por centésimas debido a las aproximaciones que se realizan
con el fin de obtener los resultados de los cdlculos; el signo negativo indica que el elemento

estd en compresion.

BARRA ACCION INTERNA (Kg) BARRA ACCION INTERNA (Kg)
AB 20026.17 LO 4109.78
AC -20113.98 MO -14757.14
BC -272.73 NO -2205.47
BD 18571.61 NP 8316.12
BE 1479.91 NQ 3675.78
CE -20113.98 0Q -11306.1
DE -354.54 PQ -2147.98
DF 17311 PR 5770.36
DG 1309.51 PS 3330.87
EG -18653.04 Qs -8352.58
FG -400.01 RS -2072.97
FH 16244.3 RT 3559.19
FI 1139.24 RU 3030.92
Gl -17386.91 su -5795.66
HI -409.11 TU -1974.77
HJ 15371.53 TV 1644.26
HK 963.9 TW 2750.76
IK -16315.53 uw -3574.8
K -381.84 VW -1849.8
I 14692.71 VX 0
M 778.85 VY 2474.94
KM -15438.94 WY -1651.47
LM -2254.86 XY -4564.75
LN 11256.74

Tabla 4.15 Resumen de acciones internas de la armadura en los elementos debido a cargas
muertas.
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Las cargas vivas son en direccion iguales a las cargas muertas, debido a que son cargas en la
misma direccion vertical, a continuacién se ejemplifica la metodologia de cdlculo de las

acciones internas en los elementos debido a cargas vivas.

Y ) w U Nudo a anallzar
— Q _
\ \“"‘ e——_ 0 u \
1.80 mis. \ F\ P\ K‘:i___ ~ “—_-—r._K,' I aQ E i‘ \
\ . < c I\
x ® v T R P N L J H F D B | f
i
12 Sep. @ 160 mis. = 19.20 mts 1
Eje C Eje A
O —— 136.35 Kg
Fac
-
B % -—
Fab A
954.66 Kg
Eie A

Figura 4.66. Diagrama de cuerpo libre de nudo A, cargas vivas.

De la figura 4.66 vemos que la fuerza en el elemento AC es determinada por el equilibrio en el
nudo A:
6 = tan"1(1.80/19.20) ~ 5.35°

+1 B =0

—F,csin8 —136.35 Kg + 954.66 Kg =0
954.66 — 136.35

sin 6
F4c =8767.63 Kg ()

Fye =
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72, E=0
Fyccos0+Fp =0
F4p = —F4ccos8 = —8767.63 Kg cos 6
F,p = —8729.35Kg =8729.35 Kg (T)
Asi mismo evaluamos los otros nudos, en la figura 4.67 se muestra las fuerzas que llegan al

nudo Cy las fuerzas que es posible evaluar en el mismo.

Y W Nudo a anallzar
. U \
\\ N E— .,_,_75 Q 0 \
\ < M
0 AN \ NOIN T TR T s e e\
N \. . N | T r"‘lj_"- - £
~ ~ ~. — — e A
x ® v T R P N L J H F D B A
12 Sep. @ 1,60 mts. = 19.20 mis }
EieC Eje A
.E £ 113.63 Kg
— Fce
M—| + Fac
c ~
i .
Fbc I
\ A
B

Figura 4.67. Diagrama de cuerpo libre de nudo C, cargas vivas.

6 = tan"1(1.80/19.20) =~ 5.35°

?ZFX:O

Fepcos@ — Fyccos8 =0
Feg = Fac

Fop = 8767.63 Kg (C)
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Tal como se demuestra en el anterior calculo, el equilibrio de fuerzas en la direccidn horizontal

nos indica que la fuerza interna del elemento CE es igual en magnitud a la del elemento AC.

+1 z F, =0
—frpsin b+ Esiné + Fgo — 27273 Kg = 0
Fpc =113.63 Kg (C)
A continuacidn se muestra en resumen la tabla 4.16 donde se muestran las acciones internas
gue se generan en cada uno de los miembros de las armaduras debido a las cargas vivas, de
igual forma que en ejemplo de las cargas muertas, el signo negativo indica que el elemento
estd en compresién y el signo positivo que el elemento se encuentra sometido a esfuerzos de

tension.

BARRA ACCION INTERNA (Kg) BARRA ACCION INTERNA (Kg)
AB 8729.35 LO 1844.01
AC -8767.63 MO -6535.45
BC -113.63 NO -980.82
BD 8123.32 NP 3657.47
BE 616.59 NQ 1634.71
CE -8767.63 0oQ -4987.01
DE -147.71 PQ -949.12
DF 7598.12 PR 2532.59
DG 545.59 PS 1471.8
EG -8158.94 Qs -3673.51
FG -166.66 RS -911.84
FH 7153.7 RT 1559.95

Fi 474.64 RU 1333.22
Gl -7631.43 su -2543.69
HI -170.54 TU -866.11
H) 6789.87 TV 720.09
HK 401.81 W 1206.45
IK -7185.07 uw -1566.79
JK -159.16 VW -810.1
L 6506.92 VX 0

M 324.65 VY 1083.88
KM -6819.65 WY -723.25
LM -1011.73 XY -1813.96
LN 4965.24

Tabla 4.16 Resumen de acciones internas en los elementos debido a cargas vivas.

Para el anadlisis de las cargas de viento, es importante tomar en cuenta la direcciéon de las

cargas, con el fin de determinar las fuerzas internas en los miembros de la armadura, a
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continuacién, en la figura 4.68 se muestra el diagrama de cuerpo libre del nudo A, donde se

concurren las fuerzas externas de la reaccion en el apoyo y la carga externa que llega a éste

punto de los elementos secundarios, ademas de las acciones internas que equilibran el sistema,

es importante tomar en cuenta que la fuerza que recibe en el apoyo debido a los elementos

secundarios es siempre perpendicular al elemento que carga.

Nudo a anallzar

EjeC

184.81 Kg
Fac J! )
s A
L -— o——anll]
Fab + 325.39 Kg
1191.92 Kg

Eje A

Figura 4.68. Diagrama de cuerpo libre de nudo A, cargas de viento.

La fuerza en el elemento AC es determinada por el equilibrio en el nudo A:

Utilizando todos los decimales:

Fac = -10691.48 Kg = 10691.48 Kg (T)

6 = tan"1(1.80/19.20) = 5.35°

+T2Fy=0

—F csinf — 119292 Kg + 184.81 Kgcos8 =0
_ 184.81 Kgcost —1192.92 Kg

sin @
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Dado el signo de la fuerza, implica que la direccién asumida no es la correcta y que el miembro

?ZF,(:O

Fqccos0 + Fyp +184.81 Kgsin8 — 32539 Kg =0
Fip = 32539 Kg —184.81 Kg sin8 — F, cos 6

esta en tension.

Fug = 325.39 Kg — 184.81 Kg sinf — (—10691.48 cos 0)
F4 5 =10952.96 Kg (C)
En el miembro AB la fuerza la direccidon que se asumié inicialmente es correcta, por lo tanto se
verifica que el elemento analizado se encuentra sometido a compresidn axial.

Asi mismo evaluamos los otros nudos, en la figura 4.69 se muestra las fuerzas que llegan al

nudo Cy las fuerzas que son posibles evaluar en el mismo.

] . ) Nudo a anallzar
e 7_7_7_75 Q '
1.80 mts \ T ‘\-\:__ '_\7_7"'0'.’"‘*-”‘-*- K ! a )
. . . I D = \
| SENEN Nt SR N
x @ v T R P N L ’ ’ F D B T
Eje C -
154.01 Kg
T : !
Fbc
\ J
B

Figura 4.69. Diagrama de cuerpo libre de nudo C, cargas de viento.

6 = tan"1(1.80/19.20) = 5.35°

?ZF,(:O
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Fcpcos8 +154.01sin6 + F4ccos6 =0

—Fjccos® —154.01sin6  —10691.48 cos 6 — 154.01sin 6
cos 0 a cos 6

Fcp = —10705.90 Kg = 10705.90 Kg (T)

Feg =

La fuerza interna en el elemento BC se determina por la sumatoria de fuerzas verticales,
asumiendo las fuerzas hacia arriba positivas y negativas en sentido contrario, ademas tomando

en cuenta la direccidn verdadera de la fuerza interna determinada para el elemento CE.

+1 B =0

—Fcgsin@ — Fy-sin@ + Fge + 154.01 Kgcos 8 =0
Fge = Fepsin@ + Fycsinf + 154.01 Kg cos 0
Fgc = —10705.90sin 8 + 10691.48sin 0 — 154.01 Kg cos 8
Fgc =—154.69 Kg = 154.69 Kg (T)

BARRA ACCION INTERNA (Kg) BARRA ACCION INTERNA (Kg)
AB -10952.96 LO -2192.48
AC 10691.48 MO 7791.9
BC 154.69 NO 1185.76
BD -10127.97 NP -4514
BE -839.37 NQ -1976.27
CE 10705.9 oQ 5965.26
DE 201.09 PQ 1161.29
DF -9412.98 PR -3137.66
DG -742.73 PS -1800.81
EG 9888.83 Qs 4388.85
FG 226.87 RS 1125.06
FH -8808 RT -1937.59
Fl -646.12 RU -1644.97
Gl 9179.37 SU 3015.13
HI 232.02 TU 1074.43
HJ -8313.03 TV -895.72
HK -546.66 TW -1496.62
IK 8577.5 Uw 1815.57
JK 216.55 VW 1007.69
JL -7928.04 VX 0
JM -441.71 VY -1348.24
KM 8083.24 WY 772.01
LM 1202.92 XY 2292.66
LN -6095.02

Tabla 4.17 Resumen de acciones internas en los elementos debido a cargas de viento.
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De igual forma para el andlisis de las fuerzas internas en los elementos debidos a las cargas

sismicas, también es importante conocer que las fuerzas externas transmitidas por los

elementos secundarios tienen una sola componente en la direccién horizontal (eje X), a

continuacién se muestra en la fig. 4.70 el diagrama de cuerpo libre del nudo A, en el cual se

muestra la reaccion en el apoyo debido a las cargas de sismo y la carga externa que llega al

mismo de los elementos secundarios.

Nudo a anallzar

“—

e P——

Fab 2437.02kg (A

!

154.06 Kg
Eje A

X . R P N ‘L J H F D *
12 Sep. @ 1.60 mts, = 19.20 mis f
Eje C Eje A
Fac
- 117.82 Kg

Figura 4.70. Diagrama de cuerpo libre de nudo A.

La fuerza en el elemento AC es determinada por el equilibrio en el nudo A:

6 = tan"1(1.80/19.20) = 5.35°

+T2Fy=0

—Fycsinf —154.06 Kg = 0
_ —154.06 Kg

F,. =
Ac sin @

Fuc = —1650.52 Kg = 1650.52 Kg (T)

258



?ZFX:O

Fyccos0 + Fup +2437.02Kg — 11782 Kg =0
Fup = —2437.02Kg — F4,ccos68 + 117.82 Kg
Fyg = —2437.02 Kg — (—1650.52 Kg cos 0) + 117.82 Kg
F,p =—675.88 Kg = 675.88 Kg(T)
En el miembro AB la direccién que se asumié inicialmente es incorrecta, por lo tanto se verifica
que el elemento analizado se encuentra sometido a tension axial.

Asi mismo evaluamos los otros nudos, en la figura 4.71 se muestra las fuerzas que llegan al

nudo Cy las fuerzas que son posibles evaluar en el mismo.

Nudo a anallzar

Y ! .
. \\\ N{f_’ﬁ:"' T~ e 0 " K
80 mts . L N N T T | G
\ N N N T E_ %
l N j J \T I | A
x ® v T R P N L J H F D

Figura 4.71. Diagrama de cuerpo libre de nudo C.

6 = tan"1(1.80/19.20) = 5.35°

?ZF,(:O

Fcpcos@ —98.18 Kg + Fyccos@ =0
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98.18 Kg—F,ccos8 98.18 Kg — 1650.52 cos 6
CE = =

cos 6 cos 6
Fcr = —1551.91 Kg = 1551.91 Kg (T)

La fuerza interna en el elemento BC se determina por la sumatoria de fuerzas verticales,
asumiendo las fuerzas hacia arriba positivas y negativas en sentido contrario, ademas tomando

en cuenta la direccion verdadera de la fuerza interna determinada para el elemento CE.

) B =0

—Fepsin@ — Fyesin@ + Fge =0
Fgc = Fcpsin@ + Fyc sin@
Fgec = —1551.91sin8 + 1650.52sin 8
Fpc =9.20Kg (C)
Dado el signo de la fuerza, se confirma que la direccion asumida es la correcta y que el

miembro esta sometido a esfuerzos de tensién.

BARRA ACCION INTERNA (Kg) BARRA ACCION INTERNA (Kg)
AB 675.88 LO 138.71
AC 1650.52 MO 835.21
BC -9.2 NO -74.43
BD 626.79 NP 280.67
BE 49.95 NQ 124.06
CE 1551.91 0oQ 853.07
DE -11.97 PQ -72.49
DF 584.25 PR 194.75
DG 44.2 PS 112.42
EG 1522.32 Qs 873.86
FG -13.5 RS -69.96
FH 548.25 RT 120.12
FI 38.45 RU 102.29
Gl 1505.89 SU 900.98
HI -13.81 TU -66.65
HJ 518.79 TV 55.49
HK 32.53 TW 92.84
IK 1502.59 uw 936.49
JK -12.89 VW -62.43
JL 495.88 VX 0
JM 26.29 VY 83.53
KM 1512.45 WY 981.67
LM -76.1 XY -154.06
LN 379.91

Tabla 4.18 Resumen de acciones internas en los elementos debido a cargas de viento.
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Las tablas mostradas anteriormente resumen las fuerzas internas que se generan en cada uno
de los elementos de la armadura debido a las diferentes cargas a las que se encuentra
sometida toda la estructura de techos, como vemos éste Ultimo elemento analizado represente
al ultimo nivel al que llega el bajado de cargas de la estructura de techos, por tanto en éste
punto concluye el andlisis de los elementos, para poder en base a toda esta informacion,
realizar el disefio de los diferentes elementos que conforman la estructura.

Como resumen final se muestra a continuacion la tabla 4.19 donde se colocan todos los
elementos con las fuerzas internas que se generan en cada uno de ellos debido a las acciones
externas que sobre ellos estan, en donde como se ha mencionado en los ejemplos mostrados
anteriormente, los signos negativos implica que se genera en los elementos acciones internas

de compresién y el signo positivo indica que se genera acciones internas de tension.
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FUERZAS INTERNAS EN LOS ELEMENTOS DE LA ARMADURA
BARRA MUERTA VIVA VIENTO SISMO POSICION
AB 20026.17 8729.35 -10952.96 675.88 CUERDA INFERIOR
AC -20113.98 -8767.63 10691.48 1650.52 CUERDA SUPERIOR
BC -272.73 -113.63 154.69 -9.2 VERTICAL
BD 18571.61 8123.32 -10127.97 626.79 CUERDA INFERIOR
BE 1479.91 616.59 -839.37 49.95 DIAGONAL
CE -20113.98 -8767.63 10705.9 1551.91 CUERDA SUPERIOR
DE -354.54 -147.71 201.09 -11.97 VERTICAL
DF 17311 7598.12 -9412.98 584.25 CUERDA INFERIOR
DG 1309.51 545.59 -742.73 44.2 DIAGONAL
EG -18653.04 -8158.94 9888.83 1522.32 CUERDA SUPERIOR
FG -400.01 -166.66 226.87 -13.5 VERTICAL
FH 16244.3 7153.7 -8808 548.25 CUERDA INFERIOR
Fl 1139.24 474.64 -646.12 38.45 DIAGONAL
Gl -17386.91 -7631.43 9179.37 1505.89 CUERDA SUPERIOR
HI -409.11 -170.54 232.02 -13.81 VERTICAL
HJ 15371.53 6789.87 -8313.03 518.79 CUERDA INFERIOR
HK 963.9 401.81 -546.66 32.53 DIAGONAL
1K -16315.53 -7185.07 8577.5 1502.59 CUERDA SUPERIOR
JK -381.84 -159.16 216.55 -12.89 VERTICAL
JL 14692.71 6506.92 -7928.04 495.88 CUERDA INFERIOR
JM 778.85 324.65 -441.71 26.29 DIAGONAL
KM -15438.94 -6819.65 8083.24 1512.45 CUERDA SUPERIOR
LM -2254.86 -1011.73 1202.92 -76.1 VERTICAL
LN 11256.74 4965.24 -6095.02 379.91 CUERDA INFERIOR
LO 4109.78 1844.01 -2192.48 138.71 DIAGONAL
MO -14757.14 -6535.45 7791.9 835.21 CUERDA SUPERIOR
NO -2205.47 -980.82 1185.76 -74.43 VERTICAL
NP 8316.12 3657.47 -4514 280.67 CUERDA INFERIOR
NQ 3675.78 1634.71 -1976.27 124.06 DIAGONAL
0Q -11306.1 -4987.01 5965.26 853.07 CUERDA SUPERIOR
PQ -2147.98 -949.12 1161.29 -72.49 VERTICAL
PR 5770.36 2532.59 -3137.66 194.75 CUERDA INFERIOR
PS 3330.87 1471.8 -1800.81 112.42 DIAGONAL
Qs -8352.58 -3673.51 4388.85 873.86 CUERDA SUPERIOR
RS -2072.97 -911.84 1125.06 -69.96 VERTICAL
RT 3559.19 1559.95 -1937.59 120.12 CUERDA INFERIOR
RU 3030.92 1333.22 -1644.97 102.29 DIAGONAL
SU -5795.66 -2543.69 3015.13 900.98 CUERDA SUPERIOR
TU -1974.77 -866.11 1074.43 -66.65 VERTICAL
TV 1644.26 720.09 -895.72 55.49 CUERDA INFERIOR
TW 2750.76 1206.45 -1496.62 92.84 DIAGONAL
UW -3574.8 -1566.79 1815.57 936.49 CUERDA SUPERIOR
VW -1849.8 -810.1 1007.69 -62.43 VERTICAL
VX 0 0 0 0 CUERDA INFERIOR
VY 2474.94 1083.88 -1348.24 83.53 DIAGONAL
WY -1651.47 -723.25 772.01 981.67 CUERDA SUPERIOR
XY -4564.75 -1813.96 2292.66 -154.06 VERTICAL

Tabla 4.19 Resumen de acciones internas en los elementos debido a las cargas en la

estructura.
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4.4.2. ETAPA DE DISENO ESTRUCTURAL.

Luego de obtener las acciones internas sobre los elementos secundarios y primarios de la
estructura de techo a través de un anadlisis estructural, se procede a realizar el
dimensionamiento o disefio en dichos elementos. En éste ejemplo se divide el disefio primero

para elementos secundarios y luego para elementos primarios.

4.4.2.1. Diseiio estructural de elementos secundarios

Los elementos secundarios en éste ejemplo son tipo polin espacial y seglin lo descrito en el
capitulo Ill se disefian los miembros que componen a éste elemento; estos miembros son: la
cuerda superior, cuerda inferior, celosia lateral y celosia superior. A continuacién se detallan

los cdlculos correspondientes al dimensionamiento de los polines espaciales P-1y P-2.

Larguero tipo P-1

Antes de iniciar por completo con los calculos para el disefio del polin tipo P-1 definido en la
etapa conceptual es conveniente realizar serie de cdlculos geométricos para definir las
dimensiones generales del elemento en base al predimensionamiento efectuado en la etapa
conceptual; éstas dimensiones sirven posteriormente para las ecuaciones de disefio,

especialmente para definir longitudes no arriostradas los miembros a compresion.
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GEOMETRIA DEL ELEMENTO

a0 |
@ ) _D %f__f;f___.;f__f =
T U = =t = HT1
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Figura 4.72. Ubicacion y dimensiones preliminares del polin tipo P-1.

Las dimensiones principales del polin tipo P-1 se muestran en la figura 4.72. Estas dimensiones

son:

v' Peralte de la seccidn (d): El peralte de la seccidn es el establecido en la etapa de

predimensionamiento de la etapa conceptual:

Peralte de la seccion - d = 0.25m = 9.84pulg

v" Ancho de la seccién (b): El ancho de la seccidn del polin se establece a partir del peralte

del polin; con el fin de proporcionar un ancho adecuado se considera un 60% del

peralte.

3
Ancho de la seccion > b =—-d = 5(0.25) = 0.15m = 5.91pulg

Ul w
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v" Longitud entre cuerdas en el plano de la celosia lateral (Lv): estd es la longitud que

representa el largo de la celosia en la seccién transversal y es la separacion de las
cuerdas superior e inferior en el plano de la celosia. Se calcula segun la geometria de la

seccion.

b 2
Lv = (E) +d? =+/0.0752 + 0.252 = 0.261m = 10.27pulg

v" Longitud de la celosia lateral entre cuerdas (Lc): es la longitud de la celosia entre las
cuerdas y depende de la inclinacion 6. Como se describe en el capitulo Il es
conveniente una inclinacion 6 de 60 grados. De esta manera se calcula por

trigonometria:

v 0261
€= sen(f) sen60

= 0.301m = 11.86pulg

v' Longitud entre dos nudos de la celosia con la cuerda (L,): estd es la distancia entre dos

puntos consecutivos de la cuerda en los cuales se conectan las cuerdas con la celosia.
En éste caso como la inclinacién es de 602 la longitud L; es igual a la longitud L. de la
celosia:

Longitud entre nudos = Ly = Lc = 0.301m = 11. 86pulg

Con la geometria del larguero establecida se procede al calculo de disefio segln la filosofia de
factores de carga y resistencia ultima (LRFD) expuesta en el capitulo Ill.

La logica a seguir es dimensionar los miembros del larguero, ya que en cada uno domina en el
disefio una accién interna diferente. A partir de las consideraciones expuestas en el capitulo Il
se muestra a continuacion el calculo del disefio del polin tipo P-1. En resumen las acciones

internas del polin tipo P-1 para cada evento externo se muestra en la tabla 4.20.

LARGUERO ACCIONES EVENTO EXTERNO (CARGA)
TIPO INTERNAS MUERTA VIVA VIENTO | SISMO
p_1 Mmax (kg.m) = 348.33 177.19 -208.41 0
Vinax (Kg) = 185.78 94.50 -111.15 0
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DISENO POR FLEXION

Para seguir la filosofia de disefio se deben factorizar las cargas de servicio y combinarlas para
generar diferentes condiciones que sean criticas segun la Especificacion AISC 2005. Las

combinaciones se muestran a continuacion para la accion interna de momento flector.

a) Combinaciones de carga

1) 1.4D 1.4(348.33) =312.10Kg.m

2) 1.2D + 0.5L 1.2(348.33) + 0.5(177.19) =324.22Kg.m

3) 1.2D + 1.6L +0.8W 1.2(348.33) + 1.6(177.19) + 0.8(—208.41) = 324.25Kg .m
4) 1.2D + 1.6W +0.5L 1.2(348.33) + 1.6(—208.41) + 0.5(177.19) = 110.81Kg .m

5) 1.2D + 1.4E 1.2(348.33) + 1.4(0) = 418.00Kg .m
6) 1.2D — 1.4E 1.2(348.33) — 1.4(0) = 418.00Kg .m
7) 0.9D + 1.6W 0.9(348.33) + 1.6(—208.41) = 19.96Kg .m
8) 0.9D — 1.6W 0.9(348.33) — 1.6(—208.41) = 646.95Kg . m
9) 0.9D + 1.4E 0.9(348.33) + 1.4(0) = 313.50Kg.m
10) 09D — 1.4E 0.9(348.33) — 1.4(0) = 313.50Kg.m

A partir de las combinaciones anteriores se observa que el momento mds desfavorable es el de
la combinacidn 8), por tanto éste sera con el que se disefie las cuerdas del polin. Nétese que no

fueron consideradas las combinaciones que contienen la carga de sismo.

Momento ultimo = 646.95Kg.m

b) Disefio de la cuerda inferior
La cuerda inferior absorbe en forma de tensién el par interno generado por las cargas externas;
se considera entonces que la separacién de los centroides de las cuerdas es igual al peralte

preliminar, por tanto:

gy = Mu _ 64695
W=t="0 T To2s

= 2587.80 Kg = 5.71 Kips

Se consideran barras de acero corrugadas con calidad ASTM A615:

fy = 40ksi; f,, = 60ksi
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Los estados limites de falla a tension son:

Tu 571
T 0. fy 09 x40

Fluencia en el alma: Agq = 0.159 pulg?

Tu 5.71

= = = 0.141 pulg?
0.U fy _ 0.75 x 90 x 60 pig

Ruptura en el area neta: Ag,

Por tanto el drea requerida para tensién es: Ag = 0.159pulg?
Se selecciona una barra corrugada A615 Didmetro 1/2 " (4, = 0.196 pulg?)

Revision de la esbeltez

Ser revisa la seccién propuesta para soportar tension en base al radio de giro menor de la

seccién del miembro y la longitud no arriostrada de éste.

L
Tmin 2 300

Segun la figura (primera) se observa que la longitud no arriostrada de la cuerda inferior es L. El

radio de giro menor de una seccion circular se calcula de la siguiente manera:

Tmin = % = % = 0.125 pulg
Ademas:
L =1L, =11.86pulg
Entonces:
L = %= 0.04 pulg
300 300

Se realiza la revision:

0.125pul = 0.04pulg — Cumple
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c) Diseiio de la cuerda superior
La cuerda superior absorbe en forma de compresién el par interno generado por las cargas
externas; se considera entonces que la separacion de los centroides de las cuerdas es igual al

peralte preliminar, por tanto:

M, 646.95
Tu=Cu=——=

Se consideran barras de acero corrugadas con calidad ASTM A615:
fy = 40ksi; f,, = 60ksi

Para determinar la seccidén de las barras de la cuerda superior se evaltian las condiciones de

pandeo local y pandeo total.
Pandeo local

Se revisa la capacidad de una barra de la cuerda superior para soportar compresién y su
pandeo lateral con una longitud no soportada igual a la longitud entre dos puntos consecutivos

de union de la cuerda con la celosia (L,).

Figura 4.73. Pandeo local en polin espacial,

longitud no arriostrada L;.

Para simplificar el proceso iterativo que resulta del disefio a compresién se considera el
esfuerzo de disefio en compresién como: @.f., ya que el factor de reduccién en compresién es

de 0.85 es posible establecer limites para partir de ellos en el disefio. En éste ejemplo se
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considera un esfuerzo de disefio en compresion de 0.6f,, para determinar un drea tentativa
como primera iteracion.

C
97 0.6f,

Notese que el valor de Cu se reduce a la mitad debido a que la cuerda superior se compone de

dos barras. Entonces se sustituyen los valores:

5.71/2

Ag, = —2_ = 0119 pulg?
9o = 06 x 40 Pty

Se propone con barra diametro @ = 1/2 " (Ag = 0.196 pulg? )

) kl |fy, (1.0x11.86) | 40
Parametro de esbeltez - Ac = = |E = 0125 <7 129000 = 1.12 < 1.5

Esfuerzo critico - for = (0.658)’162fy = (0.658)112° x 40 = 23.66 ksi
Resistencia a la compresion — Cq =0 frA; =0.85x%22.66 X 0.196 = 3.94 Kips
Cd >Cu

3.94 kips > 2.86 kips - Cumple

Pandeo total

Se revisa la capacidad de las dos barras de la cuerda superior para soportar compresion y su
pandeo lateral con una longitud no soportada igual a la separacién de las vigas de techo, o a la
longitud del larguero (L,). Para esto se necesita el area de las dos barras de la celosia y el radio

de giro resultante del arreglo de la seccidn del polin.
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Figura 4.74. Pandeo total en polin espacial, longitud no

arriostrada L,.
De manera que para el conjunto de ambas barras se tiene:

v' Longitud no soportada - L, = 6.0m = 236.22pulg
v A=2xA4A,=2x0.196 = 0.392pulg?

v 1, =75 +2= 0125+ 295 = 3.08pulg

Figura 4.75. Barras de la cuerda superior.

Se procede con el disefio de la cuerda superior:

i (1.0 x 236.22) | 40
Parametro de esbeltez - Ac = (3.087) 29000 — 091 <15

Esfuerzo critico - f., = (0.658)*f, = [(0.658)°V] x (40) = 28.28 ksi

Resistencia — C; = 0.85 X 26.42 X 0.392 = 9.42 kips
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cd > Cu

9.42kips > 5.71 kips » Cumple!!!

Se selecciona dos barras corrugadas A615 Diametro 1/2 " (A, = 0.392 pulg?)

DISENO POR CORTANTE

Para seguir la filosofia de disefio se deben factorizar las cargas de servicio y combinarlas para

generar diferentes condiciones que sean criticos segun la Especificacion AISC 2005. Las

combinaciones se muestran a continuacién para la accién interna de fuerza cortante.

a) Combinaciones de carga
1) 1.4D

2) 1.2D + 0.5L

3) 1.2D + 1.6L + 0.8W
4) 1.2D + 1.6W + 0.5L
5) 1.2D + 14E

6) 1.2D — 14E

7) 0.9D + 1.eW

8) 0.9D — 1.6W

9) 0.9D + 14E

10) 0.9D — 1.4E

1.4(185.78) = 260.09 Kg

1.2(185.78) + 0.5(94.50) =270.19 Kg
1.2(185.78) + 1.6(94.50) + 0.8(—111.15) = 285.22Kg

1.2(185.78) + 1.6(—111.15) + 0.5(94.50) = 92.35Kg

1.2(185.78) + 1.4(0) = 222.94Kg
1.2(185.78) — 1.4(0) = 222.94Kg
0.9(185.78) + 1.6(—111.15) = 10.64Kg
0.9(185.78) — 1.6(—111.15) = 345.04Kg
0.9(185.78) + 1.4(0) = 167.20Kg
0.9(185.78) — 1.4(0) = 167.20Kg

A partir de las combinaciones anteriores se observa que la fuerza cortante mas desfavorable es

el de la combinacién 8), por tanto éste sera con el que se disefe la celosia lateral del polin.

Notese que no fueron consideradas las combinaciones que contienen la carga de sismo.

Cortante ultimo = 285.22 Kg = 0.629kips

b) Diseiio de la celosia lateral

La celosia lateral se disefia como elemento en compresidn, la cual es producida por el efecto de

la fuerza cortante sobre ella y se transmite a los elementos de apoyo (vigas de techo). En esta

condicién se evalla el pandeo de un tramo de celosia entre las cuerdas superior e inferior, cuya

longitud no arriostrada es (Lc).
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Figura 4.76. Pandeo de la celosia lateral.

Segun lo expuesto en el capitulo Il la fuerza cortante que absorbe la celosia lateral del polin

espacial se reparte en las dos celosias laterales, segln la disposicion de éstas y del respectivo

analisis espacial resulta:

. Vv, B 0.629
Y 2 CosP Sen® 2 Cos (16.82)Sen (60)

C, = 0.379 kips

Se calcula aproximadamente el area requerida segun la solicitacién sobre la celosia:

0.379

— — 2
9 =06 x40 VOTOPUY

Se revisa con barra diametro @ = 3/8"
(A = 0.11 pulg?)

(r = 0.0938 pulg)

) (1.0 x11.86) | 40
Parametro de esbeltez — Ac = 0.0938 7 29000 — 1.51>1.5

Esf i ; 0.877 0.877 x 40
Sfuerzo critico - = =
r Az (1.51)2

= 15.60 ksi

Resistencia a compresion - Cy = 0.85x15.60 X 0.11 = 1.46 kips

Cq = 1.46kips > C,, = 0.379kips - Cumple!!!
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Se selecciona una barra corrugada A615 Didmetro 3/8"(4, = 0.049 pulg?)

DETALLE DE LARGUERO

A continuacidn se muestra el detalle del polin P-1.

Celosia @ = %" @ BD"

2 barras @ = )"

0.95 Celosiac @ = %" @ 60°

L T barra @ = K

Figura 4.77. Detalle del larguero tipo P-1.

Larquero tipo P-2 y P-3

El mismo procedimiento se lleva a cabo para establecer el detalle de los largueros tipo P-2 y P-

3, los cuales se muestran en el esquema de la figura 4.78. Para mayores detalles del disefio ver

Anexo 4.3.
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018

T 2 barras @ = ¥
0.30 /Celosia g =% @ 80
Z 1 barra @ = 3"

Larguero tipo P-2

Celosia @ = %~ @ BD"

2 barras @ = B

0.75 Celosiac @ = %" @ 60°

T barra @ = %

Larguero tipo P-3

Figura 4.78. Ubicacion y detalle estructural de largueros tipo P-2 y P-3.
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4.4.2.2. DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS PRIMARIOS

Los elementos primarios en éste ejemplo son vigas de alma abierta y armaduras, tal y como se

ha definido en la etapa conceptual. La secuencia para el disefio de estos elementos es similar al

de los largueros en cuanto al dimensionamiento de los miembros que componen los

elementos. A continuacion se detallan los calculos correspondientes al dimensionamiento de

las vigas de alma abierta (VM-1, VM-2 y VM-3) y la armadura (T-1).

Viga tipo VM-1

UBICACION Y GEOMETRIA DEL ELEMENTO

(ORNE) 3 @ ® ®
I J | o I 0 | 50 7
380 —] VIGA DE ALMA
0y & & ABIERTA TIPO
y _[r | T.r_____________—_/:/,// W o= 1
6.00 —_— e — | - — _,|
® T—_:T:_:'Zl'_l}__h;.
° N =1 11
e | _
© |_ | 1] Nrl L1
© | PO T
S
O = —g ‘ T '_,L—*J\ T T4
| | T
50 sl
of  hUE I g
6.00 L= | — == | _\J\_l
®' D= e o =
— T f 1 —
0 L1 v
: : % =
Le
IEI/ / - d h
9
A.A
S

Figura 4.79. Dimensiones preliminares de la viga VM-1.

Antes de iniciar por completo con los calculos para el disefio de la viga tipo VM-1 definida en la

etapa conceptual es conveniente realizar serie de cdlculos geométricos para definir las

dimensiones generales del elemento en base al predimensionamiento efectuado dicha etapa;
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éstas dimensiones sirven posteriormente para las ecuaciones de disefio, especialmente para
definir longitudes no arriostradas los miembros a compresion.

Las dimensiones principales de la viga VM-1 se muestran en la figura 4.79. Estds dimensiones
son:

v" Altura de la seccién (h): La altura de la seccidn es establecida en la etapa de

predimensionamiento de la etapa conceptual:

Altura de la seccion - h = 0.30m = 11.81pulg

v' Peralte efectivo de la seccidn (d): El peralte de la seccidon de la viga se considera que

una pulgada menor que la altura total, esto representa la separacién entre los
centroides de la cuerda superior e inferior:

Peralte de la seccion - d = h — 1" = 11.81pulg — 1pulg = 10.81pulg = 0.275m

v" Longitud de la celosia entre cuerdas (Lc): es la longitud de la celosia entre las cuerdas y

depende de la inclinacién 8. Como se describe en el capitulo Ill es conveniente una

inclinacion 6 de 60 grados. De esta manera se calcula por trigonometria:

d 10.81

L = =
¢ sen(8) sen60

=12.27pulg = 0.312m

v" Longitud entre dos nudos de la celosia con la cuerda (L;): estd es la distancia entre dos

puntos consecutivos de la cuerda en los cuales se conectan las cuerdas con la celosia.
En éste caso como la inclinacién es de 602 la longitud L; es igual a la longitud L. de la
celosia:

Longitud entre nudos = Ly = Lc = 0.312m = 12. 27pulg

Con la geometria la viga establecida se procede al calculo de disefo segun la filosofia de

factores de carga y resistencia ultima (LRFD) expuesta en el capitulo lll.

La légica a seguir es dimensionar los miembros de la viga, ya que en cada uno domina en el
disefio una accién interna diferente. A partir de las consideraciones expuestas en el capitulo Il
se muestra a continuacion el cdlculo del disefio de la viga VM-1; seguidamente se calculan de

manera similar las vigas VM-2 y VM-3.
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Las acciones internas en la viga tipo VM -1 se retoman de la etapa anterior y se resumen en la

siguiente tabla.

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS
Accidn o evento Momento Fuerza Fuerza
externo flector (kg.m) | Normal (kg) | Cortante (kg)
Muerta (D) 1380.49 -78.45 653.79
Viva (L) 744.77 -41.91 349.26
Viento (W) -755.89 -47.71 -358.25
Sismo (E) 35.95 499.69 34.52

DISENO POR FLEXION

Para seguir la filosofia de disefio se deben factorizar las cargas de servicio y combinarlas para

generar diferentes condiciones que sean criticas segun la Especificacion AISC 2005. Las

combinaciones se muestran a continuacion para la accion interna de momento flector.

a) Combinaciones de carga

1) 1.4D
2) 1.2D + 0.5L

3) 1.2D + 1.6L + 0.8W
4) 1.2D + 1.6W + 0.5L
5) 1.2D + 14E

6) 12D — 14E

7) 0.9D + 1.6W

8) 0.9D — 1.6W

9) 0.9D + 1.4E

10) 09D — 1.4E

1.4(1380.49)
1.2(1380.49) + 0.5(744.77)
1.2(1380.49) + 1.6(744.77) + 0.8(—755.89) = 2243.51Kg .m
1.2(1380.49) + 1.6(—755.89) + 0.5(744.77) = 819.55Kg .m
1.2(1380.49) + 1.4(35.95)
1.2(1380.49) — 1.4(35.95)
0.9(1380.49) + 1.6(—755.89)
0.9(1380.49) — 1.6(—755.89)
0.9(1380.49) + 1.4(35.95)
0.9(1380.49) — 1.4(35.95)

=1932.69Kg.m
=202897Kg.m

=1706.92Kg.m
=1606.26Kg.m
= 33.02Kg.m
= 2451.87Kg.m
=1292.77Kg .m
=1192.11Kg.m

A partir de las combinaciones anteriores se observa que el momento mds desfavorable es el de

la combinacidn 8), por tanto éste sera con el que se disefie las cuerdas del polin. Nétese que no

fueron consideradas las combinaciones que contienen la carga de sismo.

Momento Ultimo

M, =2451.87 Kg.m
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El momento flector calculado produce efectos de carga axial en las cuerdas superior e inferior
de la viga de alma abierta; como se observa de los resultados obtenidos en el analisis de
acciones internas es posible adicionarle las cargas axiales generadas en la viga al momento
flector, para esto se debe establecer si en el disefio del miembro domina la tension o la

compresion axial.
Ty =C,=M,/d+ Nrs¢

Se considera que la cuerda superior esta sometida principalmente a compresidn y la cuerda
inferior a tensidn, por tanto se calcula la maxima combinacién de carga axial generada en la

seccion critica en la cual se da el maximo momento flector (ver figura 4.80).

| M max
1

NT&C

Figura 4.80. Fuerza normal a tensidon (T) o compresion (C) en la seccion de momento

maximo.

La carga axial debida al momento en las cuerdas de la viga es:

2451.87

T,=¢, =Mu/d = 0.27

=9081.0 Kg = 20.02 kips

A éste valor de carga axial se le debe sumar la carga generada de las acciones internas
anteriormente calculadas en la combinacion de carga mas desfavorable en el disefio a flexién.
Retomando algunos resultados anteriores se genera la tabla 4.21 que contiene las cargas
axiales ya sea de compresiéon o tensién producidas por las cargas externas en la seccién de

momento flector maximo de la viga VM-1.
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CARGAS AXIALES EN VM -1
Carga Tension (kg) Compresion (kg)
Muerta 18.94 10.28
Viva 9.88 5.88
Viento - 47.71
Sismo 295.17 -

Debido a que se toma la misma combinacién de carga mas desfavorable en flexion la carga

axial a tensidn a considerar es:
0.9D — 1.6W = 0.9(18.94) + 1.6(0) = 17.05kg
La carga en compresion es:
0.9D — 1.6W = 0.9(10.28) — 1.6(—47.71) = 85.59kg
El porcentaje en aumento de carga axial en la celosia superior es:

85.59

ACU = 50810

= 0.0094 = 0.94%

Este porcentaje de aumento de carga axial a compresién (y obviamente el de tensién), es muy
bajo como para incidir significativamente en los calculos de disefio, por tanto se desprecia el

aumento de la carga axial generada en las cuerdas debido al efecto de las cargas externas.

Con las consideraciones ya establecidas se procede al dimensionamiento de las cuerdas de la

viga de alma abierta VM-1.

b) Disefio de la cuerda inferior

La cuerda inferior absorbe principalmente las cargas en tension, por tanto se disefia bajo el
dominio de los estados limites de falla a tensidn de fluencia en el drea total y fractura en el
area neta.

Se consideran pares de perfiles angulares con calidad ASTM A36:
fy =36 ksi; f, =58 ksi

Los estados limites de falla a tensidn son:
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T, 20.02

= = = 0.618 pulg?
0.9f,  0.9x36 putg

— Fluencia en el area total: Agq

B T, B 20.02
"~ 0.75x09f, 0.75x0.9x58

— Ruptura en el area neta: Ag, = 0.539pulg?

Por tanto el drea requerida para tensién es: Ag = 0.629pulg?
Se selecciona dos perfiles angulares A36 2L 1 1/2 x1 1/2 "X 1/8 "(Ag = 0.718 pulg?)

Revision de la esbeltez

Ser revisa la seccidn propuesta para soportar tension en base al radio de giro menor de la

seccion del miembro y la longitud no arriostrada de éste.

Tmin =2 300

Segun la figura 4.94 se observa que la longitud no arriostrada de la cuerda inferior es L. El
radio de giro menor de los dos perfiles angulares alrededor de su eje mayor se obtiene de

tablas del anexo 2.2.
Radio de giro menor = Tmin = 0.465 pulg
Longitud no arriostrada — L = L, = 12.27pulg (dist. entre nudos)

Entonces:

L 1227 0.041
300 300

Realizando la comparacién se obtiene:
0.465pulg > 0.041pulg —» Cumple!!!

c) Disefio de la cuerda superior
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La cuerda inferior absorbe principalmente las cargas en compresion, por tanto se disefia bajo
las condiciones de pandeo local y total de la cuerda en las longitudes no soportadas
correspondientes.

Se consideran pares de perfiles angulares con calidad ASTM A36:
fy =36 ksi; f, =58 ksi

Se revisa la capacidad de la cuerda superior para soportar compresion y su pandeo lateral con
una longitud no soportada igual a la longitud entre dos puntos consecutivos de unién de la

cuerda con la celosia (Ly).

Figura 4.81. Pandeo local en viga de alma

abierta, longitud no arriostrada L;.

De manera similar que en los largueros tipo polin espacial, para simplificar el proceso iterativo
gue resulta del disefio a compresion se considera el esfuerzo de disefio en compresién como:
@.fer ya que el factor de reduccidn en compresién es de 0.85 es posible establecer limites para
partir de ellos en el disefo. En éste ejemplo se considera un esfuerzo de disefio en compresién

de 0.6f, para determinar un drea tentativa como primera iteracion.

G, 2002
S 06X%xf, 0.6x36

Ago = 0.927 pulg?

Se revisa con un par de perfiles L 2”7 x 2” x 1/8 " cuyas propiedades de la seccidén se

encuentran en las tablas del anexo 2.2:

v Ag = 0.96pulg?
v 1, =0.626 pulg
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v 1, =0.965pulg (Considerando celosia diametro @ = 3/8")

Se revisa la condicion de pandeo local con el radio de giro alrededor del eje mayor (ry),

utilizando las ecuaciones de disefio se obtiene:

_kLy |fy 1.0x1227 | 36

= = =0.22<15
| E 0.626m 29000

Parametro de esbeltez - A

Esfuerzo cratico > fuor=(0.658) f, = (0.658)°?%" x 36 = 35.28 ksi

Resistencia a la compresion - Cq = BfcrAg = 0.85 %X 35.28 X 0.96 = 28.79 kips
cd > Cu
28.79 kips > 20.02 kips —» Cumple!!!
Pandeo total

Se revisa la capacidad de la cuerda superior para soportar compresion y su pandeo lateral con
una longitud no soportada igual a la separacién de los largueros. El radio de giro a utilizar es el

del eje menor de la seccién resultante de la unién de los dos perfiles angulares (r,).

Figura 4.82. Pandeo total en viga de alma abierta, longitud no

arriostrada L,.

Utilizando las ecuaciones de disefo se obtiene:
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_kly |fy 1.0x49.61 | 36

Parametro de esbeltez - A= | E = 0965 % 129000 = 0.58< 1.5
Esfuerzo critico - fr = (0.658)% £, = (0.658)*%%" x 36 = 31.32 ksi
Resistencia a la compresion - Cy =0.85%x31.32 % 0.96 = 25.56 kips

Cd > Cu

25.56 kips > 20.02 kips —» OK!!!

Por tanto se utilizan un par de perfiles angulares: 2L 2” x2” x1/8 "

DISENO POR CORTANTE

Para seguir la filosofia de disefio se deben factorizar las cargas de servicio y combinarlas para

generar diferentes condiciones que sean criticos segun la Especificacion AISC 2005. Las

combinaciones se muestran a continuacidon para la accion interna de fuerza cortante

correspondiente a la viga VM-1.

a)
1)
2)
3)
4)
5)
6)
7)
8)
9)
10)

Combinaciones de carga

1.4D 1.4(653.79) =915.31Kg
1.2D + 0.5L 1.2(653.79) + 0.5(349.26) =959.18 Kg
12D + 1.6L +0.8W  1.2(653.79) + 1.6(349.26) + 0.8(—358.25) = 1056.76Kg
12D + 1.6W +05L  1.2(653.79) + 1.6(—358.25) + 0.5(349.26) = 358.98Kg

1.2D + 1.4E 1.2(653.79) + 1.4(34.52) = 832.88Kg
1.2D — 1.4E 1.2(653.79) — 1.4(34.52) = 736.22Kg
0.9D + 1.6W 0.9(653.79) + 1.6(—358.25) = 15.21Kg

0.9D — 1.6W 0.9(653.79) — 1.6(—358.25) = 1161.61Kg
0.9D + 1.4E 0.9(653.79) + 1.4(34.52) = 636.74Kg
0.9D — 1.4E 0.9(653.79) — 1.4(34.52) = 540.08Kg

A partir de las combinaciones anteriores se observa que la fuerza cortante mas desfavorable es

el de la combinacidén 8), por tanto éste sera con el que se disefie la celosia de la viga.
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Cortante ultimo = 1161.61Kqg = 2.561kips

b) Diseio de la celosia

La celosia se disefia como elemento en compresion, la cual es producida por el efecto de la
fuerza cortante sobre ella y se transmite a los elementos de apoyo. En esta condicion se evallua
el pandeo de un tramo de celosia entre las cuerdas superior e inferior, cuya longitud no

arriostrada es (Lc).

Figura 4.83. Pandeo de la celosia.

Segun lo expuesto en el capitulo Il la fuerza cortante que absorbe la celosia en forma de fuerza

axial de compresion es:

o= V, 2561
¥ Sen®  Sen (60)

Cy, = 2.956 kips

Segun la separacién de perfiles angulares considerada en la cuerda superior se revisa la seccion

de una barra corrugada grado 40 calidad ASTM A 615:
Se revisa con barra diametro @ = 3/8"
(A =0.11 pulg?)

(r = 0.09375 pulg)

e . (1.0 x 12.27) | 40
—_ =
arametro ae esbeltez ¢ 0.093757 /29000

=155<15

Esfuerzo critico — for = (0.658)%" fy = (0.658)155" x 40 = 14.60 ksi
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Resistencia a compresion - Cq = @ferAg = 0.85 X 14.60 x 0.11 = 1.37 kips
Cd <Cu
1.37kips < 2.96 kips - No Cumple!!!

La barra de didmetro de 3/8 pulg. no cumple con la condiciéon de pandeo bajo carga axial de
compresion, se propone entonces utilizar un didmetro mayor, esto implica un aumento en la
capacidad a la compresién de la cuerda superior y no se considera necesario re calcular dicha

resistencia.
Se revisa con barra didmetro @ = 1/2"
(A = 0.196 pulg?)

(r = 0.125 pulg)

e L. ox1227) | 40
- = = 1. :
arametro ae esoveltez C 0.125 29000

Esfuerzo critico - for = (0.658)Afzfy = (0.658)116” x 40 = 22.78 ksi

Resistencia a compresion - Cq = @ferAg = 0.85 x 22.78 X 0.196 = 3.79 kips
Cd >Cu
3.79kips > 2.96 kips — Cumple!!!
Se selecciona una barra corrugada A615 Diametro 1/2 " (A = 0.196 pulg?)

Detalle de la viga de alma abierta VM-1

A continuacidn se muestra el detalle de la viga tipo VM-1.
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Figura 4.84. Detalle de viga tipo VM-1.
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Figura 4.85. Detalles estructurales de viga tipo VM-1.
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Similarmente se realiza el diseio de las viga de alma abierta tipo VM-2 y VM -3, para las cuales
se muestran las secciones resultantes en la figura 4.85. Para mayores detalles del disefo de

estos elementos ver el anexo 4.4.

DISENO DE LA ARMADURA

Las acciones internas en los miembros de la armadura fueron obtenidas anteriormente y se

utilizan para realizar las diferentes combinaciones de carga a continuacién.

Combinaciones de carga

Con las cargas obtenidas en la etapa de analisis de las acciones internas de los elementos, se
realizan las combinaciones de carga para cada uno de los elementos que componen la
armadura, a continuacion se muestra esta etapa de cdlculo de las combinaciones de carga en

base a lo expuesto en el apartado 3.4.2.2.

Barra AC

Elemento sometido a cargas muerta, viva, de viento y sismica como se muestra a continuacion,
es importante tomar en cuenta la convencién de signos con la cual se ha desarrollado el
analisis, la compresion con signo negativo y la tensidén con signo negativo, debido a que en la

combinacion de cargas influye la direccién en que esta aplicada la fuerza.
D =20,113.48 Kg (C) = —20,113.98 Kg  (Carga Muerta)
L, =8,767.63Kg (C) = —8,767.63 Kg (Carga Muerta)
W =10,691.48 Kg (T) = 10,691.48 Kg (Carga Muerta)
S =1650.52Kg (T) = 1,650.52 Kg (Carga Muerta)

1. 14D

= 1.4(—20,113.98) = —28,159.57 Kg = 28,159.57 Kg (C)
2. 1.2D +0.5L,

= 1.2(—20,113.98) + 0.5(—8,767.63 ) = —28,520.59 Kg = 28,520.59 Kg (C)
3. 1.2D + 1.6L, + 0.8W
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= 1.2(—20,113.98) + 1.6(—8,767.63) + 0.8(10,691.48) = —29,611.80 Kg
=29,611.80 Kg (C)
4. 1.2D + 1.6W + 0.5L,
= 1.2(—20,113.98) + 1.6(10,691.48) + 0.5(—8,767.63) = —11,414.22 Kg
=11,414.22 Kg (C)
5. 12D +1.0E
a) 12D+ 1.0E
= 1.2(—20,113.98) + 1.0(1,650.52 ) = —22,486.26 Kg = 22,486.26 Kg (C)
b) 1.2D —1.0E
= 1.2(—20,113.98) — 1.0(1,650.52) = —25,787.30 Kg = 25,787.30 Kg (C)
6. 0.9D + (1.6W o0 1.0E)
En esta combinacién utilizaremos la mayor de las cargas entre W y E, en éste caso es la
carga de viento (W)
a) 09D+ 1.6W
= 0.9(—20,113.98) + 1.6(10,691.48) = —996.21 Kg = 996.21 Kg(C)
a) 09D —1.6W
= 0.9(—20,113.98) — 1.6(10,691.48) = —35,208.95 Kg = 35,208.95 Kg (C)
Para los datos mostrados anteriormente, es posible realizar su calculo con la ayuda de una
tabla en donde se tomen en cuenta todas las combinaciones de carga que se pueden generar
en los elementos que componen la armadura, en la tabla 4.30 donde se muestra un resumen
de todas las cargas a las que estd sometido cada elemento, se ordena en el orden que se
analizan los nudos de derecha a izquierda segun el esquema, en la tabla que se muestra a
continuacién (tabla 4.22) se ordenan los elementos en funcidn de su orientacidn relativa en la
armadura, es decir, si son verticales (montantes en compresidn o tirantes en tensién), cuerda
inferior o superior o diagonales, y también se muestran todas las posibles combinaciones de

carga que pueden existir en cada uno de los componentes de la armadura.
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Tabla 4.22. Combinaciones de carga

Element 1.2D + 1.2D + 1.6Lr + 1.2D + 1.6W + 1.2D + 1.2D - 0.9D + 0.9D - 0.9D + 0.9D -

o 140 0.5Lr 0.8W 0.5Lr 1.4E 1.4E 1.6W 1.6W 1.4E 1.4E Orientacion
No. Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf

XY -6390.65 -6384.68 -6545.91 -2716.42 -5693.38 -5262.02 -440.02 -7776.53 -4323.96 -3892.59 VERTICAL
VW -2589.72 -2624.81 -2709.77 -1012.51 -2307.16 -2132.36 -52.52 -3277.12 -1752.22 -1577.42 VERTICAL
TU -2764.68 -2802.78 -2895.96 -1083.69 -2463.03 -2276.41 -58.20 -3496.38 -1870.60 -1683.98 VERTICAL
RS -2902.16 -2943.48 -3046.46 -1143.39 -2585.51 -2389.62 -65.58 -3665.77 -1963.62 -1767.73 VERTICAL
PQ -3007.17 -3052.14 -3167.14 -1194.07 -2679.06 -2476.09 -75.12 -3791.25 -2034.67 -1831.70 VERTICAL
NO -3087.66 -3136.97 -3267.27 -1239.76 -2750.77 -2542.36 -87.71 -3882.14 -2089.13 -1880.72 VERTICAL
LM -3156.80 -3211.70 -3362.26 -1287.03 -2812.37 -2599.29 -104.70 -3954.05 -2135.91 -1922.83 VERTICAL
JK -534.58 -537.79 -539.62 -191.31 -476.25 -440.16 2.82 -690.14 -361.70 -325.61 VERTICAL
HI -572.75 -576.20 -578.18 -204.97 -510.27 -471.60 3.03 -739.43 -387.53 -348.87 VERTICAL
FG -560.01 -563.34 -565.17 -200.35 -498.91 -461.11 2.98 -723.00 -378.91 -341.11 VERTICAL
DE -496.36 -499.30 -500.91 -177.56 -442.21 -408.69 2.66 -640.83 -335.84 -302.33 VERTICAL
BC -381.82 -384.09 -385.33 -136.59 -340.16 -314.40 2.05 -492.96 -258.34 -232.58 VERTICAL
VX 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 CUERDA
TV 2301.96 2333.16 2408.68 900.01 2050.80 1895.43 46.68 2912.99 1557.52 1402.15 CUERDA
RT 4982.87 5051.00 5216.88 1950.86 4439.20 4102.86 103.13 6303.42 3371.44 3035.10 CUERDA
PR 8078.50 8190.73 8466.45 3170.47 7197.08 6651.78 173.07 10213.58 5465.97 4920.67 CUERDA
NP 11642.5 11808.08 12220.10 4585.68 10372.28 9586.41 262.11 14706.91 7877.45 7091.57 CUERDA
LN 15759.4 15990.71 16576.46 6238.68 14039.96 12976.21 379.03 19883.10 10662.94 9599.19 CUERDA
JL 20569.7 20884.71 21699.89 8199.85 18325.48 16937.02 538.57 25908.30 13917.67 12529.21 CUERDA
HJ 21520.1 21840.77 22659.20 8539.92 19172.14 17719.53 533.53 27135.23 14560.68 13108.07 CUERDA
FH 22742.0 23070.01 23892.68 8977.21 20260.71 18725.61 527.07 28712.67 15387.42 13852.32 CUERDA
DF 24235.4 24572.26 25399.81 9511.49 21591.15 19955.25 519.13 30640.67 16397.85 14761.95 CUERDA
BD 26000.2 26347.59 27180.87 10142.84 23163.44 21408.43 509.70 32919.20 17591.96 15836.94 CUERDA
AB 28036.6 28396.08 29236.00 10871.34 24977.64 23085.17 498.82 35548.29 18969.79 17077.32 CUERDA
wy -2312.06 -2343.39 -2521.36 -1108.17 -607.43 -3356.10 -251.11 -2721.54 =1LILLEE) -2860.66 CUERDA
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uw -5004.72 | -5073.16 -5344.17 -2168.24 -2978.67 -5600.85 -312.41 -6122.23 -1906.23 -4528.41 CUERDA
SuU -8113.92 | -8226.64 -8612.59 -3402.43 -5693.42 -8216.16 -391.89 -10040.30 -3954.72 -6477.47 CUERDA
Qs - -11859.85 -12389.63 -4837.69 -8799.69 -11246.50 -495.16 -14539.48 -6293.92 -8740.73 CUERDA
0oQ - -16060.83 -16774.33 -6516.41 -12373.02 | -14761.62 -631.07 -19719.91 -8981.19 -11369.79 CUERDA
MO - -20976.29 -21931.77 -8509.25 -16539.27 | -18877.86 -814.39 -25748.47 -12112.13 | -14450.72 CUERDA
KM - -21936.55 -22971.58 -9003.37 -16409.30 | -20644.16 -961.86 -26828.23 -11777.62 | -16012.48 CUERDA
IK - -23171.17 -24212.75 -9447.17 -17475.01 | -21682.26 -959.98 -28407.98 -12580.35 | -16787.60 CUERDA
Gl - -24680.01 -25731.08 -9993.02 -18756.05 | -22972.54 -961.23 -30335.21 -13539.97 | -17756.47 CUERDA
EG - -26463.12 -27526.89 -10640.99 -20252.40 | -24514.90 -965.61 -32609.86 -14656.49 | -18918.98 CUERDA
CE = -28520.59 -29600.26 -11391.15 -21964.10 | -26309.45 -973.14 -35232.02 -15929.91 | -20275.26 CUERDA
AC = -28520.59 -29611.80 -11414.22 -21826.05 | -26447.50 -996.21 -35208.95 -15791.85 | -20413.31 CUERDA
A4 3464.92 3511.87 3625.54 1354.68 3086.87 2852.99 70.26 4384.63 2344.39 2110.50 DIAGONAL
W 3851.06 3904.14 4033.94 1509.55 3430.89 3170.94 81.09 4870.28 2605.66 2345.71 DIAGONAL
RU 4243.29 4303.71 4454.28 1671.76 3780.31 3493.90 95.88 5359.78 2871.03 2584.62 DIAGONAL
PS 4663.22 4732.94 4911.28 1851.65 4154.43 3839.66 116.49 5879.08 3155.17 2840.40 DIAGONAL
NQ 5146.09 5228.29 5445.46 2066.26 4584.62 4237.25 146.17 6470.23 3481.89 3134.52 DIAGONAL
LO 5753.69 5853.74 6128.17 2345.77 5125.93 4737.54 190.83 7206.77 3893.00 3504.61 DIAGONAL
M 1090.39 1096.95 1100.69 390.21 971.43 897.81 -5.77 1407.70 737.77 664.16 DIAGONAL
HK 1349.46 1357.59 1362.25 482.93 1202.22 1111.14 -7.15 1742.17 913.05 821.97 DIAGONAL
FI 1594.94 1604.41 1609.62 570.62 1420.92 1313.26 -8.48 2059.11 1079.15 971.49 DIAGONAL
DG 1833.31 1844.21 1850.17 655.84 1633.29 1509.53 -9.81 2366.93 1240.44 1116.68 DIAGONAL
BE 2071.87 2084.19 2090.94 741.20 1845.82 1705.96 -11.07 2674.91 1401.85 1261.99 DIAGONAL
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Para realizar el disefio de los elementos, se realiza en funcidon de la orientacion relativa, es
decir, se evaluaran las combinaciones mas criticas a las que estdn sometidas los elementos en
funcién de la posicién que ocupa dentro de la armadura, como ejemplo para las barras en
diagonal se escoge el de mayor solicitacién de todas las combinaciones de carga, se selecciona
el perfil y se utiliza en todos los elementos diagonales de la armadura bajo la premisa que
cubre todos los posibles casos de cargas para todos los elementos de éste tipo. De forma

similar se procede con los elementos de la cuerda superior, cuerda inferior y las diagonales.

Las mayores solicitaciones en cada tipo de elemento que compone la armadura se resume en la
Tabla 4.23, nuevamente un valor negativo representa compresién axial y uno positivo tensién
axial. En esta tabla se muestra los maximos valores de todas las combinaciones de carga que
estdn sombreados en la tabla anterior, ademas se especifican los miembros en los cuales se
dan estos esfuerzos, y en caso de existir ambos tipos de esfuerzo (tensién y compresion)

también se muestran los valores minimos.

Tabla 4.23. Maximos y minimos de carga axial.

Fuerza axial de diseiio (kgf)
Tipo de elemento
Elemento Maximo Elemento Minimo
HI 3.03 XY -7776.53 Vertical
AB 35548.29 VX 0.00 C. inferior
WYy -111.99 CE -35232.02 C. superior
LO 7206.77 BE -11.07 Diagonal

Figura 4.24. Ubicacion de elementos mas solicitados en la armadura.
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Se observa que en el caso del disefio de los elementos verticales domina el efecto de la
compresion axial, en los elementos de la cuerda inferior la tensidn axial, en los de la cuerda
superior la compresion y en los diagonales la tension, aunque en éste ultimo caso se considera

una revisién de las provisiones de disefio para elementos en compresion axial.
Dimensionamiento

En esta parte se establece las dimensiones de los elementos de la armadura en base a la mayor
solicitacion de los posibles casos de carga expuestos en el apartado anterior. Retomando lo
expuesto en la seccién 3.4.2.1 del capitulo Il se procede con las siguientes ecuaciones de

disefio:

a) Diseiio de elementos diagonales:

Elemento disefiado a tension segun la Tabla 4.3. T, = 7,206.77 kg = 15.87 kips
Resistencia del material (acero ASTM A36): f,, = 36 ksi; f, = 58 ksi

Fluencia en area total:

T, 15.87

A = =
9170.9f, 0.9 x36

= 0.49 pulg?

Fractura en el area neta:

o T, _ 15.87
927 0.75(0.90)f,  0.75 x 0.90 x 58

= 0.405 pulg?

Se seleccionan un perfil angular: L2 x 2 x 3/16 (A = 0.715 pulg?)

b) Disefio de elementos de la cuerda inferior:

Elemento disefiado a tensién segln la Tabla 4.3. T,, = 35548.29 kg = 78.29 kips
Resistencia del material (acero ASTM A36): f,, = 36 ksi; f,, = 58 ksi

Fluencia en area total:
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T, 78.39

A = =
91 70.9f, 0.9 x36

= 2.41 pulg?

Fractura en el area neta:

- T, _ 78.39
927 0.75(0.90)f,  0.75 x 0.90 x 58

= 2.00 pulg?

Se seleccionan dos perfiles angulares: L3 x 2 1/2 x 1/4 (A = 2.62 pulg?)

c) Disefio de elementos de la cuerda superior:

Elemento disefiado a compresion segun la Tabla 4.3. C,, = 35232.02kg = 77.59 kips
Resistencia del material (acero ASTM A36): f,, = 36 ksi; f, = 58 ksi

Como se indicé antes se realiza la primera iteracidon considerando un esfuerzo de disefio en

compresion de 0.6 el esfuerzo de fluencia y luego comprobar la seccién que cumpla el disefio.

77.59

=127 359 pulg?
97 0.6x36 pUtg

Se prueba con dos perfiles angulares: L3 x 2 1/2 x 3/8 (A = 3.84 pulg?, r = 0.928 pulg, K = 1). De
la geometria de la armadura se obtiene que todos los miembros de la cuerda superior tienen

una longitud L=1.61 m = 63.39 pulg.

El parametro de esbeltez es:

LKL fy_1x6339 | 36 _
“= |E T 09287 29000 '

Entonces:

fur = (0.658)%" £, = (0.658)°756" x 36 = 28.16 ksi
La resistencia de disefo del elemento es:

Cq = BcferAg = 0.85 X 28.16 X 3.84 = 91.91 kips > 77.59ips —» Cumple!
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Entonces se disefia la cuerda a compresidn con dos perfiles angulares: L3 x2 1/2 x 3/8.

d) Disefio de elementos verticales:

Elemento disefiado a compresidn segun la Tabla 4.3. C,, = 7776.53 kg = 17.13 kips
Resistencia del material (acero ASTM A36): f,, = 36 ksi; f, = 58 ksi

Como se indicé antes se realiza la primera iteracidon considerando un esfuerzo de disefio en

compresion de 0.6 el esfuerzo de fluencia y luego comprobar la seccién que cumpla el disefio.

17.13

=— =07 2
9= 06x36  O793pulg

Debido a que se encuentra sometido a compresidn, es importante tomar en cuenta el radio de
giro y el factor K de la ecuacidn para que soporte toda la carga de compresion que llega al
elemento, se prueba con un perfil angular: L 2 1/2 x 2 x 3/16 (A = 0.809 pulg?, r = 0.793 pulg,
K = 1). De la geometria de la armadura se obtiene que el elemento mas solicitado y a su vez el

mas largo tiene una longitud L = 1.80 m = 70.87 pulg.

El parametro de esbeltez es:

KL |f, 1.0x70.87 36
=— [== =1.002< 15

Ae= T |5~ 07937 .|129000

Entonces:
for = (0.658)" £, = (0.658)1°0%" x 36 = 23.64 ksi
La resistencia de disefio del elemento es:
Cq = DcferAg = 0.85 X 23.64 X 0.809 = 16.26 kips < 17.13 kips —» No cumple!

Escogemos otro perfil de la tabla que cumpla con la resistencia requerida para el elemento que
se esta disefiando, escogemos un perfil angular L 2 1/2 x 2 1/2 x 3/16 (A = 0.902 pulg’, r =

0.778 pulg, K = 1). La longitud del perfil de acero se mantiene constante.
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El pardmetro de esbeltez es:

KL 1.0 x 70.87
Ac =— f—y =

rt (E  0.778m

Entonces:

=1.022<15

for = (0.658)*" £, = (0.658)102%" x 36 = 23.25 ksi

La resistencia de disefio del elemento es:

Cq = DcferAg = 0.85 %X 23.25 X 0.902 = 17.83 kips > 17.13 kips —» Cumple!

Entonces se disefia la cuerda a compresién con un perfil angular: L2 1/2x2 1/2 x 3/16. Con el

propdsito de unificar los tipos de perfiles seleccionados, se utilizara también éste perfil para los

elementos diagonales, dado que cumplen con el drea requerida.

Tabla 4.24. Resumen de elementos que componen la armadura.

Fuerza axial de disefo (kgf) y perfil seleccionado Tipo de
Carga Perfil elemento
7776.53 (C) L2 1/2x2 1/2 x3/16 Vertical
35548.29 (T) 2 perfilesL3x2 1/2x1/4 C. inferior
35232.02 (C) 2 perfilesL3x2 1/2x3/8 C. superior
7206.77 (T) L2 1/2x2 1/2 x3/16 Diagonal
DETALLADO DE LA ARMADURA

Figura 4.87. Detalle de armadura T-1.
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4.4.2.3. Diseiio de apoyos y conexiones

El disefio de los apoyos y las conexiones de los elementos estructurales del techo, es tan
importante como el disefio de los mismos elementos. En los capitulos Ill, IV y el presente se
dan los parametros bdsicos para obtener el dimensionamiento necesarias para apoyos Yy
conexiones adecuadas, que resistan las cargas a las cuales estan sometidos en la estructura de
techos.

A continuacion se realiza el disefio de cada uno de los elementos en donde se encuentran
puntos de unién, la conexiones entre elementos metadlicos de la estructura de techos, como de
elementos primarios y elementos secundarios, es decir uniones entre los mismos miembros de
la estructura de techos, realizdndose ademas el analisis y disefio de los apoyos que son
conexiones entre los elementos primarios de la estructura de techo y la estructura vertical
resistente del edificio donde esta se apoya.

El andlisis de los apoyos y conexiones abarca lo siguiente:

a) Disefio conexién en apoyo armadura — columna.

b) Disefio de conexién placa — columna con pernos de anclaje.

c) Disefo de conexiones entre miembros de la armadura.

d) Disefio de conexiones entre viga de alma abierta y armadura.

e) Disefio de conexiones entre celosia y elementos angulares de las vigas de alma abierta.
f) Disefio de conexién entre polin espacial y viga de alma abierta.

g) Disefo de la conexidn entre la celosia y barras longitudinales en polin espacial.
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a) Diseiio conexidn en apoyo armadura — columna.

Una vez definida como estara conformada la armadura y ubicados los apoyos (ver fig. 4.88a), se
procede a disenar la placa de apoyo, como se puede observar en las tablas mostradas
anteriormente, el punto con mayor carga en los apoyos es en la armadura en el eje C, por lo
tanto utilizamos las cargas que llegan a éste punto para disefiar el elemento de placa en el cual

estara apoyada la armadura, todas estan cargas llegan al apoyo como cargas verticales.
D = 4,564.75 Kg (Carga Muerta)
L, =181393Kg (Carga Viva)
W = -2,282.65 Kg (Carga de viento)
S =+4154.06 Kg (Carga de sismo)
Combinaciones de carga:
1. 1.4D

Rgp = 1.4(4,564.75) = 6,390.65 Kg

2. 1.2D + 0.5L,
Rgp = 1.2(4,564.75) + 0.5(1,813.93) = 6,384.67 Kg

3. 12D +1.6L, +0.8W
Rgp = 1.2(4,564.75) + 1.6(1,813.93) + 0.8(—2,282.65) = 6,553.87 Kg

4. 1.2D + 1.6W + 0.5L,
Rgp = 1.2(4,564.75) + 1.6(—2,282.65) + 0.5(1,813.93) = 2,732.43Kg

5. 1.2D + 1.0E
¢) 1.2D + 1.0E
Rap = 1.2(4,564.75) + 1.0(154.06) = 5,631.76 Kg
d) 1.2D — 1.0E
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Rgp = 1.2(4,564.75) — 1.0(154.06) = 5323.64 Kg

6. 0.9D + (1.6W o0 1.0E)
En esta combinacién utilizaremos la mayor de las cargas entre W y E, en éste caso es la
carga de viento (W)
b) 09D + 1.6W
Rgp = 0.9(4,564.75) + 1.6(—2,282.65) = 456.04 Kg
a) 09D —-1.6W
Rgp = 0.9(4,564.75) — 1.6(—2,282.65) = 7,760.52 Kg

Es importante tomar en cuenta que para la conformacion de la estructura de techos que se
tiene, al apoyo en la columna C llegan dos armaduras con la misma carga, es decir, la magnitud
de la carga que se llega al apoyo es dos veces el valor maximo que se ha calculado en base a las

combinaciones de carga (Fig. 4.88b).
R, =2x%x7,760.52Kg =15,521.04 Kg

Una vez obtenida la combinacidn de carga mas desfavorable para la reaccién en el apoyo, se
procede al disefio de la placa, como se menciond en el capitulo anterior se disefia basicamente

la placa para dos estados limite de disefio:

v" Estado limite de aplastamiento de la placa en el material de apoyo, Ryp.

v Estado limite de la resistencia a la flexién de la placa de apoyo, Ryf.

Estado limite de aplastamiento de la placa en el material de apoyo, R,,.

R, =15,521.04 Kg

Dimensiones del apoyo: 0.55 m X 0.60 m. Dimensiones de laarmadura: L3 x21/2x1/4

(ky = 6.35cm)
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APOYQ DE ARMADURAS

a) Ubicacion del apoyo de las armaduras.

ARMADURA

PLACA DE APOYO

APOYO

b) Condicién de carga de la placa de apoyo.

15.5 ton

c) Esfuerzos internos en la placa.

Figura 4.88. Detalles de las condiciones de diseiio de la placa de apoyo.
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Para el estado de aplastamiento de la placa en el material de apoyo se determina el area de la
seccion que estara en contacto con la superficie de concreto A;(B X N), en donde B es la
longitud de la placa en la direccion perpendicular al eje de la armadura, y N es la longitud de la
placa en la direccién paralela al eje de la armadura (fig. 4.88c).

En la figura 4.88c se muestra la longitud B, para determinarlos, se asume el valor de la longitud
N que debe ser menor que las dimensién de la seccion de la columna, debido a que la
armadura no se apoya de forma perpendicular a la orientacidon de la columna es necesario
considerarlo en las dimensiones que se proponen para la placa de apoyo, en esa direccién
tenemos una longitud de la columna de 0.40 m, tomaremos una longitud de 0.20 m, para

evaluar el comportamiento del apoyo de la armadura.
N =0.20m = 20 cm.

Para obtener la longitud de B se debe satisfacer la condicién del estado de aplastamiento del

concreto por la placa de apoyo, el cual segin la ecuacién 3.72 es:

_ Rdl’
" 0.(0.85f )N

B

ﬁzmin[ﬁ,Z];pz\/j:j

Se asume un valor de f = 2, debido a que si consideramos que la placa es cuadrada (20 cm x

20 cm) la relacion con el drea total de apoyo del concreto es;

p= \/Az/Al = \/(55 X 60)/(20 x 20) = 2.87, resulta que el valor minimo para la ecuacion
es § =2 .Paraun f'. = 210 Kg/cm? del concreto de las columnas de apoyo, @, = 0.65 para

aplastamiento del concreto.

15,521.04

0650085 X 210 x 2) x 25 ok em

Al evaluar éste valor, es evidente que es mucho menor que la longitud que representa la

cuerda inferior (aprox. 25 cm) por lo que se puede concluir que el estado limite de
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aplastamiento del concreto no incide en la determinacién de las dimensiones en planta de la
placa de apoyo.

Para la determinacién del ancho de la placa B, se realizara en funciéon de parametros
funcionales del proceso constructivo, para el caso, la distancia necesaria para la colocaciéon de
los pernos de anclaje de la placa a la columna de concreto, para éste propésito se dejara a cada

lado de la armadura una distancia n = 5 c¢m, con lo cual el ancho total de la placa sera:
B =2n+ 2k, = 2(5) + 2(6.35) = 22.7cm = 25cm
Se tiene un placa de 20 X 25 cm

Estado limite de la resistencia a la flexién de la placa de apoyo, Ry
Con la evaluacidn de éste estado limite de resistencia, se obtiene el espesor de la placa para
soportar los esfuerzos de flexidn generados en la misma, debido a la carga aplicada sobre ella
por la armadura.
En el estado limite de resistencia a la flexion de la placa de apoyo la placa debe satisfacer la
ecuacion 3.74:

R, = 15,521.04 Kg

2.22Rgyn? _ [2.22Rgyn?

tr = =

! AF, BNE,

Con B =25cm, N =20cm, F, =36 ksi = 2520-%, k; = 635cm, n= (B/2) —k; =
6.15cm

. _ [222R0n?_ [22201552009)(615)
r= |7BNE, 25x 20 x2520 "

Las denominaciones de los espesores de las placas de acero A36 se dan en pulgadas, el valor

obtenido en pulgadas es:
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tr = 1.02 cm = 0.40 pulg.

tr = 1/2'

Debido a que a la placa llegan de dos direcciones tal como se muestra en la figura 4.89,
utilizamos la dimensidon B en ambas direcciones para garantizar que se cumple el estado limite

de resistencia a flexién en ambas direcciones.

Armadura Armadura

Placa de apoyo

Concreto f'c = 210 Kg/cm?2

Fig. 4.89 Punto al que llegan las dos armaduras de la estructura de techo, en el eje C.
La placa de apoyo a utilizar sera: PL 1/2 "de25cm X 25 cm

De igual manera, es necesario dimensionar la placa de apoyo en la cual estan colocados los
elementos viga de alma abierta sobre las columnas, debido a los calculos anteriores podemos
hacer un analisis de interpolacion, al comparar las cargas que llegan a los apoyos debido a las
vigas, son mucho menores que los que se han analizado para las cargas en la armadura, y
considerando que las dimensiones de la placa dimensionada son pequeiias, utilizaremos esta

misma seccion para apoyo de las vigas de alma abierta sobre las columnas.
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b) Disefio de conexidn placa — columna_con pernos de anclaje.

Para determinar la cantidad y las dimensiones de los pernos de anclaje, analizamos el mismo
apoyo donde se analizd la placa de apoyo anteriormente descrita, como se muestra para el
estado limite de aplastamiento del material de apoyo, se tiene una distribucion de esfuerzos
simétrica bajo la placa de apoyo, lo que indica que la excentricidad de la carga en el apoyo es
cero (0).

El valor de la carga maxima, es la misma que se utiliza para el calculo de la placa de apoyo,
ademas esta carga estara distribuida en dos filas de pernos ubicadas en los lados de la placa de
apoyo, ya que la carga es relativamente pequefia, se propone un solo perno a cada lado de el

punto de aplicacion de la carga.

Estado limite de resistencia del acero a la tension.

OT, > T,
Ty
Areq = m

T, = 17,150.75 lbs
R, = 34,301.50 lbs

Utilizando tornillos o pernos simples A307 con f,,; = 58 ksi

o 17,150.75
€4 7 0.75(58000)

Areq = 0.394 pulg?

Esta es el area requerida para una linea de pernos, al analizar el valor que se obtiene, es posible

observar que se puede satisfacer esta resistencia con un tornillo roscado de 7/8”
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Aperno = 0.601 pulg® > Aypq » Cumple!!!
Se utilizaran dos pernos roscados A307 de 7/8”

ii. Estado limite de desprendimiento del concreto de anclaje.
Este estado limite de falla determina la longitud de anclaje en el concreto del perno roscado

que se utilizarg, representado por h,f , para este estado limite de falla se tiene:
Para todo el grupo de anclaje.

Ay

p =
" Ao

V12 P3N,

Placa de apoyo
9.84 x 9.84

Armadura

Pernos de ancloje

Apoyo de concrete

Fig. 4.90 Configuracion geométrica de la placa de apoyo y los pernos (dimensiones en pulg).
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Fig. 4.91 Configuraciéon geométrica de la superficie de falla (Ay)
Asumimos una longitud de anclaje en pulgadas, escogemos h.r = 14 pulg
1.5hes = 21.0 pulg

Debido a la condicién de apoyo de la placa, se puede deducir de la fig. 4.89 que el valor maximo

del area para la condicién de desprendimiento del concreto es:
Ay = 21.65 x 23.62 = 511.37 pulg?
Ano = 511.37 pulg?

La coincidencia de las areas se da por la limitacidon de la superficie de apoyo de la como se

menciono anteriormente.
Ay < ndAy, —» 511.37 < 2(511.37) » Cumple!!

Y, = 1.0 (debido a que no existe excentricidad de la carga)

Y, =0.74+0.3 f;"h""f ; Cmin = 7.0 pulg, para el perno de 7/8"

—07+037'0—080
P, = 0. 357=0.

Y3 = 1.0 (puede darse la fisuracion en la superficie de falla mostrada en fig.4. xx)
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Pb — 24 /flchefl.s

Lbs
pulg?

Para concreto con f', = 21Ok—g2 = 3000
cm

P, = 24v/3000(14.0)1° = 68,859.51 lbs

b - 511.37
" 511.37

(1.0)(0.80)(1.0)(68,859.51)

P, = 55,087.61 lbs

Evaluando la condicion de disefio:

0.75(55,087.61) = 34,301.50 lbs —» Cumple!!!

De esta forma, mediante el analisis de los dos modos principales de falla para los pernos de

anclaje, se puede definir las dimensiones definitivas de los pernos que uniran la placa de apoyo

a la columna de concreto.

Se deduce en base al andlisis que la configuracion requerida para los pernos de anclaje es

adecuada y se proponen 2 pernos roscados A307 de 7/8” con una longitud de empotramiento

de 40 cm (>14 pulg).

c) Diseiio de conexiones entre miembros de la armadura.

Para iniciar el disefio de la conexién deberd verificarse si el tamafios si se puede satisfacer las

condicidon geométrica donde los ejes de los elementos deben concurrir en un punto.
La conexion es de tipo soldadura y se empleardn aceros A 36 y electrodos E 60.

Verificar si la conexion puede hacerse si utilizar placa de conexidn.
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AN J\-\\[\*-.\ ~_ I = T :
X R P N N J H f ° ) ‘
L
Eje C -

a) Ubicacion del nudo a analizar dentro de la armadura.

15.88 kips v
21/2"x 2 1/2" x 3/16"

8.70 kips
21/2"x 2 1/2" x 3/16"

57.1 kips
R

43.82ips

«—LC

213"x21/2"x 3/8" L 213" x2 1/2" x 3/8"

b) Condicion de carga del nudo a analizar.

Fig. 4.92 Conexidn de nudo L.

Como puede verse el elemento LO no tiene la longitud adecuada de conexién, por lo que se

debera disponer de una placa de conexion.

i Espesor de la placa.

Para elegir un espesor de la placa esta bebe ser compatible con el espesor de los perfiles que se
van a soldar sobre ella.

Por lo tanto se elegira el espesor de 3/16” mismo espesor del elemento LO

. Dimensionamiento de la placa:

La placa debe dimensionarse en base a los requisitos de la conexion de los elementos, es decir

tomando en cuenta la longitud de la soldadura necesaria para soportar la carga.

307



Resistencia de soldadura por unidad de longitud.

1
R4, _0.75(0.60(Fxx))teLw = 0.75(.6)(60) (5) (0.707)Lw = 2.38 kli.

Por lo que para soportar la carga de 15.88 se necesita una longitud total de soldadura de 6.67
pulg en la conexidn.

Distancia lateral de la placa al elemento a compresidn.

La distribucion de la carga a compresion se logra adecuadamente sobre la seccién de
Whitmore, 30 grados hacia el lado de la conexidn a lo largo de la linea de fuerza como se

muestra en la figura 4.93.

21/2"x 2 1/2" x 3/16" v 21/2"x 2 1/2" x 3/16"

2 L3"x2 1/2" x 3/8" L 213" x21/2" x 3/8"

Fig. 4.93 Seccion de distribucion de fuerza de compresion.

Debido a que se ejerce una fuerza de compresidon sobre la placa en esta debe revisarse el

pandeo, tal procedimiento no sera necesario si la distancia f< 5 t (t=espesor de la placa)

_3 94~ 1pul
f—16—. ~ 1 pulg.

Con los parametros descritos se propone una seccion de placa.
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F2.30—

1
100 5T
i 13.99“\\

Fig. 4.93 Dimensionamiento de la placa de conexidn.

Revision de la placa propuesta.

15.88 Kips

A

8.70 kips
21/2" 2 112" X 3/16"

2 1/2"% 2 12" x 3/16"

57.1Kips

-« ——>
213" %2 1/2" x 3/8" L 213" x2 172" x 3/8"

43 82ips

Fig. 4.95 Revision de la placa propuesta.
Revision de la soldadura.

Se calculd anteriormente que para soportar una carga de 15.88 kips es necesario una longitud
de soldadura mayor que 6.67 pulg, la propuesta tiene una longitud de soldadura en cortante de

8.42 pulg y una longitud en tension de 2.5 pulg para un total de 10.92 pulg para una resistencia.
R;, =(2.38kli.)10.92 = 26kips

Es comun en el desarrollo de las conexiones despreciar la contribucién de la soldadura

evitando elaborar un calculo adicional.
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Resistencia por bloque de cortante.

Puede existir una ruptura de la placa debido a los esfuerzos que la soldadura le produce

Para determinar la resistencia por bloque de cortante se utilizara la ecuacién siguiente:

= @(0.6)F, Apy + min (¢0.6Fy Age, F, Ay¢)

15.88 kips I

-—l
213" x21/2" x 3/8" I

Fig. 4.96 Bloque de cortante.

(442 + 4.42)3
w=—"—"7,—"—=166 pulgz
16
gt = 25( ) = 0.47pulg® = Ay
Tps = 0.75(0.6)58(1.66) + min (0.75(36)0.47,0.75(58)0.47)
Tps = 43.32 + min (12.69,20.44)

Tps = 56.01 kips
Resistencia a corte en soldadura y resistencia por flexién de la placa

,1"5-88 Kips 8.70 kips

N

13.28 kips G300

14.00

Fig. 4.97 Cargas sobre la placa.
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El cortante de 13.28 kips lo resistird una longitud de soldadura de 14 pulg a lo largo de la placa.

R;, = (2.38kli.)14 = 33.32kips > 13.28 kips (cumple)

Revision de la flexion de la placa.
Debido a la excentricidad de la carga de compresion esta le genera un momento flector a la

placa, para la cual es aplicable la teoria de vigas.

Myc  8.7(3.09)(7)

fmax === W=

12/\16

4.4 ksi.

Mucho menor que fy.

d) Disefo de conexidn entre viga de alma abierta y Armadura.

La conexidn que se realiza entre miembros principales, como la viga de alma abierta y la
armadura, estd definida principalmente por el andlisis de la resistencia del filete de soldadura a
la carga axial que se genera en el apoyo proveniente de las diferentes condiciones de carga
analizadas. Para el caso del ejemplo que se estd desarrollando, se tiene que las cargas maximas
gue pueden llegar a desarrollarse estan en funcion de cada caso de carga, a partir de ahi y
considerando la condicién mas critica para la que se disefié cada elemento, se puede obtener la
resistencia requerida de disefio. A continuacidn en la siguiente tabla se muestra el resumen de

las cargas que se obtuvieron en el analisis de acciones internas de las vigas de alma abierta.

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS EN VIGAS DE ALMA ABIERTA

VIGA DE ALMA ACCIONES EVENTO EXTERNO (CARGA)
ABIERTA TIPO INTERNAS MUERTA VIVA VIENTO | SISMO
VM-1 Ninax (kg) =| -78.45 -41.91 -47.71 499.69
VM-2 Ninax (kg) =| -204.81 -75.91 -82.14 1147.03
VM-3 Nimax (kg) =| -24351 -112.59 -99.91 999.16

Tal como se analizé anteriormente para la definicién de las cargas de disefio, realizamos todas
las combinaciones de carga, para definir cual de estas es la que domina el efecto del disefio de
la soldadura de unién de la viga de alma abierta con la columna, a continuacién se muestran
todas la combinaciones de carga para los tres tipos de viga de alma abierta que se disponen en

la armadura.
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Combinaciones de carga

1.2D + 1.2D +

1.2D + 1.2D + 1.2D - 0.9D + 0.9D - 0.9D + 0.9D -
1.4D 1.6Lr + 1.6W +
0.5Lr 1.4E 1.4E 1.6W 1.6W 1.4E 1.4E
Elemento 0.8W 0.5Lr
Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf

VM-1 -109.83 | -115.10 | -199.36 | -191.43 | 605.43 | -793.71 | -146.94 5.73 628.96 | -770.17

VM-2 | -286.73 | -283.73 | -432.94 | -415.15 | 1360.07 | FIGGMNGA | -315.75 | -52.91 | 1421.51 |-1790.17

VM-3 -340.91 | -348.51 | -552.28 | -508.36 | 1106.61 | -1691.04 | -379.02 | -59.30 | 1179.67 | -1617.98

Tal como se muestra en la tabla anterior se escoge el mayor valor absoluto de las
combinaciones de carga, debido a que este en tensidn o en compresion el miembro genera el

mismo efecto de esfuerzo en la soldadura, por lo tanto la carga de disefio sera.
R, = 1,851.61 Kg = 4.09 kips
@Rn = ¢(0.6)F, Ap,

La condicién de disefio que debe de cumplir la soldadura en base al método de resistencia

ultima es:
@Rn >R,

Para una soldadura a 45° tal como se indico en la soldadura entre miembros estructurales que
conforman la armadura A,, =t.L,, L, =longitud del filete de soldadura. Para
soldaduras a 45° t, = 0.707h que es el espesor del filete de soldadura a utilizar. Para

electrodos con resistencia F, = 60 ksi y proponiendo una altura de soldadura h = 1/8"

oRn = p(0.6)F, Ay = 0.75(0.60)(60) (%) (0.707)L,,

@Rn = 2.38L,,

Se proponen soldaduras a ambos lados de la viga, tal como lo muestra la figura 4.98 a

continuacion.
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’__f* ) —

' ﬁ%’_"{?‘gg“"_ _

4.09 Kips

Fig. 4.98 Detalle de soldadura entre elementos primarios.
Al igualar los términos de la ecuacién de disefo:

@oRn =R, —» 2.38L,, = R,

_R _ 4.09
Ly =""/38="""/)3g
L,=1.72pulg

Para soldaduras a ambos lados del angulo auxiliar, se propone 1” de soldadura, con lo que se
obtiene un L, = 2.00 pulg, y se satisface la condicién de disefio para la unién de los

elementos.

e) Diseiio de conexidn entre celosia y elementos angulares de las vigas de alma abierta.

De igual manera que el analisis anterior, se definen para las vigas de alma abierta las uniones

entre los elementos que los componen, es decir con la celosia.

4 2.561
Cu = =
Senf  Sen (60)

C, = 2.956 kips
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f J e AT
V \\2.96 Kips

? 2

Fig. 4.99. Carga ultima de diseiio para soldadura en celosia.

Considerando una union en cada punto de 1/8” y con electrodo tipo E70, tenemos:

@Cn = p(0.6)F, Ay, = 0.75(0.60)(60) (%) (0.707)L,,

oCn = 2.38L,,

oCn = C, — 2.38L,, = C, (Condicidn de disefio)

_C _ 2.957
Ly ="/538= /2.38
L, =1.24 pulg

Se toma la consideracién mencionada para el disefio anterior, en donde por motivos de hacer
practico el trabajo de soldadura en el momento de ejecucion del elemento, se propone para la
soldadura en los puntos de unidn con la celosia y los angulos que conforman la viga de alma

abierta, tipo E60 de 1/8” de espesor y con una longitud de filete de 1.5 pulg.

f) Disefio Conexidn entre polin espacial y Viga de alma abierta.

De la misma manera que se realizé el andlisis para las vigas de alma abierta en la unién con los
elementos de armadura, se realiza el analisis en la conexidn de los polines con las vigas de alma

abierta.

Sin embargo, los polines no soportan carga paralela a su longitud prismatica, por lo tanto no

transfieren fuerzas laterales en los apoyos a los miembros donde estan conectados. Debido a

314



esta condicién particular para los polines espaciales, solo se requiere una soldadura de unién
entre miembros, que puede ser deducida en base a la longitud minima de filete que establece
el manual de disefio de LRFD, el cual expresa que sera por lo menos cuatro veces el espesor del
angulo en el que estd apoyado, en la figura 4.100 se muestra la ubicaciéon de la soldadura

minima que se debe colocar en la unién de estos miembros.
Linin = 4t<

LONGITUD MINIMA

DE SOLDADURA

e
/

Fig. 4.100. Longitud minima del filete de soldadura.

En base a la configuracion geométrica de las vigas de alma abierta, para cumplir con este
requerimiento de disefio y considerando que el mayor espesor de los dngulos en los que se

apoyan los polines espaciales es de 5/16” se deduce que:

5
Lyin = 4(R> = 1.25 pulg

Debido a que esta longitud se distribuye entre dos puntos de conexidn en el polin, para darle
simetria a la conexion y que para efectos constructivos en practico colocar una longitud de
soldadura de filete en unidades enteras. Por lo tanto se colocardn dos filetes de soldadura para
cada punto de conexiéon entre polines espaciales y vigas de alma abierta con un espesor
minimo de 1/8” y longitud de filete de 1 pulg, satisfaciendo con esto la condicién de disefio

para la union entre el polin espacial y la viga de alma abierta.
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g) Diseio de la conexion entre celosia y barras longitudinales en polin espacial

En la unidon de la celosia con las barras longitudinales, la condicién de diseio a resistir, es el
esfuerzo que le produce la carga maxima de corte cada barra de la celosia a la soldadura en el

punto de unidn, es decir la carga con la que se disefid la celosia.

oo v, B 0.629
Y 2CosB Sen® 2 Cos (16.82)Sen (60)

C, = 0.379 kips

0379 Kips

9 / NN
| 1

Fig. 4.101. Carga ultima de diseiio para celosia de polin espacial.

Tal como se analizé anteriormente, en el disefio de la celosia, obtiene como valor de disefio la

carga axial que llega de la barra hacia los elementos longitudinales del polin espacial.

Si consideramos un espesor de soldadura de 1/8”, el anadlisis de la resistencia nominal de la

soldadura serd andlogo al de la unién entre la viga de alma abierta con la armadura, en donde:

1
oCn = ¢(0.6)F, Ay, = 0.75(0.60)(60) (5) (0.707)L,,
oCn = 2.38L,,
oCn = C, — 2.38L,, = C, (Condicidn de disefio)
_C — 0379
Lw=""/238=""""/238
L, = 0.15 pulg
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De igual manera, al analizar esta longitud de filete, no es conveniente desde el punto de vista
constructivo, de tal forma que se propone una soldadura longitudinal con electrodo E70 en

cada punto de unién del polin igual a 1 pulg. Con un espesor de 1/8”.

4.4.3. ETAPA DE REVISION ESTRUCTURAL.

Luego de obtener las dimensiones de los elementos primarios y secundarios de la estructura de
techo es necesario hacer una revisién de cada uno de estos basandose en criterios no
necesariamente estructurales. Como se describe en el capitulo Ill, se evallian en esta etapa las
deflexiones de los elementos estructurales en condiciones de servicio y compararlo con las
deflexiones alli sugeridas. En caso de existir una diferencia apreciable entre la deflexién
obtenida y la sugerida se procede a realizar cambios, ya sea en las dimensiones del elemento o
en las secciones que componen sus miembros, con el objetivo de cumplir con la deflexién

limite.

A continuacidn se detallan los célculos para obtener la deflexién generada a partir de las cargas
de servicio en los elementos primarios de la estructura de techo. Es necesario aclarar que en
éste ejemplo se consideran las cargas de servicio que contribuyen significativamente en Ia
deflexion del elemento, es decir la carga muerta y la carga viva, ya que la carga de viento no
actua en favor de la deflexidn en la direccién del peso del elemento y por tanto disminuye el

valor de la deflexidn.

4.4.3.1. Revision estructural de elementos secundarios

a) LARGUERO TIPO P-1

La figura 4.102 muestra la seccion del larguero tipo P-1 obtenida en la etapa de disefio. Para
calcular la deflexidn resultante de la aplicacion de las cargas de servicio es necesario calcular el

momento de inercia en eje fuerte de la seccion.
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Celosia @ = %~ @ BD"

2 barras @ = B

T barra @ = %

OE Celosia @ = %" @ 60

Figura 4.102. Dimensiones del larguero tipo P-1.

Calculo del momento de inercia de la seccidn (l).

En base a la figura 4.103 se realiza el calculo del centroide de la seccién del polin y

posteriormente la inercia en su eje fuerte x-x.

RS o N
® AN
N \ . O §Z Dy

Figura 4.103. Calculo de centroide y momento de inercia de la
seccion de la viga VM-1.
En la figura anterior se muestra la localizacién del centroide de la cuerda superior e inferior del
larguero; se considera en este paso que el momento de inercia con respecto al eje mayor de la
cuerda superior e inferior es despreciable en el calculo del momento de inercia de todo el

elemento; el drea de las cuerdas se resumen en la siguiente tabla.

. Centroide Area
Miembro

(cm) (cm2)

Cuerda superior (2@ ") 0.64 2.54

Cuerda inferior (103/8”) 0.64 2.54

3 3.80
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El centroide de la seccién (Yc) medido a partir del borde de la cuerda inferior es:

ALY+ A,
€T A+ A,

v o_ (2.54 x 25.63) + (2.54 X 0.64)
¢ 2.54 + 2.54

Y. =17.32cm

El momento de inercia de la seccién, despreciando la inercia centroidal de cada cuerda y la

contribucién de la celosia lateral, se calcula asi:

1= ) (Ad?) = [4(Y = )] + A, (Y, — )]
I =[2.54 % (17.32 — 25.63)2] + [2.54 X (17.32 — 0.64)?]

I =527.33cm?

Se considera ademas una disminucion del 75% del momento de inercia calculado por tratarse

de un elemento de alma abierta, entonces el momento de inercia del larguero tipo P-1 es:
I =0.75x527.33
I =395.50cm*

Cargas de servicio (w=D+L)

La condicidon de cargas para calcular la deflexion es la suma de la carga muerta y viva
(1.0D+1.0L), de manera que para el calculo de la deflexion en el polin tipo P-1 se consideran las

siguientes cargas uniformemente distribuidas.
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Figura 4.104. Cargas de servicio para el calculo de la deflexién en

el larguero tipo P-1.

Calculo de la deflexién maxima (8ma,)

Los largueros en estructuras de techo estan cargados uniformemente a lo largo de su longitud y
en este caso se ha considerado que entre claros se encuentran simplemente apoyados en sus
extremos. De esta manera se calcula la deflexion mdxima partir de las cargas de servicio

mediante la siguiente ecuacion:

5 3 Swl*
max T 38AFE]

Se calcula la rigidez a flexién (El):

6

10°kg
El=(21x >
cm

> x (395.50cm*)
EI = 830.55 x 10°kg. cm?

Al sustituir datos en la ecuacion de la deflexion maxima y homogenizar unidades, se obtiene:

5 x (0.4954 + 0.2520) X (600)*
Omax = 384 x 830.55 x 10° = Omax = 1.519 cm
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Célculo de la deflexién sugerida (8yim)

La deflexion sugerida para éste caso es:

1) L 000 6 2.50
. = — . = 2.

Por tanto:
Omax < Oum — 1.519cm < 2.50 cm —» Cumple!!!

Como la deflexidén producida no excede el limite sugerido entonces se considera adecuado el
proporcionamiento del larguero tipo P-1, tanto en dimensiones generales como elementales.

Las deflexiones en los largueros tipo P-2 y P-3 son revisadas de la misma manera que el polin P-
1, dando como resultado un cambio en la seccién del larguero tipo P-2. A continuacidn se

muestra un resumen de resultados.

CUADRO RESUMEN DE REVISION Y CAMBIOS ESTRUCTURALES.

Deflexion Deflexion Revision
SECCION DE LARGUERO maxima sugerida dela Cambios
Omax (cm) 8iim (cm) seccion
£ ve
s o [
1.52 2.50 Cumple No
~ B
Se cambia
o+ U 18 o+
el diametro
T @# b/ la barra de
3.14 3.125 No cumple
la cuerda
inferior a
~ . ‘yzlf
¥ r .
. | ¥
1.25 2.50 Cumple No
~ [ W
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4.4.3.2. Revisidn estructural de elementos primarios

a) VIGA DE ALMA ABIERTA TIPO VM-1

La figura 4.105 muestra la seccién de la viga VM-1 obtenida en la etapa de diseio. Para calcular
la deflexién resultante de la aplicacién de las cargas de servicio es necesario calcular el
momento de inercia en eje fuerte de la seccidn, para lo cual se utilizan los valores de las tablas

de propiedades de los perfiles del AISC que se presentan en el Anexo 2.1.

e 2L 2O
T :

Celosia @ = %" @ 60°

2|_ TJ/Q”XT}/Z”X}{%”

; .

Figura 4.105. Dimensiones de la viga tipo VM-1.

Calculo del momento de inercia de la seccién (l).

En base a la figura 4.105 se realiza el calculo del centroide de la secciéon de la viga vy

posteriormente la inercia en su eje fuerte x-x.

Y
N
gZE? ¢1 59
;ﬁi _________ X
25
Yc
Ly ~ 1.0/ _NR
Cotas en cm

Figura 4.106. Calculo de centroide y momento de inercia de la
seccion de la viga VM-1.
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En la figura anterior (fig. 4.106) se muestra la localizacion del centroide de la cuerda superior e
inferior de la viga; el area y el momento de inercia alrededor del eje mayor de las cuerdas se

resumen en la siguiente tabla.

Centroide Area Inercia
Miembro (cm) (ecm?) (em*)
Cuerda superior 1.39 6.25 15.82
Cuerda inferior 1.07 4.63 6.49
2 10.88

El centroide de la seccion (Yc) medido a partir del borde de la cuerda inferior es:

ALY+ ALY,
€ A+ A,

v - (6.25 x 23.61) + (4.63 x 1.07)
€ 6.25 + 4.63

Y. =14.02cm

El momento de inercia de la seccién, despreciando la contribucién de la celosia, se calcula asi:

1= Uom +Ad?) = [ + Ay (Ve = )] + [l + Ao (Y. = 12)?]
I =[15.82 4 6.25 x (14.02 — 23.61)?] + [6.493 + 4.63 %X (14.02 — 1.07)?]

I =1373.57cm*

Se considera ademads una disminucion del 75% del momento de inercia calculado por tratarse

de un elemento de alma abierta, entonces el momento de inercia de la viga VM-1 es:
I =0.75 x 1373.57

I =1030.18cm*
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Cargas de servicio (Q = D+L)

La condicidon de cargas para calcular la deflexion es la suma de la carga muerta y viva
(1.0D+1.0L), de manera que para el calculo de la deflexion en la viga VM-1 se consideran las

siguientes cargas.

279.48 319.08 358.689 398.30 438,86

AN I S

Cotas en m
Cargas en kg

Figura 4.107. Cargas de servicio para el calculo de la deflexién
en la viga tipo VM-1.

Calculo de la deflexién maxima (8ma,)

A partir del diagrama de momentos mostrado en la etapa de andlisis estructural se establece
que el momento maximo debido a cargas gravitacionales se localiza exactamente en el centro
del claro y por ende la deflexion maxima. De esta manera se calcula por superposicién la

deflexion en el centro del claro a partir de las cargas de servicio mediante la siguiente ecuacion:

_ Qb(L? — 4b?)

Oc 48E1

La figura 4.108 muestra los factores que incluye esta ecuacion.

L

Figura 4.108. Deflexion en viga debido a una carga puntual.
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Se calcula la rigidez a flexion (El):

6

10°kg
El =(21X 5
cm

EI =2.16 x 10°kg. cm?

> x (1030.18cm*)

Empezando de izquierda a derecha se sustituyen los datos en la ecuacién de la deflexion para

cada una de las cargas.

_279.48 x 101 x (3(606) — 4(101)?)

a 48 x 2.16 x 10°

_319.09 x 202 x (3(606) — 4(202)?)

e 48 x 2.16 x 10°

_358.69 x 303 X (3(606)? — 4(303)2)

)
c 48 x 2.16 x 10°

= 0.29cm

= 0.58cm

=0.77cm

Asi sucesivamente se calcula la contribucidn de cada una de las cargas puntuales para la

deflexion total en el centro del claro de la viga.

La deflexion debida a cada una de las cargas mostradas se resume en la siguiente tabla:

La superposicion de las cargas produce una deflexién:

Carga Total | Deflexion
Punto

(kg) "6" (cm)

1 279.48 0.29

2 319.09 0.58

3 358.69 0.77

4 398.3 0.73

5 438.86 0.45

2.82

Omax =2.82cm
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Célculo de la deflexién sugerida (8yim)

La deflexion sugerida para éste caso es:

5 L 606
Um =240~ 240

Oiim = 2.525cm
Por tanto:
Smax > Glim
2.82 cm > 2.525 cm - No cumple!!!

Cambios estructurales:

Debido a que la deflexion producida excede el limite sugerido entonces se propone cambiar las
dimensiones de la viga. En éste caso se propone cambiar la seccién de la cuerda inferior de un
par de angulares de 1 %” x 1 %” x 1/8” a un par de angulares de 1 %” x 1 %” x 5/32”. Con éste

cambio se obtiene el siguiente detalle del calculo de la deflexion maxima.

Punto | Carga Total (kg) | Deflexion "8" (cm)

438.86 0.40

2 398.30 0.64

3 358.69 0.68

4 319.09 0.51

5 279.48 0.25

2.49

Por tanto:
Smax < 6lim

2.49 cm > 2.525 cm - Cumple!l!
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A continuacién se resumen los resultados obtenidos del analisis de deflexiones para cada una

de las tipologias de vigas anteriormente definidas con sus respectivos cambios.

CUADRO RESUMEN DE REVISION Y CAMBIOS ESTRUCTURALES.

SECCION DE VIGA

Deflexion
maxima 6max
(cm)

Deflexién
sugerida
8iim (cm)

Revision
dela
seccion

Cambios

A"
1

VM -1

2.78

2.53

No cumple

Se cambia la secciéon
de la cuerda inferior
por un par de
angulosde 1 %" x 1
%" x5/32”

VM -2

7.45

6.30

No cumple

Se cambia la secciéon
de la cuerda inferior
por un par de
angulos de 2” x 2” x
5/16”

5.45

5.05

No cumple

Se cambia la seccién
de la cuerda inferior
por un par de
angulos de 2” x 2” x
1/4”
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NOTA: es importante notar que los cambios generados en esta parte fueron a las secciones de
los miembros, ya que un cambio en las dimensiones generales de estos implicaria mas costos
debido al incremento de las longitudes; sin embargo el cambio desarrollado implica un
incremento del peso propio de la estructura. En todo caso, el cambio estructural queda a

criterio del disefiador.

b) ARMADURATIPO T1

En éste momento se ha determinado la configuracién de todos los elementos que conforman la
estructura del techo, ahora se analizan las flechas maximas que se generan en los elementos
principales de la misma, para garantizar que se cumpliran los requisitos que se han mencionado
en los capitulos anteriores. Estan relacionados a criterios de funcionalidad y a criterios
estéticos.

Para determinar las flechas maximas que se dan en las armaduras, se puede realizar mediante
un analisis exacto para determinar el desplazamiento de cualquier punto de la armadura o es
posible hacerlo mediante métodos aproximados. Un andlisis definitivo de la armadura y para
obtener un disefio Optimo en base a un criterio real se realiza la revision de los
desplazamientos por el método de carga virtual; éste es un método energético y tal como se
explico anteriormente se aplica una carga virtual en el punto donde se necesita obtener el
desplazamiento, el trabajo que realiza la carga esta relacionado con la energia acumulada en el
sistema de armadura debido a las cargas actuantes en el elemento a través de la siguiente
ecuacion:

FpL
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En la misma se relaciona la energia acumulada en el sistema y el trabajo realizado por la carga

virtual, en la figura 4.109 se muestra la condicién de carga en la armadura cuando se le coloca

en uno de los nudos (en el que se desea conocer el desplazamiento) una carga virtual, en éste

casoigual a 1.0 Kg.

Y
W v s
\ h - M
. N e K
0 \ \ AN . - . < _I G £
\ . --\\ ~ — S ———— c
. . - - J \_JM T 4
X v T R P N L J H F D B
9.20 o -

Eia M cla A
LS W Cje A

Fig. 4.109. Esquema de la armadura, cuando es aplicada una carga unitaria @}, en el nudo B

La carga mostrada en la figura 4.109, puede tener cualquier magnitud, cominmente es

utilizada una carga @, = 1.0 Kg, de igual manera que cuando se analizaron las cargas internas

en los elementos de la armadura debido a las cargas gravitacionales y accidentales, se realiza el

analisis para determinar cuales son las fuerzas internas en cada uno de los elementos debido a

la carga unitaria que se esta aplicando en el nudo B.

En esta etapa no se realizara el desglose de cémo se obtiene cada una de las fuerzas internas

en los elementos, se realiza mediante el andlisis de estatica de toda la armadura, se muestran

en la tabla 4.25 las acciones internas generadas en cada una de los elementos que componen la

armadura por el efecto de la carga unitaria que actua en el nudo B.
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Miembro Fq (Kg) Miembro Fq (Kg)
AB 9.7778 LO 0.3038
AC -9.8207 MO -0.8928
BC 0.0000 NO -0.1429
BD 4.4444 NP 0.4444
BE 5.4263 NQ 0.2381
CE -9.8207 oQ -0.6377
DE -0.5000 PQ -0.1250
DF 2.6667 PR 0.2963
DG 1.8468 PS 0.1938
EG -4.4639 Qs -0.4464
FG -0.3333 RS -0.1111
FH 1.7778 RT 0.1778

FI 0.9493 RU 0.1625
Gl -2.6784 SuU -0.2976
HI -0.2500 TU -0.1000
HJ 1.2444 v 0.0808
HK 0.5890 TW 0.1393
IK -1.7856 uw -0.1786
JK -0.2000 VW -0.0909
JL 0.8889 VX 0.0000
M 0.4079 VY 0.1216
KM -1.2499 wy -0.0812
LM -0.1667 XY -0.0833
LN 0.6349

Tabla 4.25 Acciones internas debido a la carga unitaria aplicada en el nudo B
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Para poder determinar la deformacién, se utilizan las cargas de servicio sin factorizar, es decir
las cargas viva y muerta de los elementos de la armadura. También es importante conocer las
dimensiones de cada una de los elementos de la armadura, como ya son conocidos los perfiles
qgue conforman la armadura, se muestra a continuaciéon en la tabla 4.26 las cargas de servicio a
las que estan sometidos los elementos de la armadura y las dimensiones necesarias para poder

determinar los desplazamientos en cada uno de los nudos de la armadura.
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FUERZAS INTERNAS EN LOS ELEMENTOS DE LA ARMADURA

MUERTA TOTAL |LONGITUD | AREA TOTAL | LONGITUD
BARRA |  (Kg) VIVA (Kg) (Kg) (M) (plg2) | BARRA | MUERTA (Kg) | VIVA (Kg) (Kg) (M) AREA (plg2)
AB | 20026.17 8729.35| 28755.52| 1.60 2.62 LO 4109.78 1844.01| 5953.79 1.91 0.90
AC |-20113.98| -8767.63|-28881.61| 1.61 3.84 MO -14757.14|  -6535.45 | -21292.59 1.61 3.84
BC 272.73 -113.63| -386.36| 0.15 0.90 NO -2205.47 -980.82| -3186.29 1.05 0.90
BD | 18571.61 8123.32| 26694.93| 1.60 2.62 NP 8316.12 3657.47 | 11973.59 1.60 2.62
BE 1479.91 616.59| 2096.5| 1.63 0.90 NQ 3675.78 1634.71| 5310.49 2.00 0.90
CE |-20113.98| -8767.63|-28881.61| 1.61 3.84 0Q -11306.1| -4987.01 | -16293.11 1.61 3.84
DE -354.54 -147.71| -502.25| 0.30 0.90 PQ -2147.98 949.12| -3097.1 1.20 0.90
DF 17311 7598.12 | 24909.12| 1.60 2.62 PR 5770.36 2532.59 | 8302.95 1.60 2.62
DG 1309.51 54559 1855.1| 1.66 0.90 PS 3330.87 1471.8| 4802.67 2.09 0.90
EG |-18653.04| -8158.94|-26811.98| 1.61 3.84 Qs -8352.58| -3673.51 | -12026.09 1.61 3.84
FG -400.01 -166.66| -566.67|  0.45 0.90 RS -2072.97 -911.84| -2984.81 1.35 0.90
FH 16244.3 7153.7 23398| 1.60 2.62 RT 3559.19 1559.95| 5119.14 1.60 2.62
FI 1139.24 474.64| 1613.88| 1.71 0.90 RU 3030.92 1333.22| 4364.14 2.19 0.90
Gl |-17386.91| -7631.43|-25018.34| 1.61 3.84 su -5795.66| -2543.69| -8339.35 1.61 3.84
HI -409.11 -170.54| -579.65| 0.60 0.90 TU -1974.77 -866.11| -2840.88 1.50 0.90
H) 15371.53 6789.87| 22161.4| 1.60 2.62 TV 1644.26 720.09| 2364.35 1.60 2.62
HK 963.9 401.81| 1365.71| 1.77 0.90 ™W 2750.76 1206.45| 3957.21 2.30 0.90
IK |-16315.53| -7185.07| -23500.6| 1.61 3.84 Uw -3574.8| -1566.79| -5141.59 1.61 3.84
K -381.84 -159.16 -541| 0.75 0.90 VW -1849.8 -810.1| -2659.9 1.65 0.90
I 14692.71 6506.92 | 21199.63| 1.60 2.62 VX 0 0 0 1.60 2.62
M 778.85 324.65| 1103.5| 1.84 0.90 VY 2474.94 1083.88| 3558.82 2.41 0.90
KM | -15438.94| -6819.65|-22258.59| 1.61 3.84 WY -1651.47 -723.25| -2374.72 1.61 3.84
LM -2254.86| -1011.73| -3266.59| 0.90 0.90 XY -4564.75| -1813.96| -6378.71 1.80 0.90

LN | 11256.74|  4965.24| 16221.98| 1.60 2.62

Tabla 4.26 Resumen de las cargas de servicio y dimensiones de los elementos de la armadura.
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Conociendo las cargas internas que genera el sistema de fuerzas en el sistema y conociendo las

cargas internas que genera la carga unitaria en los elementos de la armadura y considerando
. . - K .
como constantes él mddulo de elasticidad del acero (E = 2.1 X 1066m—‘i) realizamos los

calculos necesarios para obtener el desplazamiento vertical en el nudo B.

Kg
cm?

E=21x10°
1pulg? = 6.4516 cm?

1m? = 100 cm?

Realizando las conversiones requeridas para los elementos y tomando en cuenta que la
ecuacién es la sumatoria de los productos de la longitud de cada elemento por las acciones
internas debidas a las cargas de servicio por las acciones internas debidas a la carga virtual
divididos por el drea de cada una de las secciones, es posible generar una hoja de calculo
simple (Tabla 4.39) para realizar estos procedimientos y luego incluir el efecto del médulo de

elasticidad del acero para determinar el desplazamiento en el nudo.

En base a lo obtenido en la tabla 4.39 determinamos lo siguiente:

FyL
Z Fy 2= = 11803769.14 Kg/cm
Como

FpL
2Q6p = ZF, ~p Donde @ = 1.00 Kg

5 —12F FpL
P=p™0Q A

El desplazamiento vertical, conocido como la flecha, en el nudo B es también igual a:

6g = 5.62cm
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Las recomendaciones para techos con vigas que soportan cielorraso sin yeso o componentes

guebradizos es de:

Comparando el valor de la deformacién en el nudo B, podemos concluir que no excede el
desplazamiento vertical maximo en éste nudo, debemos realizar el mismo analisis para cada
uno de los nudos a fin de determinar cudl es la deformacién o desplazamiento maximo que la

armadura tendra.

Miembro Fq (Kg) Fp (Kg) L (mts) A (cm2) FqFpL/A
AB 9.7778 28755.52 160.00 16.90 2661924.01
AC -9.8207 -28881.61 161.00 24.77 1843587.32
BC 0.0000 -386.36 15.00 5.82 0.00
BD 4.4444 26694.93 160.00 16.90 1123246.83
BE 5.4263 2096.50 163.00 5.82 318612.85
CE -9.8207 -28881.61 161.00 24.77 1843587.32
DE -0.5000 -502.25 30.00 5.82 1294.46
DF 2.6667 24909.12 160.00 16.90 628877.16
DG 1.8468 1855.10 166.00 5.82 97717.49
EG -4.4639 -26811.98 161.00 24.77 777934.82
FG -0.3333 -566.67 45.00 5.82 1460.34
FH 1.7778 23398.00 160.00 16.90 393817.41
Fl 0.9493 1613.88 171.00 5.82 45014.02
Gl -2.6784 -25018.34 161.00 24.77 435545.77
HI -0.2500 -579.65 60.00 5.82 1493.94
HJ 1.2444 22161.40 160.00 16.90 261090.14
HK 0.5890 1365.71 177.00 5.82 24463.81
IK -1.7856 -23500.60 161.00 24.77 272748.89
JK -0.2000 -541.00 75.00 5.82 1394.33
JL 0.8889 21199.63 160.00 16.90 178408.06
M 0.4079 1103.50 184.00 5.82 14230.52
KM -1.2499 -22258.59 161.00 24.77 180830.96
LM -0.1667 -3266.59 90.00 5.82 8420.73
LN 0.6349 16221.98 160.00 16.90 97508.50
LO 0.3038 5953.79 191.00 5.82 59359.70
MO -0.8928 -21292.59 161.00 24.77 123561.32
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NO -0.1429 -3186.29 105.00 5.82 8214.55
NP 0.4444 11973.59 160.00 16.90 50376.93
NQ 0.2381 5310.49 200.00 5.82 43451.12
oQ -0.6377 -16293.11 161.00 24.77 67533.66
PQ -0.1250 -3097.10 120.00 5.82 7982.22
PR 0.2963 8302.95 160.00 16.90 23291.49
PS 0.1938 4802.67 209.00 5.82 33424.11
Qs -0.4464 -12026.09 161.00 24.77 34893.82
RS -0.1111 -2984.81 135.00 5.82 7692.04
RT 0.1778 5119.14 160.00 16.90 8617.12
RU 0.1625 4364.14 219.00 5.82 26685.37
SU -0.2976 -8339.35 161.00 24.77 16131.14
TU -0.1000 -2840.88 150.00 5.82 7321.86
TV 0.0808 2364.35 160.00 16.90 1808.66
W 0.1393 3957.21 230.00 5.82 21784.37
uw -0.1786 -5141.59 161.00 24.77 5968.69
VW -0.0909 -2659.90 165.00 5.82 6854.73
VX 0.0000 0.00 160.00 16.90 0.00
VY 0.1216 3558.82 241.00 5.82 17919.82
WY -0.0812 -2374.72 161.00 24.77 1253.34
XY -0.0833 -6378.71 180.00 5.82 16433.40
IFqFpL/A 11803769.14

Tabla 4.27 Hoja de calculo para la energia acumulada en el sistema de armadura.

De igual forma son calculados los desplazamientos en cada uno de los nudos de la armadura,

para revisar que estos no exceden del limite establecido anteriormente, los resultados de los

primeros 6 nudos y del nudo V se muestran a continuacion (Fig. 110):

Fig. 4.110 Esquema de los puntos de los cuales se ha calculado la deflexidn.
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6g =5.62cm 6p =7.64cm

6r =8.58cm 6y =8.85¢cm

6, =8.65cm 6, =8.08cm
6y =156 cm

De la evaluacién de los nudos anteriores podemos observar como el mayor desplazamiento
vertical sucede en el nudo H y es de 8.85 m, que excede el limite de deformacién permitido
para la armadura, esto implica que a pesar de que la armadura cumple con el estado limite de
resistencia, esta por debajo del estado limite de servicio y éste factor nos lleva a replantear los
elementos de la armadura.

Anteriormente en el disefio de la armadura se propuso utilizar el mismo elemento para las
barras ubicadas en posicién horizontal y las barras en posicion diagonal, realizaremos la misma
adecuacion con respecto a las cuerdas superior e inferior, la cuerda inferior tiene elementos
mas robustos debido a que tiene que satisfacer el requisito de pandeo en el elemento ademds
de la compresion axial que llega a éstos. La modificacidn sugerida se presenta en la tabla 4.28,
en la cual se mantienen las propiedades de todas las barras a excepcién de la cuerda superior,

en donde se eleva el espesor de las barras a 3/8 “.

Tabla 4.28. Resumen de elementos que componen la armadura.

Fuerza axial de diseio (kgf) y perfil seleccionado Tipo de
Carga Perfil elemento

7776.53 (C) L2 1/2x2 1/2 x3/16 Vertical
35548.29 (T) 2 perfilesL3x2 1/2x3/8 C. inferior
35232.02 (C) 2 perfilesL3x2 1/2x3/8 C. superior

7206.77 (T) L2 1/2x2 1/2 x3/16 Diagonal

Con esta nueva configuracién de los elementos que conforman la armadura, se hace
nuevamente la revisién de los desplazamientos maximos que se obtienen en la armadura,
como ejemplo se toma siempre el nudo B, para el cual no cambian los efectos en la carga

unitaria, la modificaciéon basicamente se da en el efecto de la energia acumulada en la
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estructura, en la tabla 4.29 se muestra en resumen cual es la sumatoria de la energia
acumulada del sistema.

De los resultados obtenidos de la tabla, introducimos a la ecuacion:

E,L
Z 2= 10078861.40 Kg/cm
Como

2Q6p = ZFQ— Donde Q = 1.00 Kg

5 1 sp el FpL
PTETOA
El desplazamiento vertical, conocido como la flecha, en el nudo B es también igual a:
1
=———,1007 1.4
Op > 1% 106 0078861.40
6g =4.80cm

Los desplazamientos en los otros nudos que se analizaron se muestran:

J J NENa— S ST

L

Fig. 4.111 Esquema de los puntos en los cuales se ha calculado la deflexidn.

6p =6.44cm o =7.20cm
6, =6.79cm 6y =131cm

Observamos que para esta configuracion de la armadura, se cumple tanto con los estados
limite de resistencia como los estados limite de servicio, por lo tanto en éste punto se puede
considerar la armadura completamente disefiada para resistir ambos estados limite y en
general todos los elementos que componen la estructura de techos, en base a las dimensiones

ultimas que se calcularon, se generaran los planos estructurales.
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Miembro Fq (Kg) Fp (Kg) L (cm) A (cm2) FqFpL/A
AB 9.7778 28755.52 160.00 24.77 1816169.39
AC -9.8207 -28881.61 161.00 24.77 1843587.32
BC 0.0000 -386.36 15.00 5.82 0.00
BD 4.4444 26694.93 160.00 24.77 766365.42
BE 5.4263 2096.50 163.00 5.82 318612.85
CE -9.8207 -28881.61 161.00 24.77 1843587.32
DE -0.5000 -502.25 30.00 5.82 1294.46
DF 2.6667 24909.12 160.00 24.77 429068.39
DG 1.8468 1855.10 166.00 5.82 97717.49
EG -4.4639 -26811.98 161.00 24.77 777934.82
FG -0.3333 -566.67 45.00 5.82 1460.34
FH 1.7778 23398.00 160.00 24.77 268692.54
FI 0.9493 1613.88 171.00 5.82 45014.02
Gl -2.6784 -25018.34 161.00 24.77 435545.77
HI -0.2500 -579.65 60.00 5.82 1493.94
HJ 1.2444 22161.40 160.00 24.77 178135.78
HK 0.5890 1365.71 177.00 5.82 24463.81
1K -1.7856 -23500.60 161.00 24.77 272748.89
JK -0.2000 -541.00 75.00 5.82 1394.33
JL 0.8889 21199.63 160.00 24.77 121723.71
M 0.4079 1103.50 184.00 5.82 14230.52
KM -1.2499 -22258.59 161.00 24.77 180830.96
LM -0.1667 -3266.59 90.00 5.82 8420.73
LN 0.6349 16221.98 160.00 24.77 66527.80
LO 0.3038 5953.79 191.00 5.82 59359.70
MO -0.8928 -21292.59 161.00 24.77 123561.32
NO -0.1429 -3186.29 105.00 5.82 8214.55
NP 0.4444 11973.59 160.00 24.77 34371.02
NQ 0.2381 5310.49 200.00 5.82 43451.12
0Q -0.6377 -16293.11 161.00 24.77 67533.66
PQ -0.1250 -3097.10 120.00 5.82 7982.22
PR 0.2963 8302.95 160.00 24.77 15891.25
PS 0.1938 4802.67 209.00 5.82 33424.11
Qs -0.4464 -12026.09 161.00 24.77 34893.82
RS -0.1111 -2984.81 135.00 5.82 7692.04
RT 0.1778 5119.14 160.00 24.77 5879.26
RU 0.1625 4364.14 219.00 5.82 26685.37
SuU -0.2976 -8339.35 161.00 24.77 16131.14
TU -0.1000 -2840.88 150.00 5.82 7321.86
TV 0.0808 2364.35 160.00 24.77 1234.01
TW 0.1393 3957.21 230.00 5.82 21784.37
uw -0.1786 -5141.59 161.00 24.77 5968.69
VW -0.0909 -2659.90 165.00 5.82 6854.73
VX 0.0000 0.00 160.00 24.77 0.00
VY 0.1216 3558.82 241.00 5.82 17919.82
wy -0.0812 -2374.72 161.00 24.77 1253.34
XY -0.0833 -6378.71 180.00 5.82 16433.40

IFqFpL/A 10078861.40

Tabla 4.29 Resumen de energia acumulada en el sistema con la nueva configuracion de la

armadura.

338



4.5. FASE ANALITICA DEL PROCESO DEL DISENO UTILIZANDO SOFWARE SAP 2000

Esta fase comprende las etapas de calculo estructural haciendo uso del software especializado
de disefio en tres dimensiones SAP 2000, para el cual se debe utilizar la informacién
considerada en la fase de conceptualizacién, donde se determinan los pardmetros geométricos
y estructurales del ejemplo de aplicacién. Es decir se inicia a partir de la determinacién de las
cargas a las que esta sometido los elementos secundarios de la estructura, esto como una
limitacién del software para poder colocar una superficie inclinada que transmita las cargas a
todos los elementos donde se encuentra apoyado.

Para poder comprender de mejor forma los resultados que se obtendran del software se
presenta a continuacién los pasos esenciales en el desarrollo del disefio, en los cuales se detalla
el procedimiento con el que se obtuvo cada uno de los resultados para los elementos que

conforman la estructura de techo.

i.  DETERMINACION DE LAS UNIDADES DE TRABAJO
En este paso se determinan las unidades con las que se ejecuta el programa, sistema en el cual
se debe ingresar la informacion al software y en el que se obtendran los resultados del mismo,
para que sean consistentes entre ambos.
El sistema de unidades que utiliza para el desarrollo del presente proyecto es el Sistema
Internacional, utilizando para las unidades de longitud metros (m), para las unidades de peso
KiloNewton (KN). Con estas unidades se trabajan toda la informacidn referente a los elementos

gue constituyen la estructura de techo.

Fig. 4.112 Definicién de las unidades de trabajo en el software.
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ii. DEFINICION DE MATERIALES Y SECCIONES TRANSVERSALES

En esta etapa se definen los materiales a utilizar para el disefo y las secciones transversales
que seran evaluadas para definir los elementos que conforman la estructura de techos.

Para la definicién de los materiales, por defecto el software proporciona las caracteristicas de
los materiales mas comunes en el disefio estructural; para la aplicacién al proyecto actual se
define el acero ASTM A36 como material para de disefio, pues en base a este material se ha
realizado todo el analisis de la estructura. Para dicho material, el software tiene definidas las
caracteristicas fisicas y mecanicas, por lo que solo es necesario seleccionarlo desde una lista al
generar las secciones adicionales o al seleccionar las secciones transversales de la biblioteca
que tiene el programa.

Las secciones transversales se pueden catalogar en dos grupos, las secciones existentes en la
base del software, que son las que se encuentran en las bibliotecas existentes y que contienen
la informacidn de diferentes secciones transversales tipicas que se utilizan en el disefio de
elementos a base de acero, estos elementos son las secciones tipo angulo (Secciones L) y
secciones de doble angulo que componen la armadura como elemento principal de Ia

estructura de techo.

c:\program files (x86)\computers a

Section Type IDoubIe Angle
M aterial ll

— Select Sections to lmport

222014 ﬂ
222048

2L 20308 i 10 ] i e
RS Tipo de seccion segun la designacion del

AZAZNENE AISC, se indica una seccion de dos perfiles
2L2R2R1 -3 . '
22021 43 > angulares de alas iguales de 2” y espesor de

222 /830 »
2L2K201 /8-3/8 3/16
2L 2X38-304

2L 2X38-3/8

2L KN3B3

2L 2INIE-2E

2L ZRZXE1B-34

LGB

224

2L 2aaa

A INIE

2L ZKINEAE

2L 2431 /4304 Jid|

Ok I Cancel I
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El otro grupo esta conformado por las secciones que deben ser definidas por el usuario, estas
son las que no se encuentran dentro de las librerias del software y por tanto es necesario
ingresar en el mismo la geometria general y los parametros mecanicos de cada una de las
secciones a definir. Para el proyecto actual estos elementos son los polines espaciales y las
vigas de alma abierta (Macomber), que por ser elementos armados, las caracteristicas y los
pardmetros mecdnicos no se encuentran tabulados en las librerias del software, por tanto es
necesario ingresar toda la informacién requerida para que el software pueda reconocerlos y
utilizarlos en las revisiones de iteracion para definir el disefio de cada uno de los elementos de
la estructura de techos.

En el anexo 4.5 se muestran las tablas que contienen la informacidn a ingresar al software, para
el caso de los largueros y las vigas de alma abierta, que son conformadas por barras de acero y
por perfiles estructurales respectivamente, en las cuales nos interesa el valor de la capacidad

de momento resistente, la capacidad de cortante resistente y las propiedades geométricas de

cada perfil.
A
Joist Section Name |Pa5siCt /4
— Design Type —Material
" Standard [Like the K Series Joists)
* Ervelope [Like the KCS Series Joists) e ———
En el cuadro de didlogo se muestra el
[ ingreso de la informacion requerida por
—dJoist Capacit .. .
Py _ r— el software para definir por el usuario
Moment Capaciy Khm) 1 una seccion transversal de un polin
Shear Capacity (KN) 1.34 espacial, en base a la tabla 4.xx
Iinimurm Span (mm) I1000
I axirmum Span [mm] IFSDD
—Joist P b
Diepth [mm] |25U
Unit Mass (ka/m] [74
Lnalysis 133 (cmd) [246.55 _Cancel | j
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iiii. DEFINICION DE LOS TIPOS Y COMBINACIONES DE CARGA

En esta fase se definen los tipos de carga a los que estdn sometidos los elementos que
conforman la estructura de techos y las diferentes combinaciones de carga para el disefio de
los mismos.

Los tipos de carga estan determinados por las condiciones de cada regién, similarmente al
disefo tradicional manual, solamente se seleccionan cargas Muerta (D), Viva (L), Viento (W) y
carga de sismo (E), para las cuales se selecciona un tipo de andlisis lineal y estatico, con el
propdsito de poder comparar los resultados obtenidos con el procedimiento manual contra los
que proporciona el software.

Las combinaciones de carga estan basadas en las especificaciones para cargas ultimas del LRFD,
y son las mismas combinaciones que se utilizaron en la fase de disefio de los elementos de la
estructura de techo sin el software. A continuacidon se muestra en la Figura 4.113 la fase de

ingreso de los tipos y combinaciones de carga de carga al software.

Define Load Patterns
—Load Patterm: — Click Ta:
Self Weight Ao Lateral
Load Pattern Mame Type Iultiplier Load Pattern Add New Load Pattern: I
IVIVA Mone Modify Load Pattern I
DEAD UEAD i odify Lateral Load Fatterm... I
Delete Load Pattern I
Show Load Pattern Notes. . I
Cancel
Load Combination Name (User-Generated) COMB2
Notes todify/Show Motes...
Load Combination Tupe Linear Add 'I
i Optian
Conyvert to User Load Eombo [Create Nonlnear Load Case from Losd Eomba. I
i~ Define Combination of Load Case Resul
Load Caze Mame Load Caze Type Scale Factor
Jutve, | [Cinear Static [i4
DEAD Lincar S talic 1.2 S
todify
Delele
DK Cancel

Fig. 4.113 Ingreso al software de los tipos y combinaciones de carga.
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iv.  DIBUJOY MODELADO DE LOS ELEMENTOS QUE CONFOMAN EL MODELO.
Posterior a la definicion de materiales y secciones transversales de los elementos estructurales
a utilizar, las unidades de medida y los tipos y combinaciones de carga, se genera el modelo de
toda la estructura, de tal manera que sea una representacion real de la estructura a disefar.
Esto se hace mediante la generacion de una GRID o enmallado de base, sobre el cual se

colocaran uno a uno los diferentes elementos que constituyen la estructura de techo.

El modelado se realiza desde los elementos principales hacia los elementos secundarios, es
decir los primeros elementos que se colocan en el modelo son las armaduras para este caso,
son los elementos mds cargados y a los que llegan la totalidad de las cargas que se generan en

toda la estructura.

I3 5AP7000 ¥11,0.0 Advaneed - TESID - [Frame Lacal Axes] EEX)
R ok ow b e wha e sl Dety O s beb -ax
D @S v /& +» PRRRPAAY M dnurwUe ¢ %@ 4. nizdd- . I-8- .

Oty Hod!

e

N
~N
-4

D Y00 2000

1 $AP2000 v11.0.0 Advanced - TESID - [Frame Local Axes] [HEE
Kot th vew pefve D St omon Ao Docley Den Qoo e SEx

D@ B 0o /& BASPLRN Ml snepsOd +4 W0 %, Nkt , I8,
e

M 3% ~ / - «AE

sBEOJQ

o

s % R

o

X000 000 2000 0L <][H.m

Fig. 4.114 Generacion de los elementos principales (Armadura) de la estructura de techos.
Se colocan a continuacién los demas elementos, las vigas de alma abierta y los polines
espaciales, estos son colocados debidamente con el tipo de seccién con la que se disefiaran,

que fueron definidas en los pasos anteriores como la definicién de las secciones transversales,
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a continuacién se muestra la totalidad de la armadura cargada en el software, que incluye las

armaduras, vigas de alma abierta y los largueros.

]

Diew Select Asmign  Amahee Dwpley Desge  Options  Melp
D BY oc § & + PESBREY B Hy apwldr #4 WA 6

X, 10 View ool e | &

Obsect Modsl

. A
XA F

[ 3 ~ /'
I i R

BEOg

#m 000 2008 Joeal  <linc =]

Fig. 4.115 Vista de la geometria completa de la estructura de techos modelada en SAP2000.

V. ASIGNACION DE LAS CARGAS A LOS ELEMENTOS SECUNDARIOS.
En esta etapa, se le asigna a cada uno de los elementos secundarios (Largueros) la carga
distribuida para cada uno de los tipos de carga a los que estara sometido, esto se realiza como
una limitacién del programa para poder trasladar las cargas a sus apoyos desde las superficies
inclinadas y no rigidas, por lo que es necesario que se ingrese la carga distribuida en cada uno

de los largueros.

No es necesario ingresar mas informacién ademas de los datos ingresados para cada larguero,
debido a que automaticamente el software en la etapa de andlisis distribuye las cargas hacia

cada elemento sobre el que se encuentra apoyado.
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2 A E

Fig. 4.116 Asignacidn de las cargas distribuidas en cada larguero que conforma la estructura.

vi. ASIGNACION DEL TIPO DE COMPORTAMIENTO DE LA ESTRUCTURA Y DE LOS
ELEMENTOS.

En la etapa de modelado de la estructura de techos se realiza la asignacidn de los tipos de
apoyo para los elementos principales, es decir las restricciones en sus extremos que deben ser
coincidentes al comportamiento real que se espera que tenga la estructura. En esta etapa es
necesaria una revision de estos apoyos ademas de definir para cada uno de los elementos las
restricciones parciales de cada elemento, por ejemplo si transmitirdn momento en sus apoyos;
las cargas que transmitirdn los elementos secundarios a los elementos primarios seran

definidos en esta etapa para obtener los resultados deseados.

LSS T L L

Fig. 4.117. Asignacidn de las restricciones parciales para todos los elementos.
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vii.  AJUSTE DE LAS OPCIONES DE ANALISIS Y DISENO DE LA ESTRUCTURA.

En esta etapa de definen las opciones de andlisis de la estructura, ademas de las preferencias
del disefio, anteriormente se definieron las combinaciones de carga, estas seran retomadas
para asignarlas a las preferencias de disefio. También es necesario definir en el software el tipo
de analisis a realizar, para el modelo planteado se define como un andlisis en tres dimensiones
y del tipo estdtico, con el propdsito de obtener una base de comparacién con respecto al

modelo desarrollado sin la herramienta de diseiio computacional.

File Edit Yew Define Bridge Draw Select  Assign Apalyze  Display  Design  Options  Tools  Help

D HE oo ¢ (AN = R = B TR TN ORI G S O B S0 MBS 8 B R [ o 8z M S R : I
2 (=]t
a Analysis Options

S Available DOFs

hS W X W Uy W UZ 7 R [ RY [T RZ

b4

Fast DOFs

7 Space Frame  Plane Frame Flane Grid Space Truss

B Cancel

|

@ : N 4 2 4 .

7 Solver Options

#Z Plane 7 Plane

Al = ) Tabular File

DS‘:s % [T Automatically save Microsoft Access or Excel tabular file after analysis

clfs

¥

M

P

4

|4

i

¥

30 View X000 Y000 2000 [GL0EAl  o|[rmc <

Fig. 4.118 Asignacion de las preferencias de analisis del modelo de la estructura.

El siguiente paso a desarrollar cuando se completan todos los pasos anteriormente descritos,
es la de realizar el andlisis de toda la estructura en conjunto, del cual se obtendran las acciones
internas y los esfuerzos a los que estd sometido cada uno de los elementos de la estructuray a

continuacién el desarrollo del disefio final de la estructura de techos.
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viii. DISENO DE ELEMENTOS DE LA ESTRUCTURA DE TECHOS CON EL SOFTWARE SAP2000
Una vez obtenidas las acciones internas a partir del corrido del andlisis con el software, es
posible realizar una seleccion de los elementos que cumplan con las condiciones de seguridad
estructural establecidas en el cédigo AISC.

Para este ejemplo se han definido elementos a disefiar a partir de listados existentes en la
libreria del software y de listados creados especialmente para considerar elementos
estructurales de acero armados, de los cuales se hace la seleccién éptima segun los parametros
de disefio establecidos.

La figura 4.119 muestra el cuadro en el cual se establecen los pardmetros de disefo para la

seleccidén de elementos estructurales.

Steel Frame Design Preferences for AISC-LRED93 \
Item Diescription
Item Value
1| Design Code AISCLRFDS3
2 | Time Histary Design Envelopes
3 | Framing Type Moment Frame
4| Phi [Bending) 03
5 | Phi [Compression] 085
E | Phi [Tensian] 04
7| Phi [Shear] 0.9
8 | Phi [Compression, Angle] 03 j .
S| Consider Defledlion? No Parametros de disefio
10 | DL Limit, L # 120
1 | Super DL+LL Limit, L / 120 a tomar en cuenta
12 | Live Load Limit, L / 360 .z
13 [Tl Lni, L7 240 para la seleccién de
14 | Total-Camber Limit, L/ 240,
15 | Pattern Live Load Factar 0.75 e I ementOS
16 | Demand/Capacity R atio Limit 0.35
estructurales.
Explanation of Color Coding for Values
Blue: Defaull Value

Black: Mot a Default Value
Set To Default Yalues Reset To Previous Yalues

Al lkems Selected ltems Alllkems | Selected ltems | Red: X;alua lhallhas changed duiing
e curnent session

Fig. 4.119 Asignacidn de las preferencias de disefio del modelo de la estructura.

Estos parametros son editables y se aplican por igual a todos los elementos que componen la
estructura. Una vez definidos se puede realizar la seleccién de los elementos, que para el caso
se definen elementos tipo para una mayor factibilidad en el manejo de detalles estructurales
en el dibujo de planos. Se adopta entonces la configuracién definida en el procedimiento de

disefio manual (ver figura 4.120).
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Figura 4.120. Definicion de elementos tipo para el disefio.

Se muestra entonces en la figura 4.121 la seleccion realizada por el software para los miembros

de acero que componen la armadura.

¥ Fle Edt view Defne fBridge Draw Select fssign  Apalyze Display Desgn  Options Tooks Help

D Mg oo /& v D PPRARL [ 3dy v e wlGer ¢ W@ 4. nird-m

o w7

% /F

L
B
=
a

Figura 4.121. Seleccidn realizada por el software SAP 2000 para elementos de la armadura.
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Considerando la nomenclatura de elementos de la fase analitica, los miembros de la armadura

se identifican segun la figura 4.122.

Figura 4.122. Definicion de miembros de la armadura.

En la tabla 4.30 se resumen las secciones transversales seleccionadas para los miembros de la

armadura por el SAP2000, segun la nomenclatura mostrada anteriormente.

Tabla 4.30. Secciones seleccionadas por SAP2000 para los miembros de la armadura.

BARRA PERFIL DE DISENO POSICION BARRA PERFIL DE DISENO POSICION
AB 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR LO L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL
AC 2L3X2.5X3/8-3/8 CUERDA SUPERIOR MO 2L3X2.5X1/4-3/4 CUERDA SUPERIOR
BC L2.5X2.5X3/16 VERTICAL NO L2.5X2.5X3/16 VERTICAL
BD 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR NP 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR
BE L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL NQ L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL
CE 2L3X2.5X3/8-3/8 CUERDA SUPERIOR 0oQ 2L2.5X2.5X1/4-3/8 CUERDA SUPERIOR
DE 21L2X2X1/8-3/8 VERTICAL PQ L2.5X2.5X3/16 VERTICAL
DF 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR PR 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR
DG L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL PS L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL
EG 21L3X2X3/8-3/4 CUERDA SUPERIOR QS 212.5X2.5X3/16-3/8 CUERDA SUPERIOR
FG L2.5X2.5X3/16 VERTICAL RS L2.5X2.5X3/16 VERTICAL
FH 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR RT 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR
FI L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL RU L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL
Gl 213.5X3.5X1/4-3/8 CUERDA SUPERIOR SU 212.5X2X3/16-3/8 CUERDA SUPERIOR
HI L2.5X2.5X3/16 VERTICAL TU L2.5X2.5X3/16 VERTICAL
HJ 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR TV 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR
HK L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL T™W L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL
IK 2L3.5X3X1/4-3/8 CUERDA SUPERIOR Uw 2L2X2X1/8-3/8 CUERDA SUPERIOR
JK L2.5X2.5X3/16 VERTICAL VW L2.5X2.5X3/16 VERTICAL
JL 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR VX 2L4X3.5X1/2-3/4 CUERDA INFERIOR
M L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL VY L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL
KM 2L3X3X1/4-3/8 CUERDA SUPERIOR WY 2L2X2X1/8-3/8 CUERDA SUPERIOR
LM L2.5X2.5X3/16 VERTICAL XY 2L2X2X3/16-3/8 VERTICAL
LN 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR

De la tabla anterior se observa una variabilidad de secciones en todos los miembros, por tanto

se selecciona el perfil mas critico para cada uno de ellos segin su orientacién: vertical,
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diagonal, cuerda superior y cuerda inferior. De esta manera se uniformiza la utilizacion de

secciones para evitar que sean demasiadas y simplificar la ejecuciéon en la construccion.

La tabla 4.31 muestra la seleccion de miembros de forma resumida segun la orientacion de

ellos, tal y como se hace el procedimiento manual de diseno.

Tabla 4.31. Resumen de asignacion de perfiles en la armadura en base a SAP2000.

PERFIL SELECCIONADO TIPO DE ELEMENTO
L2 %”x2 %" x3/16” Vertical”
2 perfiles L3” x 3” x %" Cuerda Inferior”
2 perfiles L3 %” x 3 %”x 3/8” x Cuerda Superior
L2 %" x2 %” x3/16” Diagonal

Para el disefio de las vigas de alma abierta con el uso del SAP2000, se obtienen las siguientes

secciones previamente escogidas.

fle Edt Wiew Defne Bridge Draw Select Assign  Analyee Disglay Design  Options  Tooks Help

D |l o o J P RO BEEL M| 3de gz w48 |EE G im e g T - B

3D View X000 Y0.00 Z000 |GLOBAL v |[N.m.C -

Figura 4.123. Seleccidon de elementos segtin SAP2000 para vigas de alma abierta.

22 . . . )
En esta parte se tuvo que realizar un arreglo para el miembro “XY”, para el cual se selecciona un perfil 2L
2"x2"x3/16”
23 . . . .
En esta parte se tuvo que realizar un arreglo para el miembro “XV”, para el cual se selecciona un perfil 2L 4”x3
%"x3/4".
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Tabla 4.32. Resumen de asignacion de perfiles en vigas de alma abierta en base a SAP2000.

Tipo Viga Seleccion Configuracion

Cuerda Superior |2L1%” x1%"” x1/8”
VM-1 VM25-1 Cuerdainferior [2L1%”x1%”x1/8”

Celosia 10 %"

Cuerda Superior |2L 2" X2” x %"
VM-2 VM60-4 Cuerda inferior |2L 2” x2” x 3/16”
Celosia 10 7/8”

Cuerda Superior |2L2” X2” x5/16”
VM-3 VM50-7 Cuerda inferior 2L1 %" x1 %" x %"
Celosia 16 7/8”

Para el disefio de los largueros tipo polin espacial con el uso del SAP2000, se obtienen los

siguientes resultados.

Ele  Edt Vew Define Bridge Draw  Select  Assign  Apalyze  Display  Design  Options  Teoks  Help

D HH oo @2 2PEPPL M3y ermGerle |0 % infrfd-m o L-8-|.

30 View X000 Y000 2000 [GLOBAL w|[N.mC ~

Figura 4.124. Seleccién de elementos segtin SAP2000 para largueros tipo polin espacial.
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Tabla 4.33. Resumen de asignacion de perfiles en largueros en base a SAP2000.

Tipo Larguero Seleccion Configuracion
Cuerda Superior 2¢5/8"
P-1 P2552C3/8 Cuerda inferior 103/8"
Celosia 103/8
Cuerda Superior 205/8"
P-2 P30S2C3/8 Cuerda inferior 103/8"
Celosia 103/8
Cuerda Superior 205/8"
P-3 P2552C3/8 Cuerda inferior 163/8"
Celosia 103/8

Los elementos de vigas de alma abierta y largueros tipo polin espacial, seleccionados por el
software SAP2000 se obtienen a partir de la lista ingresada con las propiedades mecanicas

requeridas para secciones de acero estructural armado en pasos anteriores.
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4.6. COMPARACION DE RESULTADOS OBTENIDOS MEDIANTE PROCEDIMIENTO MANUAL
DE DISENO CONTRA SOFWARE DE DISENO.

El proceso de disefio estructural es una labor desarrollada de muchas maneras dependiendo
del criterio, experiencia y herramientas con las que cuenta cada disefiador; una vez se cumplan
las condiciones para que un disefo sea satisfactorio (seguridad, economia y estética), el
proceso desarrollado por cada disefiador resulta aceptable sin importar las herramientas
utilizadas o las consideraciones hechas en él. Uno de los objetivos del presente estudio es,
aparte de presentar el proceso del disefio estructural aplicado a estructuras de techo utilizando
el software SAP2000, es establecer parametros generales para seleccionar un disefio
satisfactorio, haciendo una comparacion entre los resultados obtenidos en el procedimiento de

disefio manual y el proceso asistido por computadora.

Para el caso presentado, la estructura de techos presenta diferencias entre las acciones
internas, deflexiones y las secciones resultantes al utilizar el SAP2000 y al proceder
manualmente. A continuacidn se presentan tablas que contienen los resultados para ambos
procesos, de los cuales se hace una seleccién hipotética para preparar los planos y detalles

estructurales de techos.

I.  RESULTADOS DEL ANALISIS ESTRUCTURAL

ANALISIS DE ARMADURA

Fuerza axial de diseiio (kgf)

PROCESO MANUAL SAP2000 Tipo de elemento
ELEMENTO CARGA AXIAL ELEMENTO CARGA AXIAL

XY -7776.53 XY -8179.17 Vertical

AB 35548.29 AB 39263.41 C. inferior

CE -35232.02 CE -39486.34 C. superior

LO 7206.77 LO 7671.97 Diagonal
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ANALISIS DE VIGA DE ALMA ABIERTA

TIPO _ RESULTADOS
CARGA DE DISENO
VIGA PROCESO MANUAL SAP2000
Fuerza Cortante (kgf) 1161.61 1335.45
VM-1 Momento Flector (kgf.m) 2451.87 2041.63
Deflexiéon maxima (cm) 2.49 2.43
Fuerza Cortante (kgf) 2834.07 2826.61
VM-2 Momento Flector (kgf.m) 11147.46 11198.12
Deflexion maxima (cm) 5.73 6.23
Fuerza Cortante (kgf) 2999.82 3632.48
VM-3 Momento Flector (kgf.m) 9097.42 9253.22
Deflexion maxima (cm) 4.62 4.35
ANALISIS DE LARGUERO TIPO POLIN ESPACIAL
TIPO . RESULTADOS
CARGA DE DISENO
LARGUERO PROCESO MANUAL SAP2000
Fuerza Cortante (kgf) 285.22 298.97
P-1 Momento Flector (kgf.m) 646.95 450.26
Deflexion maxima (cm) 1.52 1.69
Fuerza Cortante (kgf) 223.18 287.88
P-2 Momento Flector (kgf.m) 538.95 540.60
Deflexion maxima (cm) 2.06 2.51
Fuerza Cortante (kgf) 229.82 256.36
P-3 Momento Flector (kgf.m) 554.97 384.54
Deflexion maxima (cm) 1.25 1.50
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RESULTADOS DEL DISENO ESTRUCTURAL

DISENO DE ARMADURA

PERFIL SELECCIONADO

PROCESO MANUAL

SAP2000

TIPO DE ELEMENTO

L2 %" x2 %” x3/16”

L2 %" x2 %" x3/16”

Vertical

2 perfilesL3” x2 %" x 4"

2 perfiles L 3” x 3” x 14”

Cuerda Inferior

2 perfilesL3” x2 %" x %"

2 perfiles L3 %” x 3 %:"x 3/8”

Cuerda Superior

L2 %”x2 %” x3/16” L2 %" x2 %” x3/16” Diagonal
DISENO DE VIGA DE ALMA ABIERTA
SELECCION
TIPO VIGA MIEMBRO
PROCESO MANUAL SAP2000
Altura 25cm 25cm
Cuerda Superior |2L1%”x1%"”x1/8” 2L1 %" x1%" x1/8”
VM- Cuerda inferior 2L1 %" x1%”x5/32” |2L1%”"x1%”x1/8”
Celosia 10 %" 10 %"
Altura 60 cm 60 cm
Cuerda Superior |2L2”X2”x1/8” 2L2" X 2" x W”
VM-2 Cuerda inferior 2L1%” x1%” x5/32” 2L 2” x2” x3/16”
Celosia 10 %" 10 7/8”
Altura 50 cm 50 cm
Cuerda Superior |2L2” X2” x5/16” 2L2” X 2” x5/16”
VM3 Cuerda inferior 2L2” X 2” x5/16” 2L1 %" x1 %" x %"
Celosia 10 7/8” 10 7/8”
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DISENO DE LARGUERO TIPO POLIN ESPACIAL

SELECCION
TIPO LARGUERO MIEMBRO
PROCESO MANUAL SAP2000
Peralte 25cm 25cm
Cuerda Superior 20 %" 2¢5/8"
P Cuerda inferior 10 3/8” 1043/8"
Celosia 10 %” 103/8
Peralte 30cm 30cm
Cuerda Superior 20 %" 205/8"
P2 Cuerda inferior 10 %" 1043/8"
Celosia 16 3/8” 103/8
Peralte 25cm 25cm
Cuerda Superior 20 %" 205/8"
P3 Cuerda inferior 10 3/8” 1¢43/8"
Celosia 10 %” 103/8
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CAPITULO V:

DETERMINACION DE LOS
COSTOS DE LOS ELEMENTOS
DE LA ESTRUCTURA DE TECHO.
\. J




5.1 INTRODUCCION

El proceso de disefio tiene como objetivo brindar al ingeniero constructor los detalles
generales y especificos de los materiales que se utilizardn en la estructura de techos, la manera
en que éstos deben estar distribuidos y hasta cierto punto el proceso constructivo a seguir para
la conformacién del techo en una edificacidn, garantizando de esta manera la seguridad de
todo el conjunto, con esta informacién se determina el costo real de la alternativa a precios de
mercado, tomando como referencia los precios de los materiales, mano de obra y equipo

vigentes y el proceso de construccion para llevar a buen término la obra.

Como parte importante dentro del proceso de disefio y dandole seguimiento a los objetivos
propuestos al inicio de este estudio, se realiza en el presente capitulo un analisis de costos de la
estructura definitiva, que proporciona una visidon real del precio de mercado que tiene una
alternativa de estructura de techos en la cual fueron considerados todos los lineamientos de
disefio para la normativa nacional y en base a las especificaciones del AISC-LRFD para el disefio
de elementos de acero por el método de resistencia ultima. El propdsito principal es demostrar
como una alternativa en la cual se han realizado todos las consideraciones necesarias para su
dimensionamiento, tiene un costo que es menor o igual a una alternativa que no tiene dichas
consideraciones, y aunque no se realizara una comparacion de éstos, debido a que alternativas
gue no han sido disefiadas se basan en predicciones inciertas y que pueden ser demasiado
variables en el momento de construirlas y por lo tanto es imposible predecir cual es el costo
real de dichas alternativas, se puede concluir que es mas beneficioso realizar el disefio de la

estructura de techos.

Cuando el analisis de los costos de una alternativa de disefio ha sido finalizado, se puede decir
que el disefio de cualquier elemento o conjunto de elementos esta finalizado, pues en ese
momento es posible presentar a los beneficiarios todos los detalles que conlleva realizar una
obra, desde los detalles constructivos, hasta las implicaciones econdmicas de la obra,

abarcando asi aspectos tanto de seguridad como de economia.
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5.2 EVALUACION DEL COSTO DE CONSTRUCCION E INSTALACION DE LA ESTRUCTURA
DE TECHOS

El analisis de los costos de una alternativa de estructura de techos, implica la determinacién de
la cantidad exacta de los componentes principales del costo materiales, mano de obra y equipo
que se utilizara para la construccion de la misma, dicho analisis se puede realizar para la
totalidad de los elementos que constituyen la alternativa, para cada uno de los elementos o de
forma mas practica, un analisis de costos unitarios de cada una de los elementos que
constituyen la estructura de techos. Ademds serd importante determinar cudl es la cantidad de
unidades existentes para determinar el costo total de cada uno de los elementos que

conforman el conjunto.

A continuacidn se detalla cdmo se realiza el andlisis para determinar los tres componentes
principales del costo en cualquier obra (materiales, mano de obra y equipo), y el calculo de la
cantidad de obra, que es Unicamente la cuantificaciéon de las unidades necesarias para

completar el conjunto de la estructura de techos.

5.2.1 CUANTIFICACION DE LA CANTIDAD DE MATERIALES

La cantidad de materiales se determina para cada uno de los elementos de la estructura de
techos, es decir, se analiza cada elemento por separado para cuantificar la cantidad de cada
uno de los componentes especificos de los elementos constituyentes de la estructura. El
proceso de analisis es basicamente la descomposicion de cada uno de los elementos en sus

materias primas, y el calculo de la cantidad necesaria de éstos.

Como se muestra en la aplicacion al ejemplo mostrado en el capitulo IV de este estudio,
también es necesario considerar para cada uno de los materiales un desperdicio, que significa
no solo la cantidad de material que sera inutilizado por el uso inadecuado (el cual debe ser
evitado), sino también incluye detalles que se consideran dentro del proceso constructivo de
los mismos elementos como los traslapes de los elementos, precision de las medidas, defectos
en el equipo y una cantidad de variables que pueden influir de forma negativa en el calculo

exacto de los materiales.
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Cuando son obtenidos los totales de material constituyente de todos los elementos, es
necesario realizar un estudio de mercado, el cual nos proporcionara los precios reales de
mercado de cada uno de los elementos necesarios que han sido descompuestos. Es importante
mencionar que debe hacerse el estudio de forma paralela, ya que las unidades en los
fabricantes producen, son tomadas en cuenta para el anadlisis de los costos, es decir, se debe

adaptar el andlisis a los elementos ofrecidos en el mercado.

En la siguiente tabla se muestra un resumen del estudio de mercado realizado, cada precio
representa el promedio del costo de cada material a utilizar y la unidades en las que son

comercializadas, nos servird como insumo para la determinacidon del costo unitario de cada

elemento.
Materiales Unidad Precio
Hierro redondo corrugado 40° Norma qq $52.40
Electrodo para hierro dulce 3/32" 0K 6013 lbr $1.68
Electrodo para hierro dulce 1/8" 0K 46.00 lbr $1.50
Hierro angulo de 1/8x2" Norma pza $21.24
Hierro angulo de 1/4x1" pza $18.58
Hierro dngulo de 1/4x2" pza $39.43
Hierro angulo de 3/16x2.1/2" pza $38.05
Hierro dngulo de 3/8x3" pza $94.69
Pintura anticorrosivo gal $12.65
Solvente mineral gal $7.92

5.2.2 CUANTIFICACION DE LA MANO DE OBRA

Posterior al célculo de los materiales, se requiere para determinar el costo total de la obra, el
costo que implica la hechura, colocacidn y otros detalles que implica el trabajo de mecanicos y
auxiliares dentro de la obra para cada elemento que conforma la estructura de techos. Este
rubro estd basado principalmente en los rendimientos con los que cada empresa ha logrado
desarrollar su personal, es decir, la capacidad de produccidon que tiene cada trabajador, y en
base a este se determina la cantidad de mano de obra necesaria para cada uno de los

elementos constituyentes.
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También esta influenciado por el costo actual de la mano de obra, en base al LAUDO arbitral
que define los precios a pagar para cada uno de los rubros dentro de la construccién,
considerando dentro del factor de incremento, los costos adicionales que le genera al

empleador mantener a sus trabajadores.

5.2.3 CUANTIFICACION DEL EQUIPO

El equipo necesario para desarrollar un elemento, es el indispensable para realizar todos los
elementos, individualmente, es decir, cada elemento dentro de la estructura, requerira equipo
diferente, para estructuras de techos, por lo general el equipo a utilizar es el mismo en todos

los elementos que conforman la estructura.

El costo que tiene para la empresa el equipo, debe ser determinado a partir del tiempo de
servicio que brinda para cada actividad, en otras palabras, cuanto tiempo til tiene el equipo en
base a la experiencia del constructor, o en base a los mismas limitaciones que da el fabricante,
a continuacion se muestran las tablas de los precios de mercado de los equipos a utilizar en la
construccion de la estructura de techos y la tabla de vida de servicio, para determinar el costo

por unidad, en unidades consecuentes al que se calcula para determinar el costo unitario.

Equipo Unidad Precio
Disco para metal 9x1x7/8" Star pza $1.99
Extension eléctrica 16/3 SITM 50 (15mts) pza $21.95
Prensa de Banco 6" giratoria pza $80.53
Brocha cerda suprema 4" pza $2.79
Taladro 1/2" Bamp Magnum Milkwauke pza $129.65
Broca para hierro 1/16"-3/8" Milkwauke jgo $24.78
Sierra para marco diente ordinario Atkins pza $0.84
Martillo de bola 1.5lb Stanley pza $5.97
Martillo de bola 1.5lb Chino pza $2.79
Guante de cuero manga larga par $2.97
Cinta métrica de 5 mts 3/4" Stanley pza $5.75
Anteojo protector claro pza $1.73
Soldador Lincoln 35-225 A 110-220 V AC2256LM pza $503.54
Esmeril angular 9" 4hp Dewalt D28494N-B3 pza $156.64

Costo de mercado de los diferentes equipos a utilizar para la estructura de techos.
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Precio Rendimiento . )
. . ) Precio / dia ($)
Equipo unitario (dias)

Sierra 0.84 3 0.280
Martillo redondo 5.97 100 0.060
Guantes de cuero 2.97 15 0.198
Cinta metrica 5.75 300 0.019
Gafas 1.73 25 0.069
Aparato soldador 503.54 500 1.007
Pulidora 156.64 150 1.044
Disco de metal 1.99 75 0.027
Extension electrica 21.95 250 0.088
Prensa 80.53 600 0.134
Brocha 2.79 50 0.056
Andamio 150 500 0.300

Lista de rendimientos y costo de equipo por dia (unidad de trabajo)

5.2.4 DETERMINACION DEL COSTO TOTAL DE LA ALTERNATIVA DE DISENO

Toda la informacidon que ha mostrado anteriormente, se puede consolidar en memorias de
calculo, que ademas de simplificar el andlisis, nos muestran de forma mas detallada los calculos
para cada uno de los elementos, a continuaciéon se muestra el calculo de cada uno de los
elementos, se realiza en dos etapas, la primera la determinaciéon de todas las cantidades
necesarias (materiales, mano de obra y equipo) para luego con los precios determinados de

mercado, calcular un costo unitario para cada uno de los elementos.
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A. Calculo de cantidades de materiales, mano de obra y equipo a utilizar

MEMORIA DE CALCULO

PROYECTO: "ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISERIO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON

PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD”

PARTIDA: Estructura de Techos

CALCULQO: Br. Paolo Figueroa

ELEMENTD: Palin P-1

REVISO: Ing. Adry Vivina Flores

* Calculo de la cantidad de Materiales

* Celosia lateral

-

* Celosia superior

.l < A [ d \\\ # \
0.15m “ ; Fd \\ //// A \\

* Acero para las celosias

Cantidad de acero 4 1/4" =398 + 2.00

Cantidad de acero 4 1/4" =598

Para Acero ¢ 1/4" == Peso por longitud = 0.0056 gg/ml
Acero ¢ 1/4 necesario = 5.98 * 0.0056

Acero p 1/4 necesario = 0.0334 gg

* Soldadura

Se utilizara electrodo EG0

Se colocaran cordones de 1.0" por cada union de
celosia

# de uniones por metro lineal =1/ 0.151 = 6.62
para celosias laterales = 2 * 65.62 = 13.24 uniones
Para celosia superior

# de uniones por metro lineal =1/ 0.10 = 10.00
Total de uniones por metro lineal = 13.24 + 10.00
Total de uniones por metro lineal = 23.24 uniones
Longitud total de soldadura =23.24 * 1.0
Longitud total de soldadura = 23.24"

Calculo para 1 metro lineal de polin espacial

Para 1 metro lineal de polin
0151 m -»030m
10m =X

Para la altura tenemos que calcular la longitud de
la celosia vista en planta, de |a figura tenemos

h = hipotenusa con lados C1 =025 my
C2=0152m

h =0.261

L2 =0.261/an(60°) = 0.151 m

L1 = Hipotenusa = 0.30 m

X=0.30".0/0151=199 ml

Se tienen dos celosias laterales
Cantidad de acero & 1/4" para
celosia lateral =2 *1.99 =398 ml

h=017Tm

L2 =017 / tan(60°) = 0.10

L1 = hipotenusa = 0.20

Para 1 metro lineal de polin

010m -»020m

10m -=Xm

Cantidad de acero & 1/4" para

celosia superior == X = 0.20".0/0.10 = 2.00 ml

* Acero Longitudinal

2612"=2"1m=2ml acero p 1/2"

Acero p 1/2" == peso por longitud = 0.0224 qq
19 3/8"=1"1m="1mlacero p 38"

Acero g 3/8" == peso por longitud = 0.0126 qg
Acero & 3/8" necesario =1 *0.0126 = 0.0126 gg
Acero & 172" necesario = 2 * 0.0224 = 0.0448 qgq
Total acero requerido = 0.0908 qq

Rendimiento de electrodo = 2" por electrodo

# de electrodos necesarios =23.24 /2 =1162 u's
# de electrodos por libra =25 U's

Cantidad de electrodos necesarios = 11.62 /25
Cantidad de electrodos necesarios = 0.4648 Ibs
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MEMORIA DE CALCULO

PROYECTO: "ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS COM
PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: Estructura de Techos

CALCULO: Br. Paolo Figueroa

ELEMENTO: Palin P-1

REVISO: Ing. Adry Vivina Flores

* Pintura
Rend. = 48 ml/galon
Para 1 metro lineal

Cantidad de pintura = 1/48 = 0.0208 gal.

* Solvente
Rend. = 1/8 gal/gal de pintura
Para 1 metro lineal

Cantida de solvente = 1/8 x 0.0208 = 0.0026 gal.

* Calculo de la cantidad de Mano de obra

* Hechura de polines espaciales
Rend. = 12 ml/dia
para 1 metro lineal

tiempo = 1/12 = 0.083 dias ( 1 mecanico, 1 aux.)

* Pintura de
polines

Rend. = 28 ml/dia
para 1 metro lineal

tiempo = 1/28 = 0.0357 dias (1 auxiliar)

* Colocacion de Polines
Rend. = 140 ml/dia
para 1 metro lineal

tiempo = 1/140 = 0.0071 dias (1 mecanico, 1 aux.)

* Calculo de el tiempo requeride de uso de Equipo

Equipo U's Tiempo

Sierra dias 0.0901
Martillo redondo dias 0.0901
Guantes de cuero dias 0.0901
Cinta metrica dias 0.0901
Gafas dias 0.0901
Aparato soldador dias 0.0901
Pulidora dias 0.083
Disco de metal dias 0.083
Extencion electrica dias 0.0901
Prensa dias 0.083
Brocha dias 0.0357
Andamio dias 0.0071
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B. Calculo de precio unitario del elemento analizado.

PROYECTO: "ESTRUCTURAQION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON
PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"
PARTIDA: TECHOS CALCULO: Br. Paolo Figueroa
ELEMENTO: Polin espacial tipo P-1 REVISO: Ing. Herber Herrera Coello
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 1
HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES
Incluye la hechura, pintura y colocacién de polin
7 espacial por metro lineal
IS ®
L
Longitud: 1
MATERIALES UNIDAD|CANTIDAD| DESP. % | CANT. X DESP.| COSTO UNIT.($)| SUB-TOTAL
Acero qq 0.0908 10 0.09988 52.40 5.23
Electrodos 3/32 Ibs 0.4648 10 0.51128 1.68 0.86
Pintura anticorrosiva galon 0.0208 10 0.02288 12.65 0.29
Solvente galon 0.0026 10 0.00286 7.92 0.02
T 6.40
MANO DE OBRA UNIDAD|CANTIDAD| FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. | SUB-TOTAL
Mecanico dias 0.0901 1.67 10.50 17.54 1.58
Auxiliar dias 0.1258 1.82 8.86 16.13 2.03
0.00 0.00
0.00 0.00
T $3.61
EQUIPO UNIDAD | CANTIDAD COSTOS UNITARIOS SUB-TOTAL
Sierra dia 0.0901 0.280 0.025
Martillo redondo dia 0.0901 0.060 0.005
Guantes de cuero dia 0.0901 0.198 0.018
Cinta metrica dia 0.0901 0.019 0.002
Gafas dia 0.0901 0.069 0.006
Aparato soldador dia 0.0901 1.007 0.091
Pulidora dia 0.083 1.044 0.087
Disco de metal dia 0.083 0.027 0.002
Extension electrica dia 0.0901 0.088 0.008
Prensa dia 0.083 0.134 0.011
Brocha dia 0.0357 0.056 0.002
Andamio dia 0.0071 0.300 0.002
P2 $0.26
COSTO TOTAL 10.27
COSTO UNITARIO TOTAL $ 10.27
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Como se muestra en las memorias de cdlculo anteriores, se desarrolla el calculo de los

materiales necesarios, el célculo de la mano de obra requerida y el equipo necesario para la

construccion de los elementos, es importante observar que en los calculo se incluye el costo

necesario para la instalacion de los elementos, esto quiere decir que para cada elemento que

se calcula el costo es el requerido para tener instalado el material en la obra.

De igual forma se calculan los costos para cada uno de los elementos que constituyen la

estructura de techos, la memoria de célculo y los precios unitarios se muestran en el anexo de

este capitulo, a continuacion se muestra un resumen de los costos unitarios de cada uno de los

elementos.

Polin espacial Tipo P-1
Polin espacial Tipo P-2
Viga macomber VM-1
Viga macomber VM-2
Viga macomber VM-3

Armadura Tipo T-2

ml $10.27
ml $13.25
ml $28.56
ml $46.44
ml $35.06
unidad | $2,103.71

En las tablas mostradas a continuacidon se muestra el resumen en la hoja universal del costo

unitario para cada uno de los elementos que constituyen la estructura de techo.
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PROYECTO:

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON

PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: TECHOS CALCULO: Br. Paolo Figueroa
ELEMENTO: Polin espacial tipo P-2 REVISO: Ing. Herber Herrera Coello
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 2
HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES
Incluye la hechura, pintura y colocacion de polin
§a # espacial por metro lineal
L 2 ]
-
Longitud: 1
MATERIALES UNIDAD | CANTIDAD| DESP. % | CANT. X DESP.| COSTO UNIT.($)|] SUB-TOTAL
Acero qq 0.1438 10 0.15818 52.40 8.29
Electrodos 3/32 Ibs 0.4208 10 0.46288 1.68 0.78
Pintura anticorrosiva galon 0.0208 10 0.02288 12.65 0.29
Solvente galon 0.0026 10 0.00286 7.92 0.02
T 9.38
MANO DE OBRA UNIDAD |CANTIDAD| FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. | SUB-TOTAL
Mecanico dias 0.0901 1.67 10.50 17.54 1.58
Auxiliar dias 0.1258 1.82 8.86 16.13 2.03
0.00 0.00
0.00 0.00
z 3.61
EQUIPO UNIDAD | CANTIDAD COSTOS UNITARIOS SUB-TOTAL
Sierra dia 0.0901 0.280 0.025
Martillo redondo dia 0.0901 0.060 0.005
Guantes de cuero dia 0.0901 0.198 0.018
Cinta metrica dia 0.0901 0.019 0.002
Gafas dia 0.0901 0.069 0.006
Aparato soldador dia 0.0901 1.007 0.091
Pulidora dia 0.083 1.044 0.087
Disco de metal dia 0.083 0.027 0.002
Extension electrica dia 0.0901 0.088 0.008
Prensa dia 0.083 0.134 0.011
Brocha dia 0.0357 0.056 0.002
Andamio dia 0.0071 0.300 0.002
z 0.26
COSTO TOTAL 13.25
COSTO UNITARIO TOTAL $ 13.25
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PROYECTO: "ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON

PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: TECHOS CALCULO: Paolo Roberto Figueroa Catalan
ELEMENTO: Viga de alma abierta tipo VM-1 REVISO: Ing. Herber Herrera Coello
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 4
HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES
" " o Incluye la hechura, pintura y colocacion de Viga
AR 1/2 ] VZ . /8 Se calcula el precio total para 6.06 ml de viga
J / y a partir de ese valor se determinara el precio
YT por metro lineal de la viga tipo VM-1
0.25 CEL 1@ %" A 60
“ 1 i r‘ b i
i \ 2L 1% x 17 x 5/32
Longitud 6.06
MATERIALES UNIDAD | CANTIDAD| DESP. % | CANT. X DESP.| COSTO UNIT.($)|] SUB-TOTAL
Acero qq 0.2724 10 0.29964 52.40 15.70
Angulo 1 1/2" x 1 1/2" x 1/8" u 2.02 10 2.222 24.00 53.33
Angulo 1 1/2" x 1 1/2" x 5/32" u 2.19 10 2.409 18.75 45.17
Electrodos 3/32 Ibs 3.24 10 3.564 1.68 5.99
Pintura anticorrosiva galon 0.24 10 0.264 12.65 3.34
Solvente galon 0.03 10 0.033 7.92 0.26
Anclaje de 1" u 2 0 2 0.80 1.60
placas 0.25 x 0.25 x 1/2" u 1 0 1 11.00 11.00
z 136.39
MANO DE OBRA UNIDAD | CANTIDAD| FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. | SUB-TOTAL
Mecanico dias 1.12 1.67 10.50 17.54 19.64
Auxiliar dias 0.9 1.82 8.86 16.13 14.51
0.00 0.00
0.00 0.00
b3 34.15
EQUIPO UNIDAD | CANTIDAD COSTOS UNITARIOS SUB-TOTAL
Sierra dia 0.90 0.28 0.252
Martillo redondo dia 0.90 0.06 0.054
Guantes de cuero dia 0.90 0.198 0.178
Cinta metrica dia 0.90 0.019 0.017
Gafas dia 0.90 0.069 0.062
Aparato soldador dia 0.90 1.007 0.906
Pulidora dia 0.76 1.044 0.793
Disco de metal dia 0.76 0.027 0.021
Extension electrica dia 0.90 0.088 0.079
Prensa dia 0.76 0.134 0.102
Brocha dia 0.22 0.056 0.012
Andamio dia 0.14 0.3 0.042
2 2.52
COSTO TOTAL 173.06
COSTO UNITARIO TOTAL $ 28.56
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PROYECTO:

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON

PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: TECHOS CALCULO: Paolo Roberto Figueroa Catalan
ELEMENTO: Viga de alma abierta tipo VM-2 REVISO: Ing. Herber Herrera Coello
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 5
HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES
2L 27 X 27 x 5/187 Incluye la hechura, pintura y colocacion de Viga
Se calcula el precio total para 12 ml de viga
1T y a partir de ese valor se determinara el precio
por metro lineal de la viga tipo VM-2
0.60 CEL 1@ 7/8" A 60
L
2L 2" X 27 x 5/187 Longitud 12
MATERIALES UNIDAD | CANTIDAD| DESP. % | CANT. X DESP.| COSTO UNIT.($)|] SUB-TOTAL
Acero qq 1.66 10 1.826 52.40 95.68
Angulo de 2" x 2" x 5/16" u 10.4 10 11.44 30.00 343.20
Electrodos 3/32 Ibs 3.28 10 3.608 1.68 6.06
Pintura anticorrosiva galon 0.6 10 0.66 12.65 8.35
Solvente galon 0.075 10 0.0825 7.92 0.65
Anclaje de 1" u 2 0 2 0.80 1.60
placas 0.25 x 0.25 x 1/2" u 1 0 1 11.00 11.00
z 466.55
MANO DE OBRA UNIDAD|CANTIDAD| FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. | SUB-TOTAL
Mecanico dias 2.24 1.67 10.50 17.54 39.28
Auxiliar dias 2.78 1.82 8.86 16.13 44.83
z 84.11
EQUIPO UNIDAD | CANTIDAD COSTOS UNITARIOS SUB-TOTAL
Sierra dia 2.24 0.28 0.627
Martillo redondo dia 2.24 0.06 0.134
Guantes de cuero dia 2.24 0.198 0.444
Cinta metrica dia 2.24 0.019 0.043
Gafas dia 2.24 0.069 0.155
Aparato soldador dia 2.24 1.007 2.256
Pulidora dia 2.24 1.044 2.339
Disco de metal dia 1.88 0.027 0.051
Extension electrica dia 2.24 0.088 0.197
Prensa dia 2.24 0.134 0.300
Brocha dia 0.54 0.056 0.030
Andamio dia 0.36 0.3 0.108
z 6.68
COSTO TOTAL 557.34
COSTO UNITARIO TOTAL $ 46.44
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PROYECTO:

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON
PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: TECHOS CALCULO: Paolo Roberto Figueroa Catalan
ELEMENTO: Viga de alma abierta tipo VM-3 REVISO: Ing. Herber Herrera Coello
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 6
HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES
2L 27 X 27 x B/167 Incluye la hechura, pintura y colocacion de Viga
/ Se calcula el precio total para 15 ml de viga
T y a partir de ese valor se determinara el precio
por metro lineal de la viga tipo VM-3
0.50 CEL 1@ 7/87 A 60
.
\ZL 27 X 27w 1/47 :
Longitud 15
MATERIALES UNIDAD | CANTIDAD| DESP. % | CANT. X DESP.| COSTO UNIT.($)|] SUB-TOTAL
Acero qq 1.66 10 1.826 52.40 95.68
Angulo de 2" x 2" x 5/16" u 4 10 4.4 30.00 132.00
Angulo de 2" x 2" x 1/4" u 4.4 10 4.84 42.01 203.33
Electrodos 3/32 Ibs 3.21 10 3.531 1.68 5.93
Pintura anticorrosiva galon 0.24 10 0.264 12.65 3.34
Solvente galon 0.06 10 0.066 7.92 0.52
Anclaje de 1" u 2 0 2 0.80 1.60
placas 0.25 x 0.25 x 1/2" u 1 0 1 11.00 11.00
0 0.00
z 453.41
MANO DE OBRA UNIDAD|CANTIDAD| FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. | SUB-TOTAL
Mecanico dias 1.79 1.67 10.50 17.54 31.39
Auxiliar dias 2.22 1.82 8.86 16.13 35.80
z 67.19
EQUIPO UNIDAD | CANTIDAD COSTOS UNITARIOS SUB-TOTAL
Sierra dia 1.79 0.28 0.501
Martillo redondo dia 1.79 0.06 0.107
Guantes de cuero dia 1.79 0.198 0.354
Cinta metrica dia 1.79 0.019 0.034
Gafas dia 1.79 0.069 0.124
Aparato soldador dia 1.79 1.007 1.803
Pulidora dia 1.79 1.044 1.869
Disco de metal dia 1.5 0.027 0.041
Extension electrica dia 1.79 0.088 0.158
Prensa dia 1.5 0.134 0.201
Brocha dia 0.43 0.056 0.024
Andamio dia 0.29 0.3 0.087
z 5.30
COSTO TOTAL 525.89
COSTO UNITARIO TOTAL $ 35.06
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PROYECTO:

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON

PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: TECHOS CALCULO: Paolo Roberto Figueroa Catalan
ELEMENTO: Armadura tipo T-1 REVISO: Ing. Herber Herrera Coello
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 7
HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES
Incluye el costo de la hechura, pintura y coloca
19.20 @ cion de la armadura mostrada, se calculara el
1 )} costo total por cada armadura existente en el
=T e %%% W‘JBO sistema estructural de techos
L —({—
@ =21L3 x2%" x3/8"
@ =21L 3 x2K" x 3/8
= 1< 2" x 24" x 3/18"
W) = 1< 2% x 2% x 3/18"
Longitud 1
MATERIALES UNIDAD | CANTIDAD| DESP. % | CANT. X DESP.| COSTO UNIT.($)| SUB-TOTAL
Angulos de 3" x 2 1/2" * 3/8" u 12.82 10 14.102 94.69 1335.32
Angulos de 2 1/2" * 2 1/2" * 3/16" u 5.83 10 6.413 44.25 283.78
Electrodos 3/32 Ibs 16.89 10 18.579 1.50 27.87
Pintura anticorrosiva galon 0.768 10 0.8448 9.50 8.03
Solvente galon 0.096 10 0.1056 6.39 0.67
Placas 0.25 * 0.25 * 1/2" u 2 0 2 11.00 22.00
Placas 0.15 x 0.35 x 3/16" u 23 0 23 13.00 299.00
Ancaje 1" u 4 0 4 1.20 4.80
Tuercas 1" u 4 0 4 0.40 1.60
Arandelas 1" u 4 0 4 0.06 0.24
z 1983.30
MANO DE OBRA UNIDAD | CANTIDAD| FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. | SUB-TOTAL
Mecanico dias 3.007 1.67 10.50 17.54 52.73
Auxiliar dias 3.693 1.82 8.86 16.13 59.55
0.00 0.00
0.00 0.00
z 112.28
EQUIPO UNIDAD | CANTIDAD COSTOS UNITARIOS SUB-TOTAL
Sierra dia 2.907 0.28 0.814
Martillo redondo dia 2.907 0.06 0.174
Guantes de cuero dia 2.907 0.198 0.576
Cinta metrica dia 2.907 0.019 0.055
Gafas dia 2.907 0.069 0.201
Aparato soldador dia 2.907 1.007 2.927
Pulidora dia 2.45 1.044 2.558
Disco de metal dia 2.45 0.027 0.066
Extension electrica dia 2.907 0.088 0.256
Prensa dia 2.45 0.134 0.328
Brocha dia 0.686 0.056 0.038
Andamio dia 0.457 0.3 0.137
z 8.13
COSTO TOTAL 2103.71
COSTO UNITARIO TOTAL $ 2,103.71
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Luego, obtenidos los costos unitarios, es necesario determinar la cantidad de obra de cada uno
de los elementos que constituyen la estructura de techos, esto se realiza teniendo los planos
estructurales de techos, y se cuantifica para cada elemento tipo la cantidad necesaria para la

construccion de todo el conjunto.

—

Polin espacial Tipo P-1 ml 437.82 @ @ @ @ 6) ®
Polin espacial Tipo P-2 ml 509.38
Viga macomber VM-1 ml 148.66
Viga macomber VM-2 ll 60.00 = - ®
Viga macomber VM-3 ml 30.00 B - = )
Armadura Tipo T-2 unidad 4,00 5 g n ’
I I ’
| —]
r— ——————®
e [\ e wf—— —— - ——©)
=f B B T R
- TR T ®
i ) P b
i 3
i
N = T —®
z ’ B J

Cantidades de obra en la estructura de techos.
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RESUMEN DE COSTO TOTAL DE LA ALTERNATIVA SELECCIONADA DE ESTRUCTURA DE TECHOS

PROYECTO:

PARTIDA:
ELEMENTO:
FECHA:

Descripcion: Estructura de acero para techos

Polin espacial Tipo P-1
Polin espacial Tipo P-2
Viga macomber VM-1
Viga macomber VM-2
Viga macomber VM-3
Armadura Tipo T-2

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON PERFILES METALICOS
UTILIZANDO EL METODO LRFD"
TECHOS CALCULO: Br. Paolo Figueroa
Estructura de techos REVISO: Ing. Herber Herrera Coello
Abril 2012 HOJA No. 1
ml 437.82 $10.70 $4,684.67 @ @) @) (@) 6] ®)
ml 509.38 $13.63 $6,942.85
ml 148.66 $28.04 $4,168.43
ml 60.00 $46.18 $2,770.80
ml 30.00 $34.85 $1,045.50
unidad 4.00 $2,103.71| $8,414.84
—- e =i NN g
p - BT —f e 7 F (D)
ARRNARARYpE= =S
i :
|
— wE ~ e (E)
e ———— F
]| e —®
Total $28,027.09
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La tabla anterior muestra en resumen el presupuesto de la alternativa de disefio seleccionada,
este costo contempla Unicamente los costos directos, no incluye utilidad, impuestos ni costos

indirectos, que son definidos en un nivel de oferta econdmica para un proyecto.

Al finalizar el proceso del disefio estructural se puede realizar la evaluacién de costos de
manera precisa a partir de lo indicado en los planos estructurales de techo. Se observa que este
costo calculado no incluye el costo de elementos no estructurales y otras instalaciones, tales

como: cielo falso, cubierta, instalaciones eléctricas, bajadas de agua lluvia, etcétera.
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CAPITULO VI:

7

CONCLUSIONES Y

2

RECOMENDACIONES




6.1. INTRODUCCION

Luego de describir y desarrollar el proceso del disefio estructural aplicado a estructuras de
techo a base de perfiles metdlicos basandose en la teoria expuesta con anterioridad referente a
los diferentes elementos que componen la estructura, la oferta comercial de éstos en el ambito
local su comportamiento, los materiales y calidades segun las normas correspondientes, las
especificaciones AISC-LRFD para el disefio y lo contenido en el “Reglamento para la Seguridad
de Estructural de las Construcciones de la Republica de El Salvador” para la aplicacién de
cargas y eventos a los que se expone la estructura de techo, presentar un ejemplo de aplicacién
que refleje la utilizacion del proceso del disefio ejecutado manualmente y auxiliandose de un
software especializado (SAP2000) y por ultimo presentar un analisis de costos asociado a la
seleccion de elementos de estructuras de techo, se presentan en las siguientes secciones las

conclusiones del presente estudio.

Seguidamente se presentan las recomendaciones a cerca de la aplicacién de lo expuesto en el
presente estudio, ademds se describen algunos posibles temas que se pueden desarrollar a
partir de los conceptos vistos en el desarrollo de la presente investigacidn, los cuales, por ser
extensos o estar fuera del alcance del tema principal, se estudian de manera superficial y que

se consideran de importancia para el complemento de ésta area de conocimiento.
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6.2. CONCLUSIONES

A partir de la investigacidn realizada, la importancia y enfoque del presente estudio, basandose
en la observacién de los resultados obtenidos en la aplicacién del proceso del disefio
estructural, se describen a continuacion las conclusiones del presente estudio, las cuales se han
agrupado en funcién de los siguientes temas: conceptualizacion del sistemas de techos,

resultados del calculo del proyecto estructural y determinacién de costos del disefio resultante.

6.2.1. En cuanto a conceptualizacién del sistema de techos

La fase de conceptualizacién del proceso del disefio estructural es frecuentemente omitida
hasta cierto punto, ya que por lo general este proceso se ha concebido desde un enfoque
elemental y no uno de conjunto, es decir, primero se elaboran los disefos estructurales de los
elementos de manera aislada, sin considerar que se trata de un componente de un subsistema
y a su vez de todo el conjunto. Por tanto es importante la incorporacién de la fase conceptual,
en la cual se visualice la edificacion como sistema estructural total y se logre una coherencia
entre sus subsistemas a un nivel conceptual. A continuacién se presentan a partir de los
resultados obtenidos del presente estudio algunos aspectos relevantes a cerca de la
incorporacién de la fase conceptual en la aplicacién del proceso del disefio estructural de

elementos de techo.

1) A partir de la seleccion de elementos estructurales de techo en la fase conceptual del
proceso del disefio estructural, se observa que esta parte se vuelve una practica iterativa, ya
que la seleccidn se desarrolla considerando los claros libres de los elementos; esto puede no
ser la alternativa mas completa, ya que también es necesario conocer por lo menos el orden
de magnitud y naturaleza de las cargas, algo que en esta etapa es casi imposible cuantificar
con exactitud. Ademas, se debe conocer la distribucion de los elementos estructurales en
planta y sobre que componentes del sistema se apoyan, y asi seleccionar mas
acertadamente el tipo de elemento estructural a utilizar y su capacidad de carga. Es por esto
gue se vuelve importante enfatizar la relacion existente entre los elementos estructurales

del sistema de techos: a mayor separacidon de apoyos mayor claro en vigas, a mayor
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2)

3)

separaciéon de vigas mayor claro en largueros, a mayor separacién de largueros se necesita
una cubierta de mayor capacidad de carga. Esto evidencia que mientras haya una mayor
coordinacién en la fase de disefios preliminares, es posible conseguir que los costos se
reduzcan estableciendo dimensiones o formas de techos que consideren esta relacion al
colocar elementos con claros pequefios y con una separacion moderada. Caso contrario
resultaria un sistema de techo con varios niveles de componentes estructurales desde los

apoyos hasta los que soportan directamente la cubierta.

En la etapa de predimensionamiento del proyecto estructural mostrado, se observa que las
dimensiones preliminares seleccionadas son menores a las sugeridas, esto es aceptable si se
considera los posibles cambios que se generen en la etapa de revision. En el caso expuesto,
se puede seleccionar una dimensién mayor a la minima recomendada, pero esto implicaria
elementos mas largos y por ende un mayor costo. Por ejemplo para la viga VM-1 se requiere
una altura preliminar de 31.25 cm; para efectos practicos se puede seleccionar una altura de
35 cm, pero se considera que resulta una altura muy sobrada que incrementaria la longitud
total de la celosia. Una altura de 30 cm, aunque esté por debajo de la requerida resulta mas
econdmica en cuanto a la reduccidn de la celosia. En este caso se puede observar en la
etapa de revisidon, que este tipo de viga (VM-1) no cumple con los requerimientos
funcionales de deflexién establecidos, pero un cambio en el miembro de la cuerda inferior
se logra cumplir con este parametro sin mayor complicacidn (ver seccion 4.4.3.2 Revision

estructural de elementos primarios).

En cuanto a la disposicion de elementos rigidizadores tales como tensores vy
arriostramientos en la estructura de techos objeto del proyecto estructural, no se considera
necesaria. En tal caso se prescinden de arriostramientos debido a que la forma del sistema
de techos a cuatro aguas brinda una rigidez general y estabilidad lateral a los elementos
estructurales susceptibles al pandeo. Este tipo de elementos (arriostramiento) se requiere
para estabilizar el pandeo en las cuerdas sometidas a compresién de los elementos
primarios, logrando que estos no presenten desplazamientos fuera del plano de carga en
puntos discretos en toda su longitud (ver seccién 2.4.6); por tanto debido a la configuracién

geométrica de cuatro aguas y a la disposicidn de largueros tipo polin espacial, se considera
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gue estos ultimos brindan un punto de desplazamiento cero en la conexién de viga con
larguero, logrando asi la estabilidad necesaria a las cuerdas de las vigas. En cuanto a la
presencia de tensores en los largueros se establece en la seccion 2.4.5 que los largueros tipo
polin C son los que necesitan estabilidad en su eje menor de inercia y que el larguero tipo
polin espacial (debido a su configuracion geométrica espacial) es suficientemente rigido

alrededor de sus ejes principales, por tanto no se utilizan en este caso.

6.2.2. En cuanto a los calculos del proyecto estructural

Algunos aspectos importantes relacionados con la aplicacién de la fase analitica son retomados

en los siguientes numerales. Son puntos en los cuales se ha observado ciertas circunstancias

gue pueden variar dependiendo del proyecto y que ademas pueden ser claves para formar un

criterio de disefo para este tipo de estructuras.

4)

5)

Al dimensionar los elementos secundarios es necesario establecer la resistencia a la fluencia
y la ruptura mediante la calidad de los materiales que componen el larguero tipo polin
espacial, los cuales pueden ser constituidos por barras de acero corrugadas ASTM A615 o
barras estructurales de acero lisas ASTM A36; debido a la poca utilizacién y/o disponibilidad
de las barras lisas de acero estructural se utilizan barras corrugadas para el armado de estos
elementos; como alternativa, se considera en el disefio de este tipo de larguero la utilizacion
de barras de acero estructural lisas y resultan miembros con iguales cuantias de area y/o
inercia, de manera que la utilizacidn de barras lisas o corrugadas son aceptadas por igual en

cuanto a resistencia y seguridad estructural.

Al aplicar las combinaciones de carga establecidas en el “Manual of American Institute of
Steel Construction (AISC) 2005, 13th Edition” a los elementos estructurales de techo, se
observa que de las diferentes cargas que afectan una estructura de techo (muerta, viva,
viento y sismo), la condicidon que domina su dimensionamiento es la que incluye la carga
accidental por viento, por lo que es necesario garantizar una acertada cuantificacion de la
carga por viento segln lo expuesto en “Norma Técnica de Diseio por Viento” del

“Reglamento para la Seguridad de Estructural de las Construcciones de la Republica de EI
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6)

7)

8)

Salvador” y su correcta aplicacidn a los elementos. En cuanto a las demas condiciones de
disefio se observa que es mads critica en las conexiones la carga lateral debido a sismo,
demostrando que en este tipo de estructuras las cargas accidentales son las que pueden

producir fallas importantes como las expuestas en la seccion 1.4.

Al analizar las cargas que actuan sobre los elementos de la estructura, se observa que la
condicidon de empozamiento generada por la acumulacién de agua lluvia en la cubierta de
techo es critica en sistemas de techo a base de losa de azotea y en techos con forma
ligeramente plana, en la cual la pendiente no exceda el 2%. Por tanto se concluye que en los
arreglos comunmente utilizados en el ambito local de estructuras de techo a base de

cubierta y perfiles metalicos la condicién de empozamiento no representa mayor peligro.

Al obtener las acciones internas de los elementos primarios (seccién 4.4.1.2) resulta que la
carga axial en las vigas de alma abierta, generada por la componente de las cargas externas
a lo largo del eje neutro de estos elementos, aumenta con el valor de la pendiente y se
puede despreciar si esta no es grande. Esto demuestra que la suposicion de que el disefio de
tales elementos rige la flexidn (y en parte el cortante) se puede tomar como parametro de
insumo para la seleccidon y dimensionamiento preliminar en base a las deflexiones y la

esbeltez.

En el andlisis y disefio desarrollado con el software SAP2000 se observa que tanto los
esfuerzos como las secciones seleccionadas se incrementan con respecto a las obtenidas
con el procedimiento de disefio manual; esto puede deberse por varias razones, una de ellas
es la idealizaciéon de la estructura, ya que se modela como una estructura completa en 3D;
otra razén puede ser las conexiones entre miembros, las propiedades de los elementos
ingresados en el listado auxiliar, aplicacién de cargas, pardmetros de disefio segun AISC-
LRFD, etc., ademds la compatibilidad geométrica de la estructura completa y los
requerimientos de redistribucién de esfuerzos entre conexiones de elementos sugiere
cambios en los resultados de esta etapa en comparacién con las simplificaciones realizadas

en procedimiento manual.
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9) El procedimiento de disefio mdas adecuado entre el manual y el asistido por computadora

10)

depende de la practica de cada disefiador, ya que un disefio manual permite controlar las
suposiciones en el disefio mediante el uso de ecuaciones y modelos matematicos. Un disefo
con software agiliza la ejecucion del anadlisis y el disefio, que son tareas secuenciales e
iterativas, logrando una mayor precisidon en los resultados, dejando al usuario su debida
interpretacién y uso. De manera que mientras se tenga en cuenta las suposiciones hechas,
el comportamiento del modelo matematico seleccionado para la etapa de analisis y el
adecuado establecimiento de los pardmetros del disefio, sin importar cual sea el

procedimiento, se puede llegar a un disefio satisfactorio sin comprometer la seguridad.

Al determinar la alternativa de disefio se procede a la elaboracién de planos estructurales
de techo, que forma parte de los documentos finales de disefio, en los cuales se debe
reflejar toda la informacién resultante del disefio: resistencia de materiales, geometria,
dimensiones, conexiones, etc. En esta parte se trata de informar al constructor de todos los
detalles concernientes al disefio, ya que como se expresa en la seccidén 1.4 esta es una de las
deficiencias en la ejecucién de este tipo de estructuras, en las que muchas veces el
constructor supone algunos detalles que han sido omitido en los planos estructurales de
techo y se llegan a soluciones basadas en experiencias o conocimientos empiricos, llegando
a ser un grave peligro el no considerar todos los posibles mecanismos de falla en estructuras

de techo.

6.2.3. En cuanto a la determinacion de costos del disefio resultante

En esta parte se visualiza una ventaja de la correcta elaboracién del presupuesto a partir de un

disefio estructural aplicado correctamente, es decir, aplicando el proceso del disefo estructural

y los criterios de disefio adecuados se puede llegar a determinar un costo mas preciso y a su

vez disminuir su cuantia.

11)

Mediante los resultados de la aplicacién del proceso del disefio estructural de estructuras
de techo y la elaboracién de los planos estructurales de techo se obtiene una apreciacién

mas certera de la cantidad de materiales a utilizar para la ejecucidn del proyecto estructural,
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basandose en las dimensiones generales, especificaciones técnicas y detalles estructurales,
lo cual constituye el insumo mas importante para la elaboracién del presupuesto, aparte del
conocimiento suficiente del proceso constructivo y la cotizacion de precios de materiales,
mano de obra y equipo en el dmbito local. Esta precisién en la evaluacién del costo muy
dificilmente se puede lograr con una estructura de techo establecida con parametros
empiricos, en la cual no se llegan a detallar adecuadamente la cantidad de materiales, por
ejemplo en la determinacidon de costos para las conexiones se puede establecer una
longitud especifica de soldadura, aplicada en zonas adecuadas de los miembros

estructurales.

6.3. RECOMENDACIONES

En esta parte se presentan las recomendaciones de la investigacion a partir de las

condicionantes o limitantes del presente estudio; se enumeran posibles estudios o

seguimientos en los que se pueden retomar aspectos no desarrollados en el presente.

1)

2)

En el presente estudio se brindan los lineamientos generales necesarios para lograr un
proceso de disefio estructural para sistemas de techo satisfactorio, sin embargo, debido a
que cada edificacidon es diferente se debe considerar otros aspectos adicionales para su
desarrollo; es decir, el disefiador no debe tomar como guia general parametros como los
expuestos en este estudio, sino que debe buscar siempre la innovacién y la creatividad en su
diseio, especialmente con una variedad de formas estructurales como las que existen con

acero; por tanto es esencial que el disefiador incida planteando sus propios criterios.

La seleccién de los elementos estructurales de techo se puede realizar no solo en funcidn
del claro libre, también es posible considerando otros aspectos no menos importantes como
disponibilidad de materiales, funcionalidad, economia, procesos constructivos, etc. Esto
depende del criterio de cada disefiador y condiciones de la edificacién, pero garantizando

sobre todo la seguridad estructural.
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3)

4)

5)

La variabilidad de los componentes de los sistemas de techos son importantes debido a su
exposicién directa con efectos ambientales externos, tales como la lluvia y viento. Aunque
en el presente estudio no se haya profundizado en los aspectos funcionales del sistema de
techos tales como: impermeabilizacion, aislamiento térmico, drenaje adecuado, durabilidad
y resistencia a la corrosidén, estos no dejan de ser importantes para la seguridad y

comportamiento del sistema total.

Es necesario formular una especificacion que describa un procedimiento de disefio para
estructuras de techo, a partir de la fase conceptual que considere los materiales y
elementos prefabricados mas utilizados en El Salvador, el comportamiento y un método de
disefio bajo una especificacidon vigente, ya que estas estructuras han quedado en un

segundo plano con respecto a otros sistemas estructurales.

A diferencia de los sistemas de piso, los sistemas de techos como los conformados con
elementos a base de perfiles metdlicos se consideran como diafragmas flexibles (con
excepcion de las losas de azotea), de manera que su comportamiento y la transmisién de
carga sismicas a los elementos estructurales resistentes a cargas laterales es diferente a los
diafragmas rigidos. En la “Norma Técnica para Diseiio por Sismo” del “Reglamento para la
Seguridad de Estructural de las Construcciones de la Republica de El Salvador”, se
consideran los diafragmas flexibles a aquellos que se deforman mas de dos veces la deriva
de entrepiso promedio del nivel adyacente. Se recomienda un estudio en el cual se permita
determinar la naturaleza del diafragma en funcién de la deformacién de este, ya que para
cada sistema de techo, ya sea con estructura de madera, acero o autosoportante presenta

una deformacion diferente.
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ANEXOS

ANEXO 2.1 CUBIERTAS UTILIZADAS EN EL SALVADOR.

ANEXO 2.1.1.

Lamina perfil estandar

PERFIL ESTANDARD
ANCHO UTIL

L Separacién entre apoyos (m) Pendiente
Condicion | Espesor Peso
de apoyo | (mm) 1.00 1.25 1.40 1.60 | kg/mz| 8% con
Carga Uniforme Permisible Kg/ m?2 sellante de
0.40 261.00 165.00 | 120.00 | 91.00 3.92 | poliuretano
Urécl’afodsos 0.45 | 327.00 | 206.00 | 150.00 | 113.00 | 4.64 | en juntas.
0.60 381.00 243.00 | 176.00 | 133.00 | 5.12 _
Tresomas | 0:40 | 282.00 [ 207.00 | 15100 | 115.00 :ezﬁ/; nst':
claros 0.45 353.00 | 258.00 | 189.00 | 144.00 :
0.60 478.00 304.00 | 222.00 | 168.00
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ANEXO 2.1.2

Lamina industrial.

¥ PERFIL INDUSTRIAL
ANCHO UTIL

—f———— 100.0CMS, ——— =

50
2]
a7, y
—  b=ms J
— 1120 CMS.
v \

ANCHOTOTA
\ ‘\"'). b
L %

Separacion entre apoyos.(m Pendiente
Condicion | Espesor B : poyos.(m) Peso :
100 | 125 | 140 | 160
de apoyo | (mm) - — Kg/m?
Carga Uniforme Permisible Kg/ m?
Uno o d 0.40 | 290.00 | 183.00 134.00 [101.00| 4.12
r:l)a(r)osos 045 | 363.00 | 229.00 | 167.00 |126.00| 4.89 50
0.60 | 423.00 | 270.00 196.00 |148.00| 5.64
T | o040 | 314.00 | 230.00 168.00 |128.00
”zfa?or;‘as 045 | 392.00 | 287.00 | 210.00 |160.00
0.60 | 531.00 | 338.00 247.00 |187.00
.ANEX0 2.1.3.

Lamina galvanizada con acabado en relieve en forma de teja.

. Separacion entre apoyos.(m) Pendiente
Condicion | Espesor Peso
deapoyo | (mm) |19 | 125 | 140 | 160 Ka/m?
Carga Uniforme Permisible Kg/m?
Ur(‘fl’a‘r’o‘:os 040 | 174.00 | 109.00 | 80.04 | 60.60 | 4.03 | 15%*
Tresomas | 40 | 217.80 | 137.40 | 100.20 | 75.00
claros

* evita empozamiento en la grada, ademas de brindarle vistosidad al techo.
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ANEXO 2.1.4.

Lamina galvanizada con forma ondulada.

i

o Separamon entre apoyos (m) Pendiente
Condicion | Espesor Peso
1 1.2 14 1.6
deapoyo [ (mm) Kg/m?
Carga Unlforme Perm|5|ble Kg/ m2
’ 0.35 167 115 85 65 3.65
Unoodos =02 206 | 172 127 | o7 3.96
claros 20%
0.45 246 188 132 109 4.69
] 0.35 249 144 106 81
Tresomas ™01 307 | 177 147 | 156
claros
0.45 307 214 156 150
ANEXO 2.1.5
Lamina Fibrocemento Estandar
Condicié £ Separacion entre apoyos.(m) b Pendiente
nde | P01 085 [ 1 [ 115 15 &0
r (mm) — Kg/m?
apoyo Carga concentrada Permisible Kg 20%
Unctaro | 2 413 400 348 13.24 °
6.5 615 520 452 346 17.25

389




ANEXO 2.1.6.
Lamina Fibrocemento Industrial.

(3
/\
\ '_,-///
‘Y\\f) \W““
condicién | E Separacion entre apoyos.(m) 5 Pendiente
ondicion | Espesor m——¢ | 474 | 5 06 | 71 eso
de apoyo [ (mm) — Kg/m?
Carga concentrada Permisible Kg 10%
Un claro 7 681 | 506 | 403 | 338 | 17.24
ANEXO 2.1.7.
Lamina engarlopable de ancho de 24” y 2.5 de peralte.
L, Separacion entre apoyos.(m) Pendiente
condicion | e 125 | 15 | 175 | 2 | [0
de apoyo — — Kg/m?
Carga distribuida Permisible Kg/m?2
24 681 506 403 168 5.67
0,
Unclaro 55T 300 | 300 221 248 | 7.92 2%
Tresomas | 24 300 300 300 300
claros 22 300 300 300 300

390




ANEXO 2.1.8.
Cubierta termo acustica

\ 1.00
Condicién Separacion entre apoyos.(m) Peso Pendiente
de apoyo | ESPESOr | 2 | 225 | 30 . | 35 Ka/m?
Carga concentrada Permisible Kg
1" 200 132 93 67 9.73
1.5" 246 154 110 81 10.23
Un claro 2" 264 171 120 87 10.74
2.5" 192 132 100 11.25 8%
3" 220 140 120 11.76
1" 274 183 129 94
1.5" 344 218 154 110
T“zfa‘r’o?as 2" | 371 | 241 172 | 134
2.5" 281 191 153
3" 361 225 192
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ANEXO 2.2 PROPIEDADES GEOMETRICAS DE ANGULOS

; * ANGLES
Equal legs and unequal legs
Z A . 5
Properties for designing
X X
k ¥
o
Z
Size Weight Axis X-X
and per
Thickness k ft Area 1 S r y Z Ve
in. in. Ib in.2 in.? in.? in. in. in.? in.
L8x8x11% 1% 56.9 16.7 98.0 175 2.42 241 316 1.05
1 1% 51.0 15.0 89.0 158 2.44 237 285 0.938
T 1% 45.0 13.2 796 14.0 245 233 253 0.827
kA 1% 389 11.4 69.7 12.2 2.47 2.28 22.0 0.715
% 1% 327 9.61 59.4 10.3 2.48 223 18.6 0.601
g 1% 296 8.68 541 9.34 250 221 16.8 0.543
4 1% 26.4 7.75 486 8.36 2.50 2.19 151 0.484
L8x6x1 1% 442 13.0 808 151 249 2.65 273 1.50
T 135 391 1.5 2.3 134 251 261 242 1.44
34 1% 33.8 9.94 63.4 T 253 256 211 1.38
5 1% 285 B8.36 541 9.587 254 2.52 179 1.31
g 16 257 7.56 49.3 8.95 255 2.50 16.2 1.28
15 1 23.0 6.75 443 8.02 2.56 2.47 145 1.25
e 2T 20.2 593 382 7.07 257 2.45 128 1.22
L8xdx1 1% 374 11.0 69.6 14.1 252 3.05 243 250
T 1% 331 9.73 62.5 125 253 3.00 21.6 2.44
3 1% 287 8.44 549 108 255 285 18.9 238
54 1% 242 711 46.9 9.21 257 29 16.0 2.3
%8 18 219 6.43 42.8 8.35 2.58 2.88 145 2.28
14 1 196 575 385 7.49 259 2.86 13.0 225
2 e 17.2 5.06 341 6.60 260 2.83 115 222
L7xdx3 1% 26.2 7.69 37.8 8.42 222 251 148 1.88
% 1% 221 6.48 32.4 7.14 2.24 2.46 126 1.81
15 1 179 5.25 26.7 5.81 225 2.42 103 1.75
T8 548 15.7 462 237 513 2.26 2.38 9.09 1.72
34 A 136 3.88 206 4.44 227 237 7.87 1.69
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ANGLES j

Equal legs and unequal legs
Properties for designing

X% X
3 *%
Y 2
Size Axis Y-Y Axis Z-Z
and
Thickness I S r X Z Xp r Tasi
in. in? in.® in. in in.2 in in. o

L8xBx1"% 98.0 175 242 2.41 316 1.05 156 1.000
1 89.0 15.8 2.44 237 285 0.938 1.56 1.000
T 796 14.0 2.45 2.33 253 0.827 157 1.000
Y 69.7 12.2 2.47 2.28 220 0.715 1.58 1.000
% 59.4 10.3 2.49 2.23 18.6 0.601 1.58 1.000
98 541 9.34 2.50 2.21 16.8 0.543 1.59 1.000
% 486 8.36 2.50 2.19 15.1 0.484 1.59 1.000
L8x6x1 388 8.92 1.73 1.65 16.2 0.813 1.28 0.543
A 349 7.94 1.74 1.61 14.4 0.718 1.28 0.547

% 30.7 6.92 1.76 1.56 125 0.621 1.29 0.551
% 263 5.88 1.77 1.52 10.5 0.522 1.29 0.554

Y6 240 5.34 1.78 1.50 9.52 0.472 1.30 0.556

A 21.7 4.79 1.79 1.47 8.51 0.422 1.30 0.558

"6 19.3 4.23 1.80 1.45 7.50 0.37 1.31 0.560
L8x4x1 11.6 3.94 1.03 1.05 7.72 0.688 0.846 0.247
T 105 351 1.04 0.999 6.77 0.608 0.848 0.253
3 9.36 3.07 1.05 0.953 5.81 0.527 0.852 0.258
% 8.10 2.62 1.07 0.905 4,86 0.444 0.857 0.262
%6 7.43 2.38 1.07 0.882 4.38 0.402 0.861 0.265
14 6.74 2.15 1.08 0.859 3.90 0.359 0.865 0.267
e 6.02 1.90 1.09 0.835 3.42 0.316 0.869 0.269

L 7xdx¥y 9.05 3.03 1.09 1.01 5.65 0.549 0.860 0.324
% 7.84 2.58 1.10 0.963 4,74 0.463 0.865 0.329
14 6.53 212 1.1 0.917 3.83 0.375 0.872 0.335
The 5.83 1.88 112 0.893 3.37 0.330 0.875 0.337
3 5.10 1.63 1.13 0.870 2.90 0.285 0.880 0.240
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. % ANGLES
Equal legs and unequal legs
FA . & v
Properties for designing
X X
K §*%
[£1
z
Size Weight Axis X-X
and per
Thickness k ft Area f S r y Z Yo
in. in. Ib in.2 in. in? in. in. in2 in.
LEx6x1 1% 374 11.0 355 8.57 1.80 1.86 155 0.917
T 1% 331 973 319 7.63 1.81 1.82 13.8 0.811
% 1% 28.7 8.44 28.2 6.66 1.83 1.78 12.0 0.703
5% 1% 242 711 242 5.66 1.84 173 10.2 0.592
Ys 1g 219 6.43 221 5.14 1.85 1.7 9.26 0.536
1 1 19.6 5.75 19.9 4.61 1.86 1.68 8.31 0.479
The 34s 17.2 5.06 17.7 408 1.87 1.66 7.24 0.422
34 a 149 436 15.4 3.53 1.88 1.64 6.35 0.363
Sg 36 12.4 3.65 13.0 2.97 1.89 1.62 535 0.304
LExdx T4 1% 272 7.98 277 7.15 1.86 212 12.7 1.44
e 1% 236 6.94 245 6.25 1.88 2.08 11.2 1.38
% 1% 200 5.86 211 531 1.90 2.03 9.51 1.31
g 114g 18.1 5.31 193 483 1.90 201 B8.66 1.28
P 1 16.2 4.75 174 4.33 1.91 1.99 7.78 1.25
The %4 143 418 155 3.83 1.92 1.96 6.88 1.22
3% % 12.3 361 135 3.32 1.93 1.94 597 1.19
%e g 10.3 3.03 11.4 2.79 1.94 182 5.03 1.16
L6x31axls 1 15.3 4.50 16.6 4.24 1.92 2.08 7.50 1.50
34 A 1.7 3.42 129 3.24 1.94 2.04 5.76 1.44
B2t 3 9.80 2.87 10.9 2.73 1.95 2.01 4.85 1.41
L5x5x74 13% 27.2 7.98 17.8 8T 1.49 1.57 9.33 0.798
EA 1% 236 6.94 15.7 453 1.51 1.52 8.16 0.694
% 1% 200 5.86 13.6 3.86 1.52 1.48 6.95 0.586
15 1 16.2 4.75 1.3 3.16 1.54 1.43 5.68 0.475
e e 14.3 418 10.0 2.79 1.55 1.41 5.03 0.418
A % 12.3 3.61 8.74 2.42 1.56 1.39 4.26 0.361
%4 13, 10.3 3.03 7.42 2.04 1.57 1.37 3.68 0.303

394



ANGLES L

Equal legs and unequal legs
Properties for designing

p

X X
k Y%
Y 2
Size Axis Y-Y Axis Z-Z
and

Thickness 1 S r X Z Xp r Tan

in. in* in.? in in. in.? in in. o
L&x6x1 355 857 1.80 1.86 155 0.917 147 1.000
T 319 763 1.81 1.82 13.8 0.811 117 1.000
% 28.2 6.66 1.83 1.78 12.0 0.703 117 1.000
5% 24.2 566 1.84 1.73 10.2 0.592 1.18 1.000
s 221 514 1.85 1.71 9.26 0.536 1.18 1.000
Vs 19.9 461 1.86 1.68 8.31 0.479 1.18 1.000
s 17.7 4,08 1.87 1.66 7.34 0.422 1.19 1.000
% 15.4 353 1.88 1.64 6.35 0.363 1.19 1.000
EIr 13.0 2897 1.89 1.62 5.35 0.304 1.20 1.000
L6xdxTs 9.75 3.39 1.1 1.12 6.31 0.665 0.857 0.421
EA 8.68 2.97 1.12 1.08 5.47 0.578 0.860 0.428
% 7.52 2.54 1.13 1.03 4,62 0.488 0.864 0.435
%6 6.91 231 1.14 1.01 4.19 0.442 0.866 0.438
Y 6.27 2.08 1.15 0.987 3.75 0.396 0.870 0.440
e 5.60 1.85 1.16 0.964 3.30 0.349 0.873 0.443
% 4.90 1.60 117 0.941 2.85 0.301 0.877 0.446
S 418 1.35 104 b 0.918 2.40 0.252 0.882 0.448
LBx3Vaxts 4.25 159 0.972 0.833 291 0.375 0.759 0.344
=7 3.34 1.23 0.988 0.787 2.20 0.285 0.767 0.350
s 2.85 1.04 0.996 0.763 1.85 0.239 0.772 0.352
L5x5x7a 17.8 517 1.49 1.57 9.33 0.798 0.973 1.000
¥ 15.7 453 1.51 1.52 8.16 0.694 0975 1.000
% 13.6 3.86 1.52 1.48 6.95 0.586 0978 1.000
s 11.3 316 1.54 1.43 5.68 0.475 0.983 1.000
s 10.0 279 1.55 1.41 5.03 0.418 0.986 1.000
Y 8.74 2.42 1.56 1.39 4.36 0.361 0.990 1.000
Y 7.42 2.04 157 137 3.68 0.303 0.994 1.000
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ANGLES V%
Equal legs and unequal legs
Properties for designing

X b
K Y%
o
¥ 2
Size Axis Y-Y Axis Z-Z
and

Thickness I S r X 4 Xp r Tan

in. in.? in.2 in. in. in.2 in. in. o
L5x3 Va3 555 222 0.977 0.996 4.10 0.581 0.748 0.464
34 4.83 1.90 0.991 0.951 3.47 0.492 0.751 0.472
s 4.05 1.56 1.01 0.906 2.83 0.400 0.755 0.479
% 3.18 1.21 1.02 0.861 2.16 0.305 0.762 0.486
%6 2.72 1.02 1.03 0.838 1.82 0.256 0.766 0.489
1A 223 0.830 1.04 0.814 147 0.206 0.770 0.492
L5x3x Vs 258 1.15 0.829 0.750 2.1 0.375 0.648 0.357
The 232 1.02 0.837 0.727 1.86 0.331 0.651 0.361
A 2.04 0.888 0.845 0.704 160 0.286 0.654 0.364
%6 1.75 0.753 0.853 0.681 135 0.240 0.658 0.368
Va 1.44 0.614 0.861 0.657 1.09 0.194 0.663 0.371
Ldxdxy 767 2.81 1.19 1.27 507 0.680 0.778 1.000
% 6.66 2.40 1.20 1.23 4.33 0.576 0.779 1.000
s 5.56 1.97 1.22 1.18 3.56 0.469 0.782 1.000
s 497 1.75 1.23 1.16 3.16 0.414 0.785 1.000
¥ 4.36 152 1.23 1.14 2.74 0.357 0.788 1.000
%6 3 1.29 1.24 1.12 2.32 0.300 0.791 1.000
Ya 3.04 1.05 1.25 1.09 1.88 0.242 0.795 1.000
L4x31ox14 3.79 1.52 1.04 1.00 2.73 0.438 0.722 0.750
% 2.95 1.16 1.06 0.955 2.1 0.334 0.727 0.755
e 2.55 0.994 1.07 0.932 1.78 0.281 0.730 0.757
LA 2.09 0.808 1.07 0.909 144 0.227 0.734 0.759
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ANGLES
Equal legs and unequal legs
Properties for designing

X - X
K "%
[#3
z
Size Weight Axis X-X
and per
Thickness k ft Area I S r y Z Yo
in. in. Ib in in.2 in4 in? in in} in.
L4x3x54 14s 136 398 6.03 2.30 1.23 1.37 412 0.813
15 844 1.1 325 5.05 1.89 1.25 1.33 ERA 0.750
e % 9.80 2.87 4.52 1.68 1.25 1.30 3.03 0.719
% s 8.50 248 396 1.46 1.26 1.28 2.64 0.688
%6 ¥ 7.20 2.09 338 123 1.27 1.26 223 0.656
Va e 5.80 1.69 2.77 1.00 1.28 1.24 1.82 0.625
L3"ax3Vaxls A 111 325 364 1,49 1.06 1.06 268 0.464
s e 9.80 2.87 3.26 1.32 1.07 1.04 2.38 0.410
¥ ¥, 8.50 2.48 2.87 1.15 1.07 1.01 2.08 0.355
g e 7.20 2.09 2.45 0.976 1.08 0.990 1.76 0.299
Yy % 5.80 1.69 2.0 0.794 1.09 0.968 1.43 0.241
L3"ex3x Vs 545 10.2 3.00 345 1.45 1.07 1.13 263 0.500
e e 7.90 230 272 1.13 1.09 1.08 2.04 0.438
Y6 ¥ 6.60 1.93 233 0.954 1.10 1.06 1.73 0.406
Yy Wig 5.40 1.56 1.91 0.776 1.1 1.04 1.41 0.375
L3'ex2Voxl 546 9.40 275 3.24 1.41 1.09 1.20 253 0.750
% e 7.20 211 2.56 1.09 1.10 1.16 1.97 0.688
1 11,
Va Yig 4.90 1.44 1.80 0.755 1.12 1.1 1.36 0.625
L3x3x'%s e 9.40 2.75 222 1.07 0.898 0.932 1.93 0.458
s ¥, 8.30 243 1.99 0.954 0.905 0.910 1.72 0.406
% e 7.20 211 1.76 0.833 0913 0.888 1.50 0.352
s % 6.10 1.78 1.51 0.707 0.922 0.865 1.27 0.296
A Y6 4.90 1.44 1.24 0.577 0.930 0.842 1.04 0.240
e Vs an 1.09 0.962 0.441 0.939 0.820 0.794 0.182
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ANGLES o
Equal legs and unequal legs
Properties for designing
X X
K ke %
o
¥ Z
Size Axis Y-Y Axis Z-Z
and
Thickness ! S r X Z Xp £ Tan
in. in.? in.? in in in? in in. o

L4x3x%4 287 1.35 0.849 0.871 248 0.498 0.637 0.534
Yo 242 1.12 0.864 0.827 2.03 0.406 0.639 0.543
Thg 2.18 0.992 0.871 0.804 1.79 0.359 0.641 0.547

% 1.82 0.866 0.879 0.782 1.56 0311 0.644 0.551
s 1.65 0.724 0.887 0.759 1.21 0.261 0.647 0.554
1A 1.36 0.599 0.896 0.736 1.06 0.211 0.651 0.558
L31ax31ex s 3.64 1.49 1.06 1.06 268 0.464 0.683 1.000
T 3.26 1.32 1.07 1.04 238 0.410 0.684 1.000
3 2.87 1.15 1.07 1.01 2.08 0.355 0.687 1.000
Y 2.45 0.976 1.08 0.990 1.76 0.299 0.690 1.000
Yy 2.01 0.794 1.09 0.968 1.43 0.241 0.694 1.000
L314x3x14 233 1.10 0.881 0.875 1.88 0.429 0.621 0.714
Y% 1.85 0.851 0.897 0.830 1.53 0.328 0.625 0.721
Ve 1.58 0.722 0.905 0.808 1.30 0.276 0.627 0.724
Ya 1.30 0.589 0914 0.785 1.05 0.223 0.631 0.727
Latox2lox's 1.36 0.760 0.704 0.705 1.40 0.393 0.534 0.486
% 1.09 0.592 0.719 0.660 1.07 0.301 0.537 0.496
LA 0.777 0.412 0.735 0614 0.735 0.205 0.544 0.506
L3x3x'4 222 1.07 0.898 0.932 1.93 0.458 0.584 1.000
Tg 1.99 0.954 0.905 0910 1.72 0.406 0.585 1.000
% 1.76 0.833 0913 0.888 1.50 0.352 0.587 1.000
g 1.51 0.707 0.922 0.865 1.27 0.296 0.589 1.000
Y4 1.24 0577 0.930 0.842 1.04 0.240 0.592 1.000
s 0.962 0.441 0.939 0.820 0.794 0.182 0.596 1.000
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ANGLES
Equal legs and unequal legs

Z . F 2
Properties for designing
X 1 -%
k y.y;’
o
L
Size Weight Axis X-X
and per

Thickness k ft Area 1 S r 14 i Yo

in. in. Ib in.2 in? in.2 in. in. in.? in.
L3x2'axls /A 8.50 2.50 2.08 1.04 0.913 1.000 1.88 0.500
% % 660 | 192 1.66 0810 | 0928 | 0956 | 147 | 0.438
Y%e M6 560 | 162 1.42 0688 | 0937 | 0933 | 125 | 0.406
A % 4.50 1.31 117 0.561 0.945 0.911 1.02 0.375
e %s 339 0.996 0.907 0.430 0.954 0.888 0.781 0.344
L3x2x14 e 7.70 2.25 1.92 1.00 0.924 1.08 1.78 0.750
% e 5.90 1.73 1.53 0.781 0.940 1.04 1.40 0.688
%6 % 500 | 1.46 1.32 0664 | 0948 | 102 119 | 0656
A g 4.10 1.19 1.09 0.542 0.957 0.993 0973 0.625
Y Vs 3.07 0.902 0.842 0.415 0.966 0.970 0.746 0.594
L2tax2taxts | 1% 770 | 225 1.23 0724 | 0739 | 0.806 | 131 0.450
3% s 5.90 1.73 0.984 0.566 0.753 0.762 1.02 0.347
s | % 500 | 146 | 0849 | 0482 | 0.761 | 0740 | 0869 | 0.293
Ye | % 410 | 119 | 0703 | 0394 | 0769 | 0717 | 0711 | 0238
e | 307 | 0902 | 0547 | 0303 | 0.778 | 0694 | 0545 | 0.180
L2Vx2x% e 530 | 155 | 0912 | 0547 | 0768 | 0831 | 0986 | 0.438
%6 % 450 | 1.31 0788 | 0466 | 0776 | 0809 | 0843 | 0.406
Ya e 362 1.06 0.654 0.381 0.784 0.787 0.691 0.375
Yo A 275 | 0809 | 0509 | 0203 | 0793 | 0764 | 0532 | 0.344
L2x2x3% g 470 1.36 0.479 0.351 0.594 0.636 0633 0.340
e % 3.92 1.15 0.416 0.300 0.601 0614 0.541 0.288
12 %6 319 | 0938 | 0348 | 0247 | 0609 | 0592 | 0445 | 0.234
Y Y 244 | 0715 | 0272 | 0.190 | 0617 | 0569 | 0343 | 0.179
Va e 1.65 0.484 0.180 0.131 0.626 0.546 0.235 0.121
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ANEXO 2.3 PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LARGUEROS TIPO POLIN “C” LAMINADO.

f, = 36000psi; f, = 55000psi; E = 29000ksi

b
™ .
h
POLIN C h (cm) b (cm) c(cm) t(mm) Area (cm2) Ix (cm4) Sx (cm3) rx (cm) ly (cm4) Sy (cm3) ry (cm)
3"x1.25"CH 18 7.62 3.18 1.27 1.20 1.86 16.68 4.38 2.99 2.77 1.22 1.09
4"x2"CH 18 10.16 5.08 1.27 1.20 2.62 44.32 8.72 4.11 9.34 1.89 1.68
3"x1.25"CH 16 7.62 3.18 1.27 1.50 2.42 21.29 5.59 2.96 3.47 1.20 0.93
4"x2"CH 16 10.16 5.08 1.27 1.50 3.42 57.24 11.27 4.09 11.90 1.87 1.68
5"x2"CH 16 12.70 5.08 1.27 1.50 3.83 95.89 15.10 5.01 12.81 1.83 1.51
6"x2"CH 16 15.24 5.08 1.27 1.50 4.23 146.88 19.28 5.89 13.55 1.79 1.37
4"x2"CH14 10.16 5.08 1.27 1.90 4.97 80.53 15.85 4.02 16.17 1.80 1.66
6"x2"CH14 15.24 5.08 1.27 1.90 6.18 209.03 27.43 5.82 18.48 1.73 1.40
8"X2"CH16 20.32 5.08 1.27 1.50 4.86 285.30 28.09 7.66 14.68 3.77 1.73
8"X2"CH 14 20.32 5.08 1.27 1.90 6.13 357.60 35.20 7.64 18.14 4.67 1.72
8"X2"CH 12 20.32 5.08 1.27 2.50 8.01 463.10 45.58 7.61 22.97 5.92 1.69
8"X2"CH10 20.32 5.08 1.27 3.00 9.55 548.30 53.97 7.58 26.70 6.89 1.67
VIGA CAJON h (cm) b (cm) t(mm) Area (cm2) Ix (cm4) Sx (cm3) rx (cm) ly (cm4) Sy (cm3) ry (cm)
8"X2"CH 16 20.32 10.16 1.50 9.73 570.70 56.17 7.66 176.70 34.78 4.26
8"X2"CH14 20.32 10.16 1.90 12.26 715.30 70.40 7.64 221.50 43.61 4.25
8"X2"CH 12 20.32 10.16 2.50 16.01 926.20 91.16 7.61 287.10 56.51 4.24
8"X2"CH10 20.32 10.16 3.00 19.09 1097.00 107.90 7.58 340.10 66.96 4.22
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ANEXO 2.4 PROPIEDADES GEOMETRICAS DE BARRAS DE ACERO
CORRUGADAS ASTM A615.

] B Diametro 5 Radio de giro] Peso Nominal | Peso Nominal
Designacion f  (,ylg) [ Arealpulg’) | (pulg) (Ib/pie) (qq/ml)
2 0.250 0.049 0.063 0.165 0.0056
3 0.375 0.110 0.094 0.376 0.0126
4 0.500 0.196 0.125 0.668 0.0224
5 0.625 0.307 0.156 1.043 0.0350
6 0.750 0.442 0.188 1.502 0.0504
7 0.875 0.601 0.219 2.044 0.0686
8 1.000 0.785 0.250 2.670 0.0895
9 1.128 0.999 0.282 3.400 0.1133
10 1.270 1.267 0.318 4.303 0.1399
11 1.410 1.561 0.353 5.313 0.1693
14 1.693 2.251 0.423 7.650 0.2015
18 2.257 4.001 0.564 13.600 0.2364

Acero Grado 40:

fy = 40000 Ib/pulg®
f.. = 60000 lb/pulg?
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ANEXO 3.1 PRESION DE DISENO SEGUN “NORMA TECNICA DE DISENO
POR VIENTO”.

NORMA TECNICA PARA DISENO POR VIENTO 5

CAPITULO 4

PRESIONES POR VIENTO

4.1. PRESION ESTATICA DE DISENO

E. efects del viento se considerard equi-
vaiente a una presion (empuje o succidnj
que actids en forma estdtica en direccidn
perpendicular & ia superficie expuesta. 5u

intensidad se decerminard con la expre-
s10n:

P CPCZ KP 14.1)
en ia cual: Po es presion béasica de

La 1
disefio y se tomard iguali a 30 kg/m?.

4.2. CORRECCION POR EXPOSICION Y POR
ALTURA

Lus rTactores Ky O, de :a ecuacidn 4.1 de
penden de .as condiciones de exposicidén de
L& construccidn en estudic y para su de-
rerminacién se consideran tres zonas de
JpLrzaclon:

i1 Zona A: Gran densidad de edificios al-
ros. Por 1o menos la mitad de las edifi-
taciones que se  encuentran en  un radio
ae 500 m alrededor de la estructura en
=studio tiene una alitura superior a 20 m.

2+ Zona B: Sitic rodeadc predominantemente
por construcclones de mediana y baja altu-
ta o por &reas arboladas, en donde no se
cumpien lag condiciones de la Zona A.

5. Zona C: Terrenos ablertos. <on pocas
opsrtrucciones al flujo del viento.

La tabla 4.1 indica los valores de K que
deben adoptarse para las zonas antericres.

El tactor C, debera tomarse igual a:

para Z = 10 mts.

para Z > 10 mts.

TABLA 4.1
FACTORES DE CORRECCION DE LA PRESION
DE VIENTO POR CONDICIONES DE EXPOSICION

i ZONA
a B ¢
I . i 0.65 1 1.8
; a ! 16 4 5 70
—_— L. e

4.3 FACTORES DE PRESION

Los factores de presidn, C,, de la ecuacidn
4.1 se determinaran segdn el tipo y forma
de la construccidén, de acuerdo con la
clasificacién siguiente:

4.3.1 Edificios y construcciones cerra-

das.
Se consideraran los siguientes factores
de presidén para el disefio de 1la
estructura principal:

;;rsd de barlovento + 0.8
Pared de sotavento - 0.5
Paredes laterales - 0.7{1})
Techos horizontales - 0.7

Techos curvee o inclinados
para accidén paralela a las
generatrices - 0.7

Techos curvos para accidn

normal a las generatrices Ver Tabla 4.2
Techos inclinados para accidn

normal a las generatrices

lade de sotavento - 0.7
- lado de barlovento
8 <« 309 - 0.7
30 sz 8 z 50° & 0.4 (2)
B > 50¢ + 0.8

{1} La succidn se considerard constante en
toda la altura de la pared y se calcularéa
en la altura media del edificio.

{2} Tomar +0.40 6 -0.40,
desfavorable.

el que sea mas
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ANEXO 4.1 DETERMINACION DE LAS CARGAS SISMICAS, PARA EL CALCULO DEL FACTOR
SISMICO

Para el cdlculo del factor sismico es necesario determinar el valor de los pesos sismicos en cada
uno de los entrepisos, para realizar el analisis de la fuerza cortante en la base de la edificacidn,
qgue posteriormente sera utilizado para determinar, mediante la ecuacidn, el coeficiente

sismico en la estructura de techos.

Las cargas pueden ser obtenidas mediante el producto de las dimensiones de cada uno de los
elementos multiplicados por las cargas distribuidas, estos calculos se resumen en las tablas que
se muestran a continuacién, los pesos de los mismos se basan en la normativa vigente de El
Salvador en El “Reglamento para la Seguridad Estructural de las Construcciones de la Republica

de El Salvador”.

Calculo de peso de entrepiso (1er nivel)
Peso unitario
Cantidad Unidades (Kg/unid.) W (peso total) W (Ton)
Losa (Losa aligerada tipo VT1-20) 932.74 m2 260 242512.40 242.51
Piso (Piso de ceramica) 932.74 m2 50 46637.00 46.64
Columnas 49.28 m3 2400 118272.00 118.27
Vigas 91.82 m3 2400 220368.00 220.37
Paredes (pared de ladrillo de barro) 820.00 m2 200 164000.00 164.00
Carga instantanea 932.74 m2 120 111928.80 111.93
Peso total de entrepiso 1ler Nivel 903.72

Calculo de peso de entrepiso (2er nivel)
Peso unitario
Cantidad Unidades (Kg/unid.) W (peso total) W (Ton)
Losa (Losa aligerada tipo VT1-20) 932.74 m2 260 242512.40 242.51
Piso (Piso de ceramica) 932.74 m2 50 46637.00 46.64
Columnas 49.28 m3 2400 118272.00 118.27
Vigas 91.82 m3 2400 220368.00 220.37
Paredes (pared de ladrillo de barro) 820.00 m2 200 164000.00 164.00
Carga instantanea 932.74 m2 120 111928.80 111.93
Peso total de entrepiso 2do Nivel 903.72
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Calculo de peso de entrepiso (3er nivel)

Peso unitario

Cantidad Unidades (Kg/unid.) W (peso total) W (Ton)

Losa (Losa aligerada tipo VT1-20) 932.74 m2 260 242512.40 242.51
Piso (Piso de ceramica) 932.74 m2 50 46637.00 46.64
Columnas 33.88 m3 2400 81312.00 81.31
Vigas 28.51 m3 2400 68424.00 68.42
Paredes (pared de ladrillo de barro) 820.00 m2 200 164000.00 164.00
Carga instantanea 932.74 m2 120 111928.80 111.93
Peso total de entrepiso 3er Nivel 714.81

Peso unitario

Calculo de peso de estructura de techo Cantidad Unidades (Kg/unid.) W (peso total) W (Ton)
Peso de estructura metdlica 1074.00 m2 17.00 18258.00 18.26
Cielo falso e instalaciones electricas 1074.00 m?2 25.00 26850.00 26.85
Peso de cubierta 1074.00 m2 10.74 11534.76 11.53
Peso total de entrepiso 4to Nivel 56.64

Estos valores son los que se utilizaron en el cdlculo del factor sismico.
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ANEXO 4.2 CALCULO DE LAS CARGAS GRAVITACIONALES Y ACCIDENTALES DE LAS VIGAS
DE ALMA ABIERTA.

b.2) Viga Tipo VM-3 (en eje 4 tramos A - C).

®

+» Se determina de la misma manera que se ha determinado para el caso anterior las
cargas que llegaran a los otros elementos secundarios que conforman la estructura,
analizamos ahora la viga ubicada en el eje 4 entre los ejes A y C. Se mencionaran las
caracteristicas generales de los elementos y en base a estos se determinaran con
férmulas similares las reacciones en el elemento analizado.

De igual manera que el anterior la pendiente del techo es de 15% y la separacidn entre los

elementos de la estructura es de 1.00 m

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)

® T ? rT,a T ®
®
—(' —
=
= ©

Figura A4.1 Distribucion de cargas en la viga ubicada en el eje 4
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12 sep @ 1.0m = 12.0m ‘
|
© 0

Figura A4.2 Viga de alma abierta con cargas muertas provenientes de elementos secundarios.

Viga en eje 4 Carga muerta
Codigo q L1 L2 Dist. a eje A Qi Qi + PP Ma RC RA

D1 39.71 7.50 7.50 0.00 297.83 327.61 0

D2 39.71 7.50 7.50 1.00 297.83 327.61 327.61

D3 39.71 7.50 7.50 2.00 297.83 327.61 655.22

D4 39.71 7.50 7.50 3.00 297.83 327.61 982.83

D5 39.71 7.50 7.50 4.00 297.83 327.61 1310.44

D6 39.71 7.50 7.50 5.00 297.83 327.61 1638.05

D7 39.71 7.50 7.50 6.00 297.83 327.61 1965.66

D8 39.71 6.24 6.24 7.00 247.79 272.57 1907.99

D9 39.71 4.97 4.97 8.00 197.36 217.1 1736.8

D10 39.71 3.73 3.73 9.00 148.12 162.93 1466.37

D11 39.71 2.47 2.47 10.00 98.08 107.89 1078.9

D12 39.71 1.25 1.25 11.00 49.64 54.6 600.6

RC 0.00 0.00 12.00 0.00 0 0

z 13670.47 1139.21 1969.15

Tabla A4.3 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la viga del eje 4.

En la tabla A4.3 mostrada, es posible evaluar las reacciones en los apoyos y los demds cargas
que llegan a la viga de alma abierta, los datos que se muestran han sido evaluados en base a las

formulas con las que se hizo el andlisis de la viga del eje 4.

De la tabla la cargas que representan las cargas de servicio que llegan a la estructura son Qi +
PP que representa la carga en cada nudo con su peso propio y, RB y RA que representan las

reacciones en los apoyos.

Rup = 1,969.15 Kg
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Rep = 1,139.21Kg

Cargas gravitacionales: Carga viva (L)

L‘Iﬂ L‘Il1 LI.Q i s L7 L6 L5 14 4o ..
e EEERERENNY
RZ N/ \/\ 7\ 7% 77—
"z N/ \/ \ / \ A
1 Pendiente = 159 -~
e i ?
" 12 sep @ 1.0m = 12.0m _I

Fig. A4.4 Condicién de las cargas vivas sobre la viga

Vigaeneje 4 Carga viva
# Carga q L1 L2 Dist. a eje A Qi Ma RC RA

L1 20.20 7.50 7.50 0.00 151.50 0.00

L2 20.20 7.50 7.50 1.00 151.50 151.50
L3 20.20 7.50 7.50 2.00 151.50 303.00
L4 20.20 7.50 7.50 3.00 151.50 454.50
L5 20.20 7.50 7.50 4.00 151.50 606.00
L6 20.20 7.50 7.50 5.00 151.50 757.50
L7 20.20 7.50 7.50 6.00 151.50 909.00
L8 20.20 6.24 6.24 7.00 126.05 882.35
L9 20.20 4.97 497 8.00 100.39 803.12
L10 20.20 3.73 3.73 9.00 75.35 678.15
L11 20.20 2.47 2.47 10.00 49.89 498.90
L12 20.20 1.25 1.25 11.00 25.25 277.75
RC 0.00 0.00 12.00 0.00 0.00

3 6321.77 526.81 910.62

Tabla A4.5 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la viga en eje 4.

En la tabla A4.5 se resumen las condiciones de carga que le son transmitidas a la viga de alma

abierta y también las resultantes de las cargas en los nudos y las reacciones en los apoyos, se

mencionan las resultantes de los apoyos a continuacion:

Ry, = 910.62Kg
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Re, = 52681 Kg

Cargas accidentales: Carga de viento (W)

W12 w11 w-m

ELJ u TTT

12 sep @ 1.0m = 12.0m

|
© ®

Figura A4.6 Condicidn de las cargas de viento sobre la viga en el eje 4.

Viga en eje 4 Carga de viento

# Carga q L1 L2 Dist. a eje A Qi Ma
W1 -25.57 7.50 7.50 0.00 -191.78 0.00
W2 -25.57 7.50 7.50 1.01 -191.78 -193.6978
W3 -25.57 7.50 7.50 2.02 -191.78 -387.3956
W4 -25.57 7.50 7.50 3.03 -191.78 -581.0934
W5 -25.57 7.50 7.50 4.04 -191.78 -774.7912
W6 -25.57 7.50 7.50 5.05 -191.78 -968.489
W7 -25.57 7.50 7.50 6.06 -191.78 -1162.1868
W8 -25.57 6.24 6.24 7.07 -159.56 -1128.0892
W9 -25.57 4.97 4.97 8.08 -127.08 -1026.8064 | Pendiente 15% 2Qi x Sen®
W10 -25.57 3.73 3.73 9.09 -95.38 -867.0042 0 8.53 -269.9
W11 -25.57 2.47 2.47 10.10 -63.16 -637.916 rad 0.14887646
W12 -25.57 1.25 1.25 11.11 -31.96 -355.08
RC 0 0 12.00 0.00 0.00 RC RAy RAX

z -1819.60 -8082.5452 -673.55 -1146.05 -269.90

Tabla A4.7 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas de viento) en la viga en eje 4.

En la tabla A4.7 se detalla el calculo de las fuerzas externas en todos los nudos de la viga
ubicada en el eje 4, debidas a viento, de igual manera que en los anteriores calculos, la tabla de
ayuda en una hoja de calculo, realiza las operaciones en base a las férmulas con las que se

analizé el primer elemento.
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Ry = \/RAWxZ + RAWy2

Raw = /(—269.90)2 + (—1,146.05)2

Raw = 1,177.40 Kg

Cargas accidentales: Carga sismica (E)

12 sep @ 1.0m

= 12.0m

©

Fig. A4.8 Condicidn de las cargas sismicas sobre la viga en el eje 4

Viga en eje 4

Carga de sismo

Carga Distancia Distancia
# Carga muerta vertical horizontal Factor Ei Ma RC RAy RAX
E1 327.61 0.00 0.00 0.36 117.94 0
E2 327.61 0.15 1.00 0.36 117.94 17.691
E3 327.61 0.30 2.00 0.36 117.94 35.382
E4 327.61 0.45 3.00 0.36 117.94 53.073
E5 327.61 0.60 4.00 0.36 117.94 70.764
E6 327.61 0.75 5.00 0.36 117.94 88.455
E7 327.61 0.90 6.00 0.36 117.94 106.146
E8 272.57 1.05 7.00 0.36 98.13 103.0365
E9 217.10 1.20 8.00 0.36 78.16 93.792
E10 162.93 1.35 9.00 0.36 58.65 79.1775
E11 107.89 1.50 10.00 0.36 38.84 58.26
E12 54.60 1.65 11.00 0.36 19.66 32.439
RC 1.80 12.00 1119.02 738.216 61.52 61.52 1119.02

Las reacciones en los apoyos segln se muestran en la Tabla A4.9 son:

Tabla A4.9 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas sismicas) en la viga.
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Ryp = /RAExZ + RAEy2

Rup = /(1,119.02)2 + (61.52)2

Ryz = 1,120.71Kg

b.3) Viga ubicada en eje B tramo 5 - 6.

++ Se determinara de la misma manera que se ha determinado para el caso anterior las
cargas que llegaran a los otros elementos secundarios que conforman la estructura,
analizamos ahora la viga ubicada en el eje B tramo 5 - 6. Se mencionaran las
caracteristicas generales de los elementos y en base a estos se determinaran con
féormulas similares las reacciones en el elemento analizado.

En éste caso la pendiente del techo es de 12% y la separacion entre los elementos de la

estructura es de 1.25 m en la direccidén horizontal.

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)

7
N

Figura A4.10 Distribucion de cargas en la viga ubicada en el eje 4

410



6 sep @ 1.25m = 7.50m ‘

® ®

Figura A4.11 Viga de alma abierta con cargas muertas provenientes de elementos

secundarios.

Viga en eje B Carga muerta
Codigo q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi Qi + PP M6 R5 R6

D1 49.54 6.00 6.00 0.00 297.24 326.96 0

D2 49.54 6.00 5.00 1.25 272.47 299.72 374.65

D3 49.54 6.00 4.00 2.50 247.70 272.47 681.175

D4 49.54 6.00 3.00 3.75 222.93 245.22 919.575

D5 49.54 6.00 2.00 5.00 198.16 217.98 1089.9

D6 49.54 6.00 1.00 6.25 173.39 190.73 1192.0625

D7 49.54 6.00 0.00 7.50 148.62 163.48 1226.1

R5 7.50 0.00 0 0

z 5483.4625 731.13 985.43

Tabla A4.12 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la viga del eje B.

En la tabla A4.12 mostrada, es posible evaluar las reacciones en los apoyos y los demas cargas
que llegan a la viga de alma abierta, los datos que se muestran han sido evaluados en base a las

férmulas con las que se hizo el andlisis de la viga del eje B.

De la tabla la cargas que representan las cargas de servicio que llegan a la estructura son Qi +
PP que representa la carga en cada nudo con su peso propio y, R5 y R6 que representan las

reacciones en los apoyos.
Rgp = 985.43 Kg

Rsp = 731.13 Kg
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Cargas gravitacionales: Carga viva (L)
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®

Fig. A4.13 Condicion de las cargas vivas sobre la viga en el eje B

Viga en eje B Carga viva
# Carga q L1 L2 Dist. aeje 6 Qi M6 R5 R6

L1 25.20 7.50 6.00 0.00 170.10 0.00

L2 25.20 7.50 5.00 1.25 157.50 196.88
L3 25.20 7.50 4.00 2.50 144.90 362.25
L4 25.20 7.50 3.00 3.75 132.30 496.13
L5 25.20 7.50 2.00 5.00 119.70 598.50
L6 25.20 7.50 1.00 6.25 107.10 669.38
L7 25.20 7.50 0.00 7.50 94.50 708.75
R5 7.50 0.00 0.00

z 3031.875 404.25 521.85

Tabla A4.14 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la viga en eje B.

En la tabla A4.14 se resumen las condiciones de carga que le son transmitidas a la viga de alma

abierta y también las resultantes de las cargas en los nudos y las reacciones en los apoyos, se

mencionan las resultantes de los apoyos a continuacion:

Ry, = 404.25Kg
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Cargas accidentales: Carga de viento (W)
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Figura A4.15 Condicidn de las cargas de viento sobre la viga en el eje B

Viga en eje B Carga de viento

# Carga q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi M6
W1 -29.64 6.00 6.00 0.00 -177.84 0.00
W2 -29.64 6.00 5.00 1.26 -163.02 -205.4052
W3 -29.64 6.00 4.00 2.52 -148.20 -373.464
w4 -29.64 6.00 3.00 3.77 -133.38 -502.8426 Pendiente 12% 2Qi x Sen®
W5 -29.64 6.00 2.00 5.04 -118.56 -597.5424 0 6.84 -111.2
W6 -29.64 6.00 1.00 6.29 -103.74 -652.5246 rad 0.11938042
w7 -29.64 6.00 0.00 7.55 -88.92 -671.346
R5 7.50 0.00 0.00 R5 R6Y R6X

3 -933.66 -3003.1248 -400.42 -533.24 -111.20

Tabla A4.16 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas de viento) en la viga en eje B.

En la tabla A4.16 se detalla el célculo de las fuerzas externas en todos los nudos de la viga

ubicada en el eje 4, debidas a viento, de igual manera que en los anteriores calculos, la tabla de

ayuda en una hoja de calculo, realiza las operaciones en base a las férmulas con las que se

analizé el primer elemento.

Ry = —400.42 Kg

Rew = \/R6Wx2 + R6Wy2

Rew = +/(—=111.20)2 + (=533.24)2
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Rew = 544.71Kg

Cargas accidentales: Carga sismica (E)

6 sep @ 1

.25m

= 7.50m
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Fig. A4.17 Condicidn de las cargas sismicas sobre la viga en el eje B

Viga en eje B Carga de sismo
Carga Distancia Distancia
# Carga muerta vertical horizontal Factor Ei M6 R5 Réy R6X

E1 326.96 0.00 0.00 0.36 117.71 0

E2 299.72 0.12 1.25 0.36 107.90 12.948

E3 272.47 0.24 2.50 0.36 98.09 23.5416

E4 245.22 0.36 3.75 0.36 88.28 31.7808

E5 217.98 0.48 5.00 0.36 78.47 37.6656

E6 190.73 0.60 6.25 0.36 68.66 41.196

E7 163.48 0.72 7.50 0.36 58.85 42.372

R5 0.72 7.50 617.96 189.504 25.27 25.27 617.96

Tabla A4.18 Resumen de célculo de fuerzas externas (cargas sismicas) en la viga.

Las reacciones en los apoyos segln se muestran en la Tabla A4.18 son:

Rer = 25.27 Kg

Rep = ’R6Ex2 + R6Ey2

Rer = +/(25.27)% + (617.96)2
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Rep = 61848 Kg

b.4) Viga ubicada en eje Ctramo 4 - 6.

+» Se determinara de la misma manera que se ha determinado para el caso anterior las
cargas que llegaran a los otros elementos secundarios que conforman la estructura,
analizamos ahora la viga ubicada en el eje C tramos 4 - 6. Se mencionaran las
caracteristicas generales de los elementos y en base a estos se determinardn con
férmulas similares las reacciones en el elemento analizado.

En éste caso la pendiente del techo es de 12% y la separacion entre los elementos de la

estructura es de 1.25 m en la direccién horizontal.

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)
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Figura A4.19 Distribucion de cargas en la viga ubicada en el eje 4
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Figura A4.20 Viga de alma abierta con cargas muertas provenientes de elementos

secundarios.
Viga en eje C Carga muerta
Codigo q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi Qi+ PP M6 R4 R6
D1 49.54 6.00 6.00 0.00 297.24 326.96 0
D2 49.54 6.00 6.00 1.25 297.24 326.96 408.7
D3 49.54 6.00 6.00 2.50 297.24 326.96 817.4
D4 49.54 6.00 6.00 3.75 297.24 326.96 1226.1
D5 49.54 6.00 6.00 5.00 297.24 326.96 1634.8
D6 49.54 6.00 6.00 6.25 297.24 326.96 2043.5
D7 49.54 6.00 6.00 7.50 297.24 326.96 2452.2
D8 49.54 6.00 5.00 8.75 272.47 299.72 2622.55
D9 49.54 6.00 4.00 10.00 247.70 272.47 2724.7
D10 49.54 6.00 3.00 11.25 222.93 245.22 2758.725
D11 49.54 6.00 2.00 12.50 198.16 217.98 2724.75
D12 49.54 6.00 1.00 13.75 173.39 190.73 2622.5375
R4 0.00 0.00 15.00 0.00 0 0
3 22035.9625 1469.06 2045.78

Tabla A4.21 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la viga del eje B.

En la tabla A4.21 mostrada, es posible evaluar las reacciones en los apoyos y los demas cargas
que llegan a la viga de alma abierta, los datos que se muestran han sido evaluados en base a las

férmulas con las que se hizo el andlisis de la viga del eje C.

De la tabla la cargas que representan las cargas de servicio que llegan a la estructura son Qi +
PP que representa la carga en cada nudo con su peso propio y, R4 y R6 que representan las

reacciones en los apoyos.
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Rep = 2,045.78 Kg

R4D = 1,4'6906 Kg

Cargas gravitacionales: Carga viva (L)
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Fig. A4.22 Condicion de las cargas vivas sobre la viga en el eje C

VigaenejeC Carga viva
# Carga q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi M6 R4 R6

L1 20.20 6.00 6.00 0.00 121.20 0.00

L2 20.20 6.00 6.00 1.25 121.20 151.50
L3 20.20 6.00 6.00 2.50 121.20 303.00
L4 20.20 6.00 6.00 3.75 121.20 454.50
L5 20.20 6.00 6.00 5.00 121.20 606.00
L6 20.20 6.00 6.00 6.25 121.20 757.50
L7 20.20 6.00 6.00 7.50 121.20 909.00
L8 20.20 6.00 5.00 8.75 111.10 972.13
L9 20.20 6.00 4.00 10.00 101.00 1010.00
L10 20.20 6.00 3.00 11.25 90.90 1022.63
L11 20.20 6.00 2.00 12.50 80.80 1010.00
L12 20.20 6.00 1.00 13.75 70.70 972.13
R4 0.00 0.00 15.00 0.00 0.00

b3 8168.375 544.56 758.34

Tabla A4.23 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la viga en eje B.

En la tabla A4.23 se resumen las condiciones de carga que le son transmitidas a la viga de alma

abierta y también las resultantes de las cargas en los nudos y las reacciones en los apoyos, se

mencionan las resultantes de los apoyos a continuacion:
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Re, = 758.34Kg

Cargas accidentales: Carga de viento (W)
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Figura A4.24 Condicidn de las cargas de viento sobre la viga en el eje C

Viga en eje C Carga de viento

# Carga q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi M6
W1 -25.57 6.00 6.00 0.00 -153.42 0.00
W2 -25.57 6.00 6.00 1.26 -153.42 -193.3092
W3 -25.57 6.00 6.00 2.52 -153.42 -386.6184
W4 -25.57 6.00 6.00 3.77 -153.42 -578.3934
W5 -25.57 6.00 6.00 5.04 -153.42 -773.2368
W6 -25.57 6.00 6.00 6.25 -153.42 -958.875
w7 -25.57 6.00 6.00 7.06 -153.42 -1083.1452
W8 -25.57 6.00 5.00 8.79 -140.64 -1236.2256
W9 -25.57 6.00 4.00 10.10 -127.85 -1291.285 Pendiente 12% ZQi x Sen®
W10 -25.57 6.00 3.00 11.36 -115.07 -1307.1952 0 6.84 -196.42
W11 -25.57 6.00 2.00 12.62 -102.28 -1290.7736 rad 0.11938042
w12 -25.57 6.00 1.00 13.88 -89.50 -1242.26
R4 0.00 0.00 15.00 0.00 0.00 R4 Ré6y R6X

z -1649.28 |-10341.3174| -689.42 -959.86 -196.42

Tabla A4.25 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas de viento) en la viga en eje C.
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En la tabla A4.25 se detalla el calculo de las fuerzas externas en todos los nudos de la viga

ubicada en los ejes C, debidos a viento, de igual manera que en los anteriores calculos, la tabla

de ayuda en una hoja de célculo, realiza las operaciones en base a las férmulas con las que se

analizé el primer elemento.

R4W = —689.42 Kg

Rew = \/R6Wx2 + R6Wy2

Rew = +/(—196.42)2 + (—959.86)2

Cargas accidentales: Carga sismica (E)
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®

Fig. A4.26 Condicidn de las cargas sismicas sobre la viga en el eje C
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Vigaeneje C

Carga de sismo

Carga Distancia Distancia
# Carga muerta vertical horizontal Factor Ei M6 R4 R6y R6Xx

E1l 326.96 0.00 0.00 0.36 117.71 0

E2 326.96 0.15 1.25 0.36 117.71 17.6565

E3 326.96 0.30 2.50 0.36 117.71 35.313

E4 326.96 0.45 3.75 0.36 117.71 52.9695

E5 326.96 0.60 5.00 0.36 117.71 70.626

E6 326.96 0.75 6.25 0.36 117.71 88.2825

E7 326.96 0.90 7.50 0.36 117.71 105.939

E8 299.72 1.05 8.75 0.36 107.90 113.295

E9 272.47 1.20 10.00 0.36 98.09 117.708

E10 245.22 1.35 11.25 0.36 88.28 119.178

E11 217.98 1.50 12.50 0.36 78.47 117.705

E12 190.73 1.65 13.75 0.36 68.66 113.289

R4 1.80 15.00 1265.37 951.9615 63.46 63.46 1265.37

Tabla A4.27 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas sismicas) en la viga.
Las reacciones en los apoyos segln se muestran en la Tabla A4.27 son:

R,z = 6346 Kg

Rep = ’R6Ex2 + R6Ey2

Rer = /(63.46)2 + (1265.37)2

Rea = 1,266.96 Kg

b.5) Viga ubicada en eje inclinado tramo C-C’.

R/
0’0

Se determinara de la misma manera que se ha determinado para el caso anterior las

cargas que llegaran a los otros elementos secundarios que conforman la estructura,

analizamos ahora la viga ubicada en el eje C tramos 4 - 6. Se mencionaran las

caracteristicas generales de los elementos y en base a estos se determinaran con

férmulas similares las reacciones en el elemento analizado.

En éste caso la pendiente del techo es de 12% y la separacion entre los elementos de la

estructura es de 1.35 m en la direccidn paralela a la viga.
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Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)
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Figura A4.29 Viga de alma abierta con cargas muertas provenientes de elementos

secundarios.
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Viga en eje Inclinado Carga muerta
Codigo ql (12%) L1 q2 (30%) L2 Dist. a eje 2 Qi Qi + PP Ma Rc Rc'
D1 49.54 0.50 40.89 0.00 1.35 12.39 13.63 18.4005
D2 49.54 1.00 40.89 2.50 2.70 75.88 83.47 225.369
D3 49.54 1.50 40.89 0.00 4.05 37.16 40.88 165.564
D4 49.54 2.00 40.89 5.00 5.40 151.77 166.95 901.53
D5 49.54 2.50 40.89 0.00 6.75 61.93 68.12 459.81
Rc 8.10 0.00 0 0
b3 1770.6735 218.6 154.45

Tabla A4.30 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la viga del eje

Inclinado.

En la tabla A4.30 mostrada, se evaltan las acciones externas en la viga de alma abierta ubicada
en posicién diagonal, la cual recibe las cargas que provienen de las cubiertas de 12% y de 30%
de inclinacion, tal como se muestra las dos cargas son necesarias para determinar las

reacciones en los apoyos y las reacciones en cada nudo.
De la tabla anterior obtenemos los siguientes datos.
Rcp = 218.60 Kg

RC’D = 1544‘5 Kg

Cargas gravitacionales: Carga viva (L)

L5 L4

L 6 espacios @ 1.35m = 8.10m J
© ©

Fig. A4.31 Condicion de las cargas vivas sobre la viga en el eje C
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Viga en eje Inclinado Carga viva
# Carga ql (12%) L1 g2 (30%) L2 Dist. a eje 2 Qi Ma RC Rc'
L1 25.20 0.50 20.80 0.00 1.35 6.30 8.51
L2 25.20 1.00 20.80 2.50 2.70 38.60 104.22
L3 25.20 1.50 20.80 0.00 4.05 18.90 76.55
L4 25.20 2.00 20.80 5.00 5.40 77.20 416.88
L5 25.20 2.50 20.80 0.00 6.75 31.50 212.63
RC 8.10 0.00 0.00
z 818.775 101.08 71.42

Tabla A4.32 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la viga en eje inclinado.

En la tabla A4.32 se resumen las condiciones de carga que le son transmitidas a la viga de alma

abierta,

estas al igual que en el caso de cargas muertas se transmiten a través de elementos

secundarios que reciben las cargas de dos pendientes diferentes, a continuacién las resultantes

en los apoyos:

R., = 101.08 Kg

R., =71.42Kg

Estas ca

través d

rgas son transmitidas a una viga auxiliar que a su vez transmite las cargas que recibe a

e sus apoyos a las vigas ubicadas en los ejes Cy D tramo 2 — 4.

b.6) Viga auxiliar ubicada entre tramo 2 - 4.

®
0.0

En esta viga particularmente, solo se tiene las reacciones provenientes de la viga en el
eje inclinado, debido a que tanto la viga y las cargas son simétricas, las reacciones en
los apoyos que se generan por equilibrio es la mitad de la carga total que llega a ese
apoyo, y considerando que las dos vigas inclinadas le generan la misma carga, lo

podemos esquematizar como se muestra en la figura A4.33
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Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)
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Fig. A4.33 Condicion de las cargas muertas sobre la viga en el eje auxiliar
D = 2R, p = 2(154.45) = 308.90 Kg

Por equilibrio de fuerzas en el sistema mostrado en la figura 4.48, las reacciones en los apoyos

son simétricas e iguales entre si, de tal manera que:
R.p = Ryp = D/2 =30890/2 = 15445 Kg

De igual manera se procede para la carga viva, esta viga serd evaluada solamente para cargas

de servicio.
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Cargas gravitacionales: Carga viva (L)

c) (D

Fig. A4.34 Condicion de las cargas muertas sobre la viga en el eje auxiliar

En la figura A4.34 se esquematiza la carga viva sobre la viga auxiliar, de igual manera, se

determina la simetria geométrica y de la carga, para determinar las reacciones en los apoyos:
L =2R,, =2(71.42) = 142.84 Kg

Por equilibrio de fuerzas en el sistema mostrado, las reacciones en los apoyos son simétricas e

iguales entre si, de tal manera que:
R., =Ry, =L/2=142.84/2 =71.42Kg

Una vez obtenidas estas cargas podemos modelar las cargas en los ejes Cy D tramo 2 — 4, se

muestra a continuacion el analisis de dichos elementos.
b.7) Viga Tipo VM-2 (en eje C tramo 2 - 4)

+» Se determina de la misma manera que se ha determinado para casos anteriores las
cargas que llegaran a los otros elementos secundarios que conforman la estructura,
analizamos ahora la viga ubicada en el eje C tramos 2 - 4. Se mencionaran las
caracteristicas generales de los elementos y en base a estos se determinaran con

férmulas similares las reacciones en el elemento analizado.
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En éste caso la pendiente del techo es de 12% vy la separacion entre los elementos de la
estructura es de 1.25 m en la direccién horizontal, ademads la carga en nudo 7, tendra una
componente adicional debido a la carga que le genera la viga auxiliar, como se mostrara en
la tabla A4.37, en el andlisis del elemento. Ademas en éste viga es donde se genera el claro
en el techo, por lo tanto, hay un tramo de viga que no es soporta cargas debidas al techo,

por estar estas inexistentes.

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D)

Figura A4.35 Distribucion de cargas en la viga ubicada en el eje C
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Figura A4.36 Viga de alma abierta con cargas muertas provenientes de elementos

secundarios.
Viga en eje C2 Carga muerta
Codigo q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi Qi+ PP M6 R4 R2

D1 49.54 6.00 0.00 0.00 148.62 163.48 0

D2 49.54 6.00 0.50 1.25 161.01 177.11 221.3875

D3 49.54 6.00 1.00 2.50 173.39 190.73 476.825

D4 49.54 6.00 1.50 3.75 185.78 204.36 766.35

D5 49.54 6.00 2.00 5.00 198.16 217.98 1089.9

D6 49.54 6.00 2.50 6.25 210.55 231.61 1447.5625

D7 49.54 6.00 3.00 7.50 377.38 415.12 3113.4

D8 49.54 5.00 0.00 8.75 123.85 136.24 1192.1

D9 49.54 4.00 0.00 10.00 99.08 108.99 1089.9

D10 49.54 3.00 0.00 11.25 74.31 81.74 919.575

D11 49.54 2.00 0.00 12.50 49.54 54.49 681.125

D12 49.54 1.00 0.00 13.75 24.77 27.25 374.6875

R2 0.00 0.00 15.00 0.00 0 0

z 11372.8125 758.19 1250.91

Tabla A4.37 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la viga del eje B.

En la tabla A4.37 mostrada, es posible evaluar las reacciones en los apoyos y los demas cargas
que llegan a la viga de alma abierta, los datos que se muestran han sido evaluados en base a las

férmulas con las que se hizo el andlisis de la viga del eje C.

De la tabla la cargas que representan las cargas de servicio que llegan a la estructura son Qi +
PP que representa la carga en cada nudo con su peso propio y, R2 y R4 que representan las

reacciones en los apoyos.
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R,p = 125091 Kg

Cargas gravitacionales: Carga viva (L)

SEERENTRY
VAVAVAVAVAVAVAV,|

A

R2
12 sep @ 1.25m = 15.00m

|
@

Fig. A4.38 Condicion de las cargas vivas sobre la viga en el eje C

Viga en eje C2 Carga viva
# Carga q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi M6 R4 R2

L1 20.20 6.00 0.00 0.00 60.60 0.00

L2 20.20 6.00 0.50 1.25 65.65 82.06

L3 20.20 6.00 1.00 2.50 70.70 176.75
L4 20.20 6.00 1.50 3.75 75.75 284.06
L5 20.20 6.00 2.00 5.00 80.80 404.00
L6 20.20 6.00 2.50 6.25 85.85 536.56
L7 20.20 6.00 3.00 7.50 162.32 1217.40
L8 20.20 5.00 0.00 8.75 50.50 441.88
L9 20.20 4.00 0.00 10.00 40.40 404.00
L10 20.20 3.00 0.00 11.25 30.30 340.88
L11 20.20 2.00 0.00 12.50 20.20 252.50
L12 20.20 1.00 0.00 13.75 10.10 138.88
R2 0.00 0.00 15.00 0.00 0.00

b3 4278.9625 285.26 467.91

Tabla A4.39 Resumen de calculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la viga en eje B.
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En la tabla A4.39 se resumen las condiciones de carga que le son transmitidas a la viga de alma
abierta y también las resultantes de las cargas en los nudos y las reacciones en los apoyos, se

mencionan las resultantes de los apoyos a continuacion:
Ry, = 46791 Kg
R, = 285.26 Kg

Al evaluar estas dos condiciones de carga en la viga, se observa que son mucho menores que
las obtenidas en el eje C tramo 4 — 6, por lo tanto, para considerar las condiciones mas
desfavorables, se utilizard como cargas de disefio, las obtenidas anteriormente en el tramo 4 —

6, y también para el consecuente andlisis de los siguientes elementos (Armaduras).
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ANEXO 4.3 MEMORIA DE CALCULO DE DISENO DE LARGUEROS.

LARGUERO TIPO POLIN ESPACIAL TIPO P-1

ANALISIS ESTRUCTURAL (ACCIONES INTERNAS) ‘

MUERTA (D) VIVA(L) VIENTO (W) SISMO (E}
CORTANTE (kg) 185.78 34.50 -111.15 0.00
MOMENTO(kg.m) 348.33 177.19 -208.41 0.00
GEOMETRIA DEL POLIN
Claro (L) : 6.00 m 236.22 pulg | e — % |
Peralte preliminar (d) 0.25m 9.84 pulg ﬁ
Ancho (/2) 0.075 m 2.95 pulg k .
Longitud Lv 0.261 m 10.28 pulg H J
Longitud Lc 0.301 m 11.87 pulg F F
DISENO ESTRUCTURAL {LRFD) |
DISENO POR FLEXION |
COMBINACIONES DE CARGA
1.4D 487.66 kg.m L
1.2D+0.5L 506.59 kg.m
1.2D+1.6L+0.8W 534.77 kg.m
1.2D+1.6W+0.5L 173.14 kg.m ¢
1.2D+1.4E 418 kg.m
1.2D-1.4E 418 kg.m
0.90+1.6W -19.96 kg.m
0.9D-1.6W 646.95 kg.m
0.9D+1.4E 313.5 kg.m
0.9D-1.4E 313.5 kg.m
Momento ultimo (Mu) 646.95 kg.m
Fuerzas axiales (Tu, Cu) 2587.8 kg
5.71 kips.

CUERDA INFERIOR (TENSION)

CUERDA SUPERIOR (COMPRESION]

Resistencia ultima (fu) 60 ksi Resistencia ultima (fu) 60 ksi
Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi
Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi
Fluencia en el area total Factor de reduccion (@) 0.85
Factor de reduccion (¢} 0.90]
|Ag1 0.159 pulg? Seccion propuesta
Ruptura en el area neta Area requerida 0.119 pulg2
Factor de reduccion (¢} 0.75 Seccion de varilla diametro 0.5 pulg
Factor de conexidn efectiva (U) 0.90] Ag 0.196 pulg2
[ag2 0.141 pulg2 ™ 0.125 pulg
ry 3.075 pulg
Rige: Fluencia en el area total
Areq: 0.159 pulg2 Pandeo Local (L1)
Parametro de esbeltez (A) 112 < 1.50
Seccion propuesta g=1/2" Cumple!!! Esfuerzo critico (Fer) 23.66 ksi
0.5 Ag= 0.196 pulg2 Resistencia (Cd) 3.94 kips
Disefio 3.94 > 2.86  Cumple!!l
Revision de la esbeltez
Longitud Lc 11.87 pulg Pandeo Total (L2)
Radio de giro menor 0.125 pulg Parametro de esbeltez (A) 0.91 < 1.50
Esbeltez limite 0.04 pulg Esfuerzo critico (Fer) 28.28 ksi
Revision Cumpl Resistencia (Cd) 9.42 kips
Disefio 9.42 > 571 cumplelll
DISENO POR CORTANTE
COMBINACIONES DE CARGA
1.4D 260.09 kg CELOSIA LATERAL (COMPRESION]
1.2D +0.5L 270.19 kg Datos de entrada
1.2D+1.6L+0.8W 285.22 kg Compresion de disefio 0.379 kips
1.2D+1.6W+0.5L 92.35 kg Resistencia ultima (fu) 60 ksi
1.2D+1.4E 222.94 kg Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi
1.2D-1.4E 22294 kg Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi
0.9D+1.6W -10.64 kg Factor de reduccion (§) 0.85
0.9D-1.6W 345.04 kg
0.3D+1.4E 167.2 kg Seccion propuesta
0.3D-1.4E 167.2 kg Area requerida 0.016 pulg2
Cortante ultimo (Vu) 285.22 kg Seccion de varilla diametro 0.375 pulg
0.629 kips Ag 0.110 pulg2
rx 0.0938 pulg
Pandeo Local
Parametro de esbeltez (A} 1.50 > 1.50
Esfuerzo co (Fer) 15.60 ksi
Resistencia (Cd) 1.46 kips
Disefio 146 > 0.38 Cumple!ll
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LARGUERO TIPO POLIN ESPACIAL TIPO P-2

ANALISIS ESTRUCTURAL [ACCIONES INTERNAS) |

MUERTA (D) VIVA (L)
CORTANTE (kg) 148.91 75.75
MOMENTO(kg.m) 279.21 142.03

VIENTO (W)  SISMO (E)

-95.89 0.00
-179.79 0.00

GEOMETRIA DEL POLIN

Claro (L) 7.50 m
Peralte preliminar (d) 0.30 m
Ancho (b/2) 0.030 m
Longitud Lv 0.313 m
Langitud Lc 0.362 m

295.28 pulg

11.81 pulg pdt—u—t %

12.33 pulg

3.54 pulg Le
A

14.24 pulg

DISENO ESTRUCTURAL (LRFD)

DISENO POR FLEXION

COMBINACIONES DE CARGA

L

1.4D 390.89 kg.m
1.2D+0.5L 406.07 kg.m
1.2D+L.6L+0.8W 418.47 kg.m H
1.2D+1L.6WH0.5L 118.4 kg.m
1.2D+14E 335.05 kg.m
1.2D-1.4E 335.05 kg.m
0.9D+L6W -36.38 kg.m
0.9D-1.6W 538.95 kg.m
0.9D+1.4E 251.29 kg.m
0.9D-1.4E 251.29 kg.m
Momento ultimo (Mu) 538.95 kg.m
Fuerzas axiales (Tu, Cu) 1796.5 kg
3.96 kips
CUERDA INFERIOR (TENSION) CUERDA SUPERIOR ({COMPRESION)
Resistencia ultima (fu) 60 ksi Resistencia ultima (fu) 60 ksi
Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi
Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi
Fluencia en el area total Factor de reduccion (¢) 0.85
Factor de reduccion (§) 0.30,
|Ag1 0.11 pulg2 Seccion propuesta
Ruptura en el area neta Area requerida 0.083 pulg2
Factor de reduccion (§) 0.75 Seccion de varilla diametro 0.5 pulg
Factor de conexidn efectiva (U) 0.30, Ag 0.196 pulg2
[ag2 0.098 pulg2 rx 0.125 pulg
ry 3.665 pulg
Rige: Fluencia en el area total
Areq: 0.11 pulg2 Pandeo Local {L1)
Parametro de esheltez (A) 1.35 < 1.50
Seccion propuesta @=3/8" No cumple!!! Esfuerzo critico (Fer) 18.65 ksi
0.375 Ag= 0.11 pulg2 Resistencia (Cd) 3.11 kips
Disefio 3.11 > 1.98 Cumple!!!
Revision de la esbeltez
Langitud Lc 14.24 pulg Pandeo Total (L2)
Radio de giro menor 0.094 pulg Parametro de esbeltez (A) 0.95 < 1.50
Esbeltez limite 0.047 pulg Esfuerzo critico (Fer) 27.42 ksi
Revision Cumpl Resistencia (Cd) 9.14 kips
Disefio 9.14 > 3.96 Cumple!!!
DISENO POR CORTANTE
COMBINACIONES DE CARGA
1.4D 208.47 kg CELOSIA LATERAL (COMPRESION)
1.2D +0.5L 216.57 kg Datos de entrada
1.2D+L.6L+0.8W 223,18 kg Compresion de disefio 0.297 kips
1.2D+1L.6W+0.5L 63.14 kg Resistencia ultima (fu) 60 ksi
1.2D+14E 178.69 kg Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi
1.2D-1.4E 178.69 kg Madulo de elasticidad (E) 29000 ksi
0.9D+1.6W -19.41 kg Factor de reduccion (¢) 0.85
0.9D-1.6W 287.44 kg
0.9D+L4E 134.02 kg Seccion propuesta
0.9D-1.4E 134.02 kg Area requerida 0.012 pulg2
Cortante ultimo (Vu) 223.18 kg Seccion de varilla diametro 0.375 pulg
0.492 kips Ag 0.110 pulg?
[£3 0.0938 pulg
Pandeo Local
Parametro de esheltez (A} 1.79 = 1.50
Esfuerza critico (Fer) 10.95 ksi
Resistencia (Cd) 1.02 kips
Disefio 1.02 > 0.30 Cumplelll
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LARGUERO TIPO POLIN ESPACIAL TIPO P-3

ANALISIS ESTRUCTURAL [ACCIONES INTERNAS) |
MUERTA (D) VIVA(L) VIENTO (W) SISMO (E)
CORTANTE {kg) 153.34 78.00 -98.74 0.00
MOMENTO(kg.m) 287.51 146.25 -185.13 0.00

GEOMETRIA DEL POLIN |

Claro (L) 6.00 m 236.22 pulg

Peralte preliminar (d) 0.25m 9.84 pulg | 7 b + A H

Ancho (b/2) 0.075 m 2.95 pulg / Le .

Longitud Lv 0.261 m 10.28 pulg y 5 t

Longitud Lc 0.301 m 11.87 pulg F ‘—'L
DISENO ESTRUCTURAL (LRFD) |

DISENO POR FLEXION |

COMBINACIONES DE CARGA

1.4D 402.51 kg.m
1.2D+0.5L 418.14 kg.m
1.2D+L.6L+0.8W 430.91 kg.m ]
1.2D+1L.6WH0.5L 121.93 kg.m
1.2D+14E 345.01 kg.m
1.2D-1.4E 345.01 kg.m
0.9D+L6W -37.45 kg.m
0.9D-1.6W 554.97 kg.m
0.9D+1.4E 258.76 kg.m
0.9D-1.4E 258.76 kg.m
Momento ultimo (Mu) 554.97 kg.m
Fuerzas axiales (Tu, Cu) 2219.88 kg
4.89 kips
CUERDA INFERIOR (TENSION} CUERDA SUPERIOR (COMPRESION)
Resistencia ultima (fu) 60 ksi Resistencia ultima (fu) 60 ksi
Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi
Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi
Fluencia en el area total Factor de reduccion (d) 0.85
Factor de reduccion (¢) 0.30,
|Ag1 0.136 pulg2 Seccion propuesta
Ruptura en el area neta Area requerida 0.102 pulg2
Factor de reduccion (¢) 0.75 Seccion de varilla diametro 0.5 pulg
Factor de conexidn efectiva (U) 0.30, Ag 0.196 pulg2
[ag2 0.121 pulg2 rx 0.125 pulg
ry 3.075 pulg
Rige: Fluencia en el area total
Areq: 0.136 pulg2 Pandeo Local (L1)
Parametro de esbeltez (A) 112 < 1.50
Seccion propuesta @=1/2" Cumple Esfuerzo critico (Fer) 23.66 ksi
0.5 Ag= 0.196 pulg2 Resistencia (Cd) 3.94 kips
Disefio 3.94 > 245 Cumple!!!
Revision de la esheltez
Longitud Lc 11.87 pulg Pandeo Total (L2)
Radio de giro menor 0.125 pulg Parametro de esbeltez (A) 0.91 < 1.50
Esbeltez limite 0.04 pulg Esfuerzo critico (Fer) 28.28 ksi
Revision Cumplelll Resistencia (Cd) 9.42 kips
Disefio 9.42 > 4.89 Cumple!!!

DISENO POR CORTANTE

COMBINACIONES DE CARGA

1.4D 214.68 kg CELOSIA LATERAL [COMPRESION)

1.2D +0.5L 223.01 kg Datos de entrada

1.2D+L.6L+0.8W 229.82 kg Compresion de disefio 0.306 kips

1.2D+1L.6W+0.5L 65.02 kg Resistencia ultima (fu) 60 ksi

1.2D+14E 184.01 kg Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi

1.2D-1.4E 184.01 kg Moadulo de elasticidad (E) 29000 ksi

0.9D+1.6W -19.98 kg Factor de reduccion (d) 0.85

0.9D-1.6W 295.99 kg

0.9D+L4E 138.01 kg Seccion propuesta

0.9D-1.4E 138.01 kg Area requerida 0.013 pulg2

Cortante ultimo (Vu) 229.82 kg Seccion de varilla diametro 0.375 pulg
0.507 kips Ag 0.110 pulg2

(£ 0.0938 pulg

Pandeo Local

Parametro de esbeltez (X) 1.50 > 1.50
Esfuerzo critico (Fer) 15.60 ksi

Resistencia (Cd) 1.46 kips

Disefio 1.46 > 0.31 Cumple!ll
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ANEXO 4.4 MEMORIA DE CALCULO DE DISENO DE VIGAS DE ALMA

ABIERTA.

VIGA DE ALMA ABIERTA TIPO VM - 3

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS
Accion o evento Momento Fuerza Fuerza | T;Uﬂ S 1
externo flector (kg.m) [ Normal (kg) | Cortante (kg) f 77 VAN z \// |
Muerta (D) 4929.33 243.51 1623.41 >/ A\ /7 N\ // A\ :‘Z
Viva (L) 2279.46 -112.59 750.71 Vi Q) Vi N\ /
Viento (W) -2913.14 -99.91 -961.72 I
Sismo (E) 226.20 999.16 87.69 !
GEOMETRIA DE LA VIGA MACOMBER
Claro (L) 12.00 m 472.44 pulg
Peralte preliminar (d) 0.47 m 18.5 pulg
Longitud L1 0.543 m 21.37 pulg
Longitud L2 1.0l m 39.76 pulg
DISENO POR FLEXION
COMBINACIONES DE CARGA
1.4D 6901.06 kg.m
1.2D +0.5L 7054.93 kg.m
1.2D+1.6L+0.8W 7231.82 kg.m
1.2D+1.6W+0.5L 2393.90 kg.m
1.2D+1.4E 6231.88 kg.m
1.2D-1.4E 5598.52 kg.m
0.9D+1.6W -224.63 kg.m
0.9D-1.6W 9097.42 kg.m
0.9D+1.4E 4753.08 kg.m
0.9D-1.4E 4119.72 kg.m
Momento ultimo (Mu) 9097.42 kg.m
Fuerzas axiales (Tu, Cu) 19356.21 kg
42.67 kips
CUERDA INFERIOR (TENSION) CUERDA SUPERIOR (COMPRESION)
Resistencia ultima (fu) 55 ksi Resistencia ultima (fu) 55 ksi
Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi
Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi
Fluencia en el area total Factor de reduccion (¢) 0.85
Factor de reduccion (¢) 0.90
IAgl 1.317 pulg2 Seccion propuesta
Ruptura en el area neta Area requerida 1.975 pulg2
Factor de reduccion () 0.75 Seccion propuesta 2L 2"x2"x5/16"
Factor de conexion efectiva (U) 0.90 Ag 2.300 pulg2
[Ag2 1.149 pulg2 rx 0.626 pulg
ry 0.965 pulg
Rige: Fluencia en el area total
Areq: 1.317 pulg2 Pandeo Local (L1)
Parametro de esbeltez (A) 0.383 < 1.50
Seccion propuesta Cumple!l! Esfuerzo critico (Fcr) 33.86 ksi
2L 11/2"x1 1/2"x1/8" Ag= 1.376 pulg2 Resistencia (Cd) 66.2 kips
Disefio 66.20 > 42.67 Cumple!!!
Revision de la esheltez
Longitud no arriostrada 21.37 pulg Pandeo Total (L2)
Radio de giro menor 0.134 pulg Parametro de esbeltez (A) 0.46 < 1.50
Esbeltez limite 0.071 pulg Esfuerzo critico (Fcr) 32.92 ksi
Revision Cumple!!! Resistencia (Cd) 64.36 kips
Disefio 64.36 > 42.67 Cumple!!!
DISENO POR CORTANTE
COMBINACIONES DE CARGA
1.4D 2272.77 kg.m CELOSIA LATERAL (COMPRESION)
1.2D +0.5L 2323.45 kg.m Datos de entrada
1.2D+1.6L+0.8W 2379.85 kg.m Compresion de disefio 7.639 kips
1.2D+1.6W+0.5L 784.7 kg.m Resistencia ultima (fu) 60 ksi
1.2D+1.4E 2070.86 kg.m Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi
1.2D-1.4E 1825.33 kg.m Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi
0.9D+1.6W -77.68 kg.m Factor de reduccion () 0.85
0.9D-1.6W 2999.82 kg.m
0.9D+1.4E 1583.84 kg.m Seccion propuesta
0.9D-1.4E 1338.30 kg.m Area requerida 0.318 pulg2
Cortante ultimo (Vu) 2999.82 kg.m Seccion de varilla diametro 0.875 pulg
6.613 kips Ag 0.601 pulg2
X 0.2188 pulg
Pandeo Local
Parametro de esbeltez (A) 1.15 < 1.50
Esfuerzo critico (Fcr) 23.00 ksi
Resistencia (Cd) 11.75 kips
Disefio 11.75 > 7.64 Cumple!!!
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VIGA DE ALMA ABIERTA TIPO VM - 2

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS
Accion o evento Momento Fuerza Fuerza f 1
externo flector (kg.m)| Normal (kg) | Cortante (kg) f |
Muerta (D) 6766.16 204.81 1706.57 =
Viva (L) 2508.13 -75.91 632.62 /f
Viento (W) -3161.20 -82.14 -811.35 I |
Sismo (E) 292.27 1147.03 73.71 ! !
GEOMETRIA DE LA VIGA MACOMBER
Claro (L) 15.00 m 590.55 pulg
Peralte preliminar (d) 0.57 m 22.44 pulg
Longitud L1 0.658 m 25.91 pulg
Longitud L2 1.26 m 49.61 pulg
DISENO POR FLEXION

COMBINACIONES DE CARGA
1.4D 9472.62 kg.m
1.2D +0.5L 9373.46 kg.m
1.2D+1.6L+0.8W 9603.44 kg.m
1.2D+1.6W+0.5L 4315.54 kg.m
1.2D+1.4E 8528.57 kg.m
1.2D-1.4E 7710.21 kg.m
0.9D+1.6W 1031.62 kg.m
0.9D-1.6W 11147.46 kg.m
0.9D+1.4E 6498.72 kg.m
0.9D-1.4E 5680.37 kg.m

Momento ultimo (Mu)

11147.46 kg.m

Fuerzas axiales (Tu, Cu) 19556.95 kg
43.12 kips
CUERDA INFERIOR (TENSION) CUERDA SUPERIOR (COMPRESION)
Resistencia ultima (fu) 55 ksi Resistencia ultima (fu) 55 ksi
Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi
Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi
Fluencia en el area total Factor de reduccion (¢) 0.85
Factor de reduccion (¢) 0.90
|Ag1 1.331 pulg2 Seccion propuesta
Ruptura en el area neta Area requerida 1.996 pulg2
Factor de reduccion () 0.75 Seccion propuesta 2L 2"x2"x5/16"
Factor de conexion efectiva (U) 0.90 Ag 2.300 pulg2
[Ag2 1.161 pulg2 X 0.626 pulg
ry 0.965 pulg
Rige: Fluencia en el area total
Areq: 1.331 pulg2 Pandeo Local (L1)
Parametro de esbeltez (A) 0.464 < 1.50
Seccion propuesta Cumple!!! Esfuerzo critico (Fcr) 32.90 ksi
2L 2"x2"x3/16" Ag= 1.43 pulg2 Resistencia (Cd) 64.32 kips
Disefio 64.32 > 43.12 Cumple!!!
Revision de la esbeltez
Longitud no arriostrada 25.91 pulg Pandeo Total (L2)
Radio de giro menor 0.617 pulg Parametro de esbeltez (A) 0.58 < 1.50
Esbeltez limite 0.086 pulg Esfuerzo critico (Fcr) 31.32 ksi
Revision Cumple!l! Resistencia (Cd) 61.23 kips
Disefio 61.23 > 43.12 Cumple!!!
DISENO POR CORTANTE
COMBINACIONES DE CARGA
1.4D 2389.20 kg.m CELOSIA LATERAL (COMPRESION)
1.2D +0.5L 2364.19 kg.m Datos de entrada
1.2D+1.6L+0.8W 2411 kg.m Compresion de disefio 7.214 kips
1.2D+1.6W+0.5L 1066.03 kg.m Resistencia ultima (fu) 60 ksi
1.2D+1.4E 2151.08 kg.m Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi
1.2D-1.4E 1944.69 kg.m Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi
0.9D+1.6W 237.75 kg.m Factor de reduccion () 0.85
0.9D-1.6W 2834.07 kg.m
0.9D+1.4E 1639.11 kg.m Seccion propuesta
0.9D-1.4E 1432.72 kg.m Area requerida 0.301 pulg2
Cortante ultimo (Vu) 2834.07 kg.m Seccion de varilla diametro 0.875 pulg
6.248 kips Ag 0.601 pulg2
23 0.2188 pulg
Pandeo Local
Parametro de esbeltez (A) 1.40 < 1.50
Esfuerzo critico (Fcr) 17.61 ksi
Resistencia (Cd) 9 kips
Disefio 9.00 > 7.21 Cumple!!!
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VIGA DE ALMA ABIERTA TIPO VM - 3

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS
Accion o evento Momento Fuerza Fuerza | ﬁuﬂ .S
externo flector (kg.m) | Normal (kg) | Cortante (kg) f /AN 7\ - \//
Muerta (D) 4929.33 24351 1623.41 7\ J N\ /
Viva (L) 2279.46 -112.59 750.71 /// A\ / 0 %\ ya
Viento (W) -2913.14 -99.91 -961.72 !
Sismo (E) 226.20 999.16 87.69 !
GEOMETRIA DE LA VIGA MACOMBER
Claro (L) 12.00 m 472.44 pulg
Peralte preliminar (d) 0.47 m 18.5 pulg
Longitud L1 0.543 m 21.37 pulg
Longitud L2 1.0l m 39.76 pulg
DISENO POR FLEXION |
COMBINACIONES DE CARGA .
14D 6901.06 kg.m == % | ’
1.2D +0.5L 7054.93 kg.m TN\ VA NNEY/AN Tﬁj
1.2D+1.6L+0.8W 7231.82 kg.m '—’—L// \\\\ Va \\K ya \\\\ ;/‘F o
Vi \ /A0 AN/ \ //
1.2D+1.6W+0.5L 2393.90 kg.m f | JQJ
1.2D+1.4E 6231.88 kg.m f !
1.2D-1.4E 5598.52 kg.m
0.9D+1.6W -224.63 kg.m
0.9D-1.6W 9097.42 kg.m
0.9D+1.4E 4753.08 kg.m
0.9D-1.4E 4119.72 kg.m
Momento ultimo (Mu) 9097.42 kg.m
Fuerzas axiales (Tu, Cu) 19356.21 kg
42.67 kips
CUERDA INFERIOR (TENSION) CUERDA SUPERIOR (COMPRESION)
Resistencia ultima (fu) 55 ksi Resistencia ultima (fu) 55 ksi
Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi
Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi
Fluencia en el area total Factor de reduccion () 0.85
Factor de reduccion (¢) 0.90
IAgl 1.317 pulg2 Seccion propuesta
Ruptura en el area neta Area requerida 1.975 pulg2
Factor de reduccion () 0.75 Seccion propuesta 2L 2"x2"x5/16"
Factor de conexion efectiva (U) 0.90) Ag 2.300 pulg2
[Ag2 1.149 pulg2 x 0.626 pulg
ry 0.965 pulg
Rige: Fluencia en el area total
Areq: 1.317 pulg2 Pandeo Local (L1)
Parametro de esbeltez (A) 0.383 < 1.50
Seccion propuesta Cumple!!! Esfuerzo critico (Fcr) 33.86 ksi
2011/2"x11/2"x1/4" Ag= 1.376 pulg2 Resistencia (Cd) 66.2 kips
Disefio 66.20 > 42.67 Cumple!!!
Revision de la esbeltez
Longitud no arriostrada 21.37 pulg Pandeo Total (L2)
Radio de giro menor 0.134 pulg Parametro de esbeltez (A) 0.46 < 1.50
Esbeltez limite 0.071 pulg Esfuerzo critico (Fcr) 32.92 ksi
Revision Cumple!!! Resistencia (Cd) 64.36 kips
Disefio 64.36 > 42.67 Cumple!!!
DISENO POR CORTANTE
COMBINACIONES DE CARGA
1.4D 2272.77 kg.m CELOSIA LATERAL (COMPRESION)
1.2D +0.5L 2323.45 kg.m Datos de entrada
1.2D+1.6L+0.8W 2379.85 kg.m Compresion de disefio 7.639 kips
1.2D+1.6W+0.5L 784.7 kg.m Resistencia ultima (fu) 60 ksi
1.2D+1.4E 2070.86 kg.m Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi
1.2D-1.4E 1825.33 kg.m Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi
0.9D+1.6W -77.68 kg.m Factor de reduccion (¢$) 0.85
0.9D-1.6W 2999.82 kg.m
0.9D+1.4E 1583.84 kg.m Seccion propuesta
0.9D-1.4E 1338.30 kg.m Area requerida 0.318 pulg2
Cortante ultimo (Vu) 2999.82 kg.m Seccion de varilla diametro 0.875 pulg
6.613 kips Ag 0.601 pulg2
x 0.2188 pulg
Pandeo Local
Parametro de esbeltez (A) 1.15 < 1.50
Esfuerzo critico (Fcr) 23.00 ksi
Resistencia (Cd) 11.75 kips
Disefio 11.75 > 7.64 Cumple!!!
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ANEXO 4.5 TABLAS DE PROPIEDADES DE LOS PERFILES DE VIGAS DE
ALMA ABIERTA INGRESADOS AL SOFTWARE DE DISENO SAP2000.

TABLA DE PROPIEDADES DE PERFILES DE VIGAS DE ALMA ABIERTA

[Peralte de la seccion

25 cm

Sistema Ingles

L N » Centroide Area Inercia Area total Centroide | Inercia de la |Momento Resistente| N Resistencia a
Denominacién Configuracion . Celosia
(pulg) (pulg2) (pulgd) (cm2) (cm) seccién (kN.m) Cortante (kN)
1421 .71 1!
vmzs.1  |L11/2x11/2x1/8  |Cuedasup o 0.718 0.156 9.26 12.50 1223.49 26.69 161/2 19.15
L11/2x11/2x1/8 Cueda inf 0.421 0.718 0.156
L11/2x11/2x5/32 |Cuedasup 0.433 0.888 0.220
VM25-2 ° 10.36 13.69 1350.72 26.65 191/2 19.15
L11/2x11/2x1/8  |Cuedainf 0.421 0.718 0.156
.444 1.054 .22
vmzs.3  |L11/2x11/2x3/16  |Cuedasup o 05 0.220 11.43 14.63 1448.33 26.62 161/2 19.15
L11/2x11/2x1/8 Cueda inf 0.421 0.718 0.156
[11/2x11/2x5/32 2 ! 22
VM25-4 /2x11/2x5/32  |Cueda sup 0.433 0.888 0.220 12.53 11.54 1630.78 39.02 161/2 19.15
L11/2x11/2x3/16 |Cuedainf 0.444 1.054 0.220
L11/2x11/2x5/32 Cued 0.433 0.888 0.220
VM25-5 /2x11/2x5/ uecasup 11.46 12.50 1507.45 32.92 101/2 19.15
L11/2x11/2x5/32_|cueda inf 0433 0.888 0.220
L11/2x11/2x3/16 |Cuedasup 0.444 1.054 0.220
VM25-6 13.60 12.50 1777.17 38.97 191/2 19.15
L11/2x11/2x3/16_|cueda inf 0.444 1058 0.220 Y
L11/2x11/2x1/4 Cueda sup 0.466 1.376 0.278
VM25-7 14.61 14.91 1817.56 32.80 101/2 19.15
L11/2x11/2x5/32 |Cuedainf 0.433 0.888 0.220 1/
.41 1.371 .27
vmzs.g  |L11/2x11/2x1/4  |Cuedasup 0.466 376 0.278 15.68 13.98 2002.87 38.88 161/2 19.15
L11/2x11/2x3/16 |Cueda inf 0.444 1.054 0.220
L11/2x11/2x1/4 |Cuedasup 0.466 1376 0.278
VM2S9 | 1 1/s |cueda s oace Lare oa78 17.75 12.50 2296.82 50.63 191/2 19.15
vM2s-10  |H2X2x1/8 Cuerda sup 0-546 0560 0-380 10.83 13.97 1369.18 2632 161/2 19.15
L11/2x11/2x1/8 Cueda inf 0.421 0.718 0.156
L2X2x3/16 Cuerda sup 0.569 1.430 0.545
VM25-11 13.86 16.04 1588.35 26.25 101/2 19.15
L11/2x11/2x1/8  |Cuedainf 0.421 0.718 0.156 1/
ymzs1p  [F2X2x3/16 Cuerda sup 0-569 1430 0-545 16.03 14.04 2000.79 38.43 101/2 19.15
L11/2x11/2x3/16 |Cueda inf 0.444 1.054 0.220
.592 1. .
vmzs1z  [F2X2x1/4 Cuerda sup 0.59 880 0.695 18.93 15.46 221821 38.33 161/2 19.15
L11/2x11/2x3/16 |Cuedainf 0.444 1.054 0.220
L2X2x1/4 Cuerd. 0.592 1.880 0.695
VM25-14 X1/ uerda sup 21.01 14.07 2592.39 49.92 101/2 19.15
L11/2x11/2x1/4 Cueda inf 0.466 1.376 0.278
L2X2x5/16 Cuerd 0.614 2.300 0.832
VM25-15 xS/ uerdasup 21.64 16.43 2365.33 38.23 191/2 19.15
L11/2x11/2x3/16 |Cuedainf 0.444 1.054 0.220
L2X2x5/16 Cuerda sup 0.614 2.300 0.832
VM25-16 23.72 1511 2797.66 49.79 101/2 19.15
L11/2x11/2x1/4 Cueda inf 0.466 1.376 0.278 91/
vm2s.17  |R2X2x1/8 Cuerda sup 0-546 0-960 0-380 1164 13.14 1478.12 3071 18172 19.15
L13/4x13/4x1/8 Cueda inf 0.484 0.844 0.252
L2X2x3/16 Cuerd. 0.569 1.430 0.545
VM25-18 x3/ uerda sup 14.67 15.27 1739.86 30.63 101/2 19.15
L13/4x13/4x1/8 Cueda inf 0.484 0.844 0.252
L2X2x3/16 Cuerd. 0.569 1.430 0.545
VM25-19 x3/ uerda sup 17.24 13.20 2164.3 44.97 101/2 19.15
L13/4x13/4x3/16 _|cueda inf 0.506 1202 0.358
L2X2x1/4 Cuerda sup 0.502 1.880 0.695
VM25-20 20.14 14.66 2424.25 44.85 191/2 19.15
L13/4x13/4x3/16 |Cuedainf 0.506 1.242 0.358 91/
L2X2x1/4 Cuerda sup 0.592 1.880 0.695
VM25-21 22.62 13.22 2808.31 58.56 101/2 19.15
L13/4x13/4x1/4 Cueda inf 0.529 1.626 0.454 1/
.614 2. .832
vmMzs2p  [F2X2x5/16 Cuerda sup 0.6 300 0.83 22.85 15.67 2603.52 44.74 161/2 19.15
L13/4x13/4x3/16 _|cuedainf 0.506 1.242 0358
UM2s-23  |-2X2x5/16 Cuerda sup 0-614 2300 0-832 2533 14.29 3054.23 58.41 101/2 19.15
L13/4x13/4x1/4 Cueda inf 0.529 1.626 0.454 ) B ) 3 )
VMas-2a  |F2X2x1/8 Cuerda sup 0-546 0960 0-380 12.39 12.50 1561.47 34.69 161/2 19.15
L2X2x1/8 Cueda inf 0.546 0.960 0.380
vmzs2s  |F2X2x3/16 Cuerda sup 0-569 1.430 0-545 15.42 14.65 1859.57 34.60 1061/2 19.15
L2X2x1/8 Cueda inf 0.546 0.960 0.380
.. 1.4: .54!
ymzs2g  |F2X2x3/16 Cuerda sup 0-569 30 0-545 18.45 12.50 2300.29 51.40 1061/2 19.15
L2X2x3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545
.592 1. .
vmzsp7  [F2X2x1/4 Cuerda sup 0.59 880 0.695 2135 13.97 2599.57 51.27 161/2 19.15
L2X2x3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545
L2X2x1/4 Cuerd. 0.592 1.880 0.695
VM25-28 X1/ uerda sup 24.26 12.50 2991.11 67.22 101/2 19.15
L2X2x1/4 Cueda inf 0.592 1.880 0.695
L2X2x5/16 Cuerd 0.614 2.300 0.832
VM25-29 A uerdasup 24.06 15.01 2809.5 51.14 101/2 19.15
L2X2x3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545
vmas-30  |-2X2x5/16 Cuerda sup 0.614 2.300 0.832 26.97 1357 3275.16 67.05 1061/2 19.15
L2X2x1/4 Cueda inf 0.592 1.880 0.695
L2X2x5/16 Cuerda sup 0.614 2.300 0.832
W2s31 | e et P 5300 pes 29.68 12.50 3621.44 81.82 19172 19.15
vM2s-32  [F21/2X21/2x3/16  |Cuerdasup 0.694 1.800 1.090 17.81 15.64 1989.69 34.10 19172 19.15
L2X2x1/8 Cueda inf 0.546 0.960 0380
121/2X21/2%3/16 |cuerd 0.694 1.800 1.090
VM25-33 / 123/ uerdasup 20.84 13.59 2509.61 50.66 101/2 19.15
L2X2x3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545
121/2X21/2x1/4  |cuerd 0.717 2.380 1.410
VM25-34 / 12x1/ uerdasup 24.58 15.02 2803.56 50.53 19172 19.15
L2X2x3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545
L21/2X21/2x1/4 Cuerda sup 0.717 2.380 1.410
VM25-3! 27.4 13.61 2712 2 101/2 19.15
> l2x2xya Cueda inf 0.592 1.880 0.695 8 36 3 6625 2y °
.74/ 2. 1.7
vM2s.36  [F2L/2X21/2x5/16 | Cuerdasup 0740 930 00 28.13 16.01 3006.23 5039 191/2 19.15
L2X2x3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545
L21/2X21/2x5/16 Cuerd. 0.740 2.930 1.700
VM25-37 / 12x5/ uerda sup 31.03 14.67 3552.14 66.07 101/2 19.15
L2X2x1/4 Cueda inf 0.592 1.880 0.695
121/2X21/2%5/16 |cuerd 0.740 2.930 1.700
VM25-38 / 125/ uerdasup 33.74 13.64 3969.88 80.62 101/2 19.15
L2X2x5/16 Cueda inf 0.614 2.300 0.832
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ANEXO 4.6 TABLAS DE PROPIEDADES DE LOS LARGUERO TIPO POLIN
ESPACIAL INGRESADOS AL SOFTWARE DE DISENO SAP2000.

CAPACIDAD A FLEXION Y A CORTANTE DE LARGUEROS TIPO POLIN ESPACIAL
Y
| Materiales:
Fo Cuerdas y Celosia: Barras corrugadas de acero ASTM A615 Grado 40
X
h d
Y
e
Peralte (d) Altura (h) Seccion Inercia Momento Resistente Seccion Cortante Resistente Denominacién
Elementos Elemento
(cm) (cm) pulg (cm4) (KN.m) pulg (KN)
i " E Celosi 191/4 .. 2
2111 Cuerda superior 201/2 0.500 22179 3.97 elosia 91/ 0.250 2.09 P20S1C1/4
Cueda inferior 103/8" 0.375 Celosia 163/8 0.375 9.35 P20S1C3/8
i " X Celosi 191/4 .. {
2127 Cuerda superior 2¢5/8 0.625 24074 358 elosia P1/: 0.250 2.09 P20S2C1/4
Cueda inferior 1¢3/8" 0.375 Celosia 1¢3/8 0.375 9.35 P2052C3/8
i " . Celosi 101/4 . i
2143 Cuerda superior 205/8 0.625 383.41 637 elosia 91/ 0.250 2.09 P20S3C1/4
20.00 Cueda inferior 161/2"  0.500 Celosia 1¢3/8 0.375 9.35 P20S3C3/8
2159 Cuerda superior 2¢3/4 0.750 414.01 o Celosia 191/4  0.250 2.09 P20S4C1/4
Cueda inferior 1¢1/2"  0.500 Celosia 1¢3/8 0375 9.35 P2054C3/8
i " . Celosi 191/4 . i
2175 Cuerda superior 203/4 0.750 588.04 0.08 elosia @1/ 0.250 2.09 P20S5C1/4
Cueda inferior 105/8"  0.625 Celosia 103/8 0.375 9.35 P20S5C3/8
i " . Celosi 191/4 .. 2
2101 Cuerda superior 207/8 0.875 63118 .98 elosia P1/: 0.250 2.09 P20S6C1/4
Cueda inferior 105/8" 0.625 Celosia 163/8 0.375 9.35 P20S6C3/8
j6q1  |Cuerdasuperior | 2@1/2" | 0500 24655 o Celosia 161/4  0.250 134 P2551C1/4
Cueda inferior 1¢3/8" 0.375 Celosia 1¢3/8 0.375 6.69 P2551C3/8
i " . Celosi 101/4 . &
2627 Cuerda superior 205/8 0.625 376.16 i elosia @1/ 0.250 134 P2552C1/4
Cueda inferior 103/8"  0.375 Celosia 1¢3/8 0.375 6.69 P2552C3/8
i " Celosi 191/4 o
26.43 Cuerda superior 2¢5/8 0.625 599.08 7.97 elosia @1/ 0.250 134 P2553C1/4
25.00 Cueda inferior 1¢1/2"  0.500 Celosia 1¢3/8 0375 6.69 P2553C3/8
. 26.59 Cuerda superior 2¢3/4" 0.750 646.89 7.97 Celosia 1¢61/4  0.250 134 P2554C1/4
) Cueda inferior 191/2" 0500 ) ) Celosia | 1¢3/8 0375 6.69 P2554C3/8
i " . Celosi 191/4 .. .
26.75 Cuerda superior 203/4 0.750 918.81 12.48 elosia P1/: 0.250 1.34 P25S5C1/4
Cueda inferior 105/8" 0.625 Celosia 163/8 0.375 6.69 P25S5C3/8
2691 Cuerda superior 207/8 0.875 98622 1248 Celosia 101/4  0.250 134 P2556C1/4
Cueda inferior 1¢5/8" 0.625 Celosia 1¢3/8 0.375 6.69 P2556C3/8
3111 Cuerda superior 2¢1/2 0.500 499,03 2zm Celosia 101/4  0.250 0.93 P30S1C1/4
Cueda inferior 103/8"  0.375 Celosia 1¢3/8 0.375 4.64 P3051C3/8
31.27 Cuerda superior 2¢5/8 0.625 54167 537 Celosia 191/4  0.250 0.93 P30S2C1/4
Cueda inferior 103/8" 0375 Celosia 163/8 0.375 4.64 P30S2C3/8
i " X Celosi 191/4 . .
3143 Cuerda superior 2¢5/8 0.625 862.68 956 elosia @1/ 0.250 0.93 P30S3C1/4
30.00 Cueda inferior 161/2" = 0.500 Celosia 163/8 0.375 4.64 P30S3C3/8
’ i "o Celosi 163/8 0. !
3150 Cuerda superior 203/4 0.750 93153 9,56 elosia 23/ 0.375 4.64 P30S4C3/8
Cueda inferior 101/2" 0.500 Celosia 161/2  0.500 14.15 P30S4C1/2
4175 [Cuerdasuperior | 203/a" | 0750 1323.00 e Celosia 163/8 0375 4.64 P3055C3/8
Cueda inferior 1¢5/8" 0.625 Celosia 1¢1/2  0.500 14.15 P30S5C1/2
3191 Cuerda superior 207/8 0.875 1420.16 AgE Celosia 103/8  0.375 4.64 P30S6C3/8
Cueda inferior 105/8"  0.625 Celosia 161/2  0.500 14.15 P30S6C1/2
i " Celosi 191/4 .
3641 Cuerda superior 201/2 0.500 679.24 6.26 elosia @1/ 0.250 0.68 P3551C1/4
Cueda inferior 103/8" 0375 Celosia 103/8 0.375 3.41 P3551C3/8
i " X Celosi 191/4 . .
3627 Cuerda superior 205/8 0.625 737.27 6.26 elosia @1/ 0.250 0.68 P3552C1/4
Cueda inferior 103/8" 0375 Celosia 163/8 0.375 3.41 P3552C3/8
i " X Celosi 191/4 .. .
3643 Cuerda superior 205/8 0.625 1174.20 11.15 elosia P1/: 0.250 0.68 P3553C1/4
35.00 Cueda inferior 101/2" 0.500 Celosia 163/8 0.375 341 P3553C3/8
: Cuerda superior 2¢3/4"  0.750 Celosia 1¢3/8 0375 3.41 P3554C3/8
36.59 1267.91 11.15
Cueda inferior 101/2" 0.500 Celosia 1¢1/2  0.500 10.74 P3554C1/2
i " B Celosi 103/8 . K
3675 Cuerda superior 203/4 0.750 180087 o elosia @3/ 0.375 3.41 P3555C3/8
Cueda inferior 105/8"  0.625 Celosia 1¢1/2  0.500 10.74 P3555C1/2
i " Celosi 103/8 K
3691 Cuerda superior 2097/8 0.875 1932.99 17.47 elosia @3/ 0.375 3.41 P3556C3/8
Cueda inferior 105/8"  0.625 Celosia 161/2  0.500 10.74 P3556C1/2

NOTA: Los diametros de las barras utilizadas en las cuerda superior e inferior no difieren en mas de dos diametros entre si.
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ANEXO 5.1 MEMORIA DE CALCULO DE ELEMENTOS DE LA

ESTRUCTURA DE TECHOS

MEMORIA DE CALCULO

PROYECTO: "ESTRUCTURACION, AMALISIS ¥ DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON

PARTIDA: Estructura de Techos

CALCULD: Br. Paolo Figueroa

ELEMENTO: Palin P-2

REVISO: Ing. Adry Vivina Flores

* Calculo de la cantidad de Materiales

# o
- L *
-
83
* Celosia lateral
.
¥
~
* Celosia superior
\
- .’

* Acero para las celosias
Cantidad de acero @ 3/8" =3.98 + 2.10
Cantidad de acero g 3/8" = 6.08 ml

Para Acero @ 3/8" == Peso por longitud = 0.0126 gg/ml

Acero @ 3/8" necesario = 6.08 * 0.0126 = 0.0766 gq

* Soldadura

Se utilizara electrodo EGQ

Se colocaran cordones de 1.0" por cada union de
celosia

# de uniones por metro lineal =1/ 0.181 = 5.52
para celosias laterales = 2 * 5.52 = 11.04 uniones
Para celosia superior

# de uniones por metro lineal =1/ 0.10 = 10.00
Total de uniones por metro lineal = 11.04 + 10.00
Total de uniones por metro lineal = 21.04 uniones
Longitud total de soldadura = 21.04 * 1.0
Longitud total de soldadura = 21.04"

Calculo para 1 metro lineal de polin espacial

Para la altura tenemos gue calcular la longitud de
la celosia vista en planta, de la figura tenemos

h = hipotenusa con catetos C1 =030 my
C2=0.18/2 m

h=0.313

L2 = 0.313/tan(60°) = 0.181 m

L1 = Hipotenusa = 0.36 m

Para 1 mertro lineal de polin
0181m -»036m
10m =X

¥=036%1.0/0181=199 ml
Se tienen dos celosias laterales
Long total acero g 3/8"=2*1.99 =395 ml

h=018m

L2 =0.18 f tan(60%) = 0.10
L1 = hipotenusa = 0.21 ml
Para 1 metro lineal de polin
010m -=021m

1.0m =X m
X¥=0211.0/010=210ml

* Acero Longitudinal
Jp1/2"=3"1m=3 mlacero g 1/2"
Acero p 1/2" == peso por longitud = 0.0224 qg/ml

Acero ¢ 1/2" necesario =3 * 0.0224 = 0.0672 gq
Total acero requerido = 0.1438 qq

Rendimiento de electrodo = 2" por electrodo

# de electrodos necesarios = 21.04/2=1052 u's
# de electrodos por libra = 25 u's

Cantidad de electrodos necesarios = 10.52 / 25
Cantidad de electrodos necesarios = 0.4208 lbs
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MEMORIA DE CALCULO

PROYECTOD: "ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHQS COM

PARTIDA: Estructura de Techos

CALCULO: Br. Paolo Figueroa

ELEMENTQ: Polin P-2

REVISO: Ing. Adry Vivina Flores

* Pintura

Rend. = 48 ml/galon

Para 1 metro lineal

Cantidad de pintura = 1/48 = 0.0208 gal.

* Solvente

Rend. = 1/8 gal/gal de pintura

Para 1 metro lineal

Cantida de solvente = 1/8 x 0.0208 = 0.0026 gal.

* Calculo de la cantidad de Mano de chra

* Hechura de polines espaciales

Rend. = 12 ml/dia

para 1 metro lineal

tiempo = 1/12 = 0.083 dias ( 1 mecanico, 1 aux.)

* Pintura de polines

Rend. = 28 ml/dia

para 1 metro lineal

tiempao = 1/28 = 0.0357 dias (1 auxiliar)

* Colocacidn de Polines
Rend. = 140 ml/dia
para 1 metro lineal

tiempo = 1/140 = 0.0071 dias (1 mecanico, 1 aux.)

* Calculo de el tiempo requerido de uso de Equipo

Equipo U's Tiempo
Sierra dias 0.0901
Martillo redondo dias 0.0901
Guantes de cuero dias 0.0901
Cinta metrica dias 0.0901
Gafas dias 0.0901
Aparato soldador dias 0.0901
Pulidora dias 0.083
Disco de metal dias 0.083
Extencion electrica dias 0.0901
Prensa dias 0.083
Brocha dias 0.0357
Andamio dias 0.0071
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MEMORIA DE CALCULO

PROYECTO: "ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISERND ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS COM
PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: Estructura de Techos

CALCULO: Br. Paolo Figueroa

ELEMENTO: Viga de alma abierta (VM-1)

REVISO: Ing. Adry Vivina Flores

* Calculo de la cantidad de Materiales
Se calculara la cantidad de material para una viga de
6.06 ml de longitud

* Acero para celosia (¢ 1/2" @ 60°)
L2 = 0.25/(tan 60°) = 0.144

L1 = hipotenusa = 0.289 m

Para 6.06 mts (relacion lineal)
0144m -» 0289m

6.06m -= Xm

X=0.2689"6.06 / 0.144 = 12.16 mts acero ¢ 1/2"
Acero ¢ 1/2" == peso por longitud = 0.0224 gg/ml
Acero @ 1/2" requerido = 1216 * 0.0224 = 0.2724 qq

* Soldadura

Para |la soldadura de la celosia con las unidades
angulares se colocara un cordon de 3 " por union
y utilizando un electrodo EBQ tenemos

# de uniones envigas = 6.06 / 0.144 = 42 08
Long. Soldadura de celosia =42.08 * 3 = 126.24"

Ademas se considera la union de los elementos de
borde para cada uno se colocara un cordon de 4"
Long de soldadura en bordes =4 *4=16"

Long total de soldadura en viga = 126.24 + 16 = 142 24"
Para el electrodo EGO el rend. es de 2" por unidad

# de electrodos necesarios = 14224 /2 =7112 u's

# de electrodos por libra = 25

Cantidad de electrodos = 71.12 / 25 = 2.85 |bs

* Pintura

Rend. = 0.04 gal/ml

Longitud de la viga = 6.06 ml

cantida de pintura = 6.06 * 0.04 = 0.24 gal

* Acero longitudinal

Angulo de 1 1/2" x 1 1/2" x 1/8"

2*(6.06 m)=12.12 mts de angulo

Unidades angulares de 9 mts de longitud

# de unidades necesarias =12.12/6=2.02 u's

Angulo de 1 172" x 1 1/2" x 532"

2*(6.06 m)=12.12 mts de angulo

Unidades angulares de 6 mts de longitud

Para los extremos 2 angulos por extremo

Long adicional = 2 x 0.25 x 2 = 1.00 mts

Long total de angulo = 1212 + 1.00 =13.12 mts
Unidades angulares de 6 mts de longitud

# de unidades necesarias =13.12/6=219 u's

En cada anclaje de columna a viga se tiene una
placa soldada a laviga y a un anclaje en la columna
en donde esta apoyada

Se tendra una cordon de soldadura igual a la long
de todo el material en contacto

Placa de 0.25 * 0.25 * 1/2"

Longitud de soldadura = (0.25"2)

Longitud de soldadura = 0.50 mts = 19.69"

# de electrodos necesarios = 19.69" /2 =985 u's
Cantidad de electrodos =985/25=0391b

Total de electrodo porviga = 2.85 + 0.39 = 3.24 |bs

* Solvente

Rend = 1/8 gal/gal de pintura

para 0.24 galones

cantidad de solvente = 0.24 * 1/8 = 0.03 gal

440



MEMORIA DE CALCULO

PROYECTO: "ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISERND ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS COM
PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: Estructura de Techos

CALCULO: Br. Paolo Figueroa

ELEMENTO: Viga de alma abierta (VM-1)

REVISO: Ing. Adry Vivina Flores

Resumen de materiales necesarios para 4 vigas

Acero g 1/2" = 0.2724 qq

Angulo de 1 1/2" x 1 1/2" % 1/8" = 2.02 u’s
Angulo de 1 1/2" x 1 1/2" x 5/32" =219 u’s
Electrodos = 3.24 Ibs

Pintura = 0.24 galones

Solvente = 0.03 galones

Anclaje 7/8" =2 u's

Placa 025025 1/2"=1u's

* Calculo de la cantidad de Mano de chra

* Hechura de Vigas macomber

Rend. = 8 ml/dia

para 6.06 metros lineales de vigas

tiempo = 6.06/8 = 0.76 dias ( 1 mecanico, 1 aux.)

* Pintura de

Vigas

macomber

Rend. = 28 ml/dia

para 6.06 metros lineales de vigas
tiempo = 6.06/28 = 0.22 dias (1 auxiliar)

* Colocacidn de Vigas macomber

Rend. = 42 ml/dia

para 6.06 metros lineales de vigas

tiempo = 6.06/42 = 0.14 dias (1 mecanico, 1 aux.)

* Calculo de el tiempo requerido de uso de Equipo

Equipo U's Tiempo
Sierra dias 0.90
Martillo redondo dias 0.90
Guantes de cuero dias 0.90
Cinta metrica dias 0.90
Gafas dias 0.90
Aparato soldador dias 0.90
Pulidora dias 076
Disco de metal dias 0.76
Extencion electrica dias 0.90
Prensa dias 0.76
Brocha dias 022
Andamio dias 0.14
Disco de metal dias 0.76
Extencion electrica dias 0.90
Prensa dias 0.76
Brocha dias 022
Andamio dias 0.14
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MEMORIA DE CALCULO

PROYECTO: "ESTRUCTURACION, AMALISIS Y DISEFIO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON

PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: Estructura de Techos

CALCULO: Br. Paolo Figueroa

ELEMENTO: Viga de alma abierta (VM-2)

REVISO: Ing. Adry Vivina Flores

* Calculo de la cantidad de Materiales
Se calculara |a cantidad de material para una viga de
18 ml de longitud

* Acero para celosia (g T/8" @ 60°)
L1 = 0.60/tan 60°) = 0.35

L2 = hipotenusa = 0.69 m

Para 15 mts

03m -» 069m

15m -= Xm

X =0.69"15/0.35=29.57 mts acero @ 7/8"
Acero g 7/8" == peso por longitud = 0.0686 gg/ml
Acero @ 7/8" requerido = 29.57 * 0.0686 = 2.03 qg

* Soldadura

Para |a soldadura de la celosia con las unidades
angulares se colocara un cordon de 3 " por union
y utilizando un electrodo EBQ tenemos

# de uniones envigas = 15 / 0.35 = 42.86

Long. Soldadura de celosia = 4286 * 3 = 128 58"

Ademas se considera la union de los elementos de
borde para cada uno se colocara un cordon de 4"
Long de soldadura en bordes =4 * 4 = 16"

Long total de soldadura en viga = 128.58 + 16 = 144 538"

Para el electrado E6OD &l rend. es de 2" por unidad
# de electrodos necesarios = 14458 /2 =72.29 u's
# de electrodos por libra = 25

Cantidad de electrodos = 72.29/ 25 = 2.89 |bs

* Pintura

Rend. = 0.04 gal/ml

Longitud de la viga = 15 ml

cantidad de pintura = 15 * 0.04 = 0.60 gal

* Acero longitudinal

Angulo de 2" x 2" x 5/16"

2" (15 m ) = 30 mts de angulo

Unidades angulares de 15 mts de longitud

# de unidades necesarias = 30/ 6 = 5.00 u's

Angulo de 2" x 2" x 516"

2* (15 m ) = 30 mts de angulo

Unidades angulares de 6 mts de longitud

Para los extremos 2 angulos por extremo
Long adicional =2 x 060 x 2 =2 4 mts

Long total de angulo = 30 + 2.4 = 32.4 mis
Unidades angulares de 6 mts de longitud

# de unidades necesarias = 32.4/6 =540 u's

En cada anclaje de columna a viga se tiene una
placa soldada a la viga y a un anclaje en la columna
en donde esta apoyada

Se tendra una cordon de soldadura igual a la long
de todo el material en contacto

Placa de 0.25 * 0.25 * 1/2"

Longitud de soldadura = (0.25%2)

Longitud de soldadura = 0.50 mts = 19.69"

# de electrodos necesarios =1969"/2=985u's
Cantidad de electrodos =9.85/25=0.39 b

Total de electrodo porviga = 2.89 + 0.39 = 3.28 lbs

* Solvente

Rend = 1/8 gal/gal de pintura

para 0.60 galones

cantidad de solvente = 0.60 * 1/8 = 0.075 gal
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MEMORIA DE CALCULO

PROYECTO: "ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON
PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: Estructura de Techos CALCULOQ: Br. Paolo Figuerca

ELEMENTO: Viga de alma abiertta (VM-2}

Resumen de materiales necesarios para 1 viga

Acero @ 7/8" = 1.66 qq

Angulo de 2" x 2" x 516" =10.40 u’s
Electrodos = 3.28 lbs

Pintura = 0.60 galones

Solvente = 0.075 galones

Anclaje 1"=2u's

Placa 0.25*0.25*1/2" =1 u's

* Calculo de la cantidad de Mano de obra

* Hechura de Vigas macomber

Rend. = 8§ ml/dia

para 15 metros lineales de vigas

tiempo = 15/8 = 1.88 dias ( 1 mecanico, 1 aux.)

* Pintura de

Vigas

macomber

Rend. = 28 ml/dia

para 15 metros lineales de vigas
tiempo = 15/28 = 0.54 dias (1 auxiliar)

* Colocacidn de Vigas macomber

Rend. = 42 mifdia

para 15 metros lineales de vigas

tiempo = 15/42 = 0.36 dias (1 mecanico, 1 aux.)

* Calculo de el tiempo requerido de uso de Equipo

Equipo U's Tiempo
Sierra dias 2.24
Martillo redondo dias 2.24
Guantes de cuero dias 2.24
Cinta metrica dias 2.24
Gafas dias 224
Aparato soldador dias 2.24
Pulidora dias 2.24
Disco de metal dias 1.88
Extencion electrica dias 2.24
Prensa dias 224
Brocha dias 054
Andamio dias 0.36
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MEMORIA DE CALCULD

PROYECTO: "ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISERO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHODS CON
PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD”

PARTIDA: Estructura de Techos

CALCULO: Br. Paolo Figueroa

ELEMENTO: Viga de alma abierta (VM-3)

REVISO: Ing. Adry Vivina Flores

* Calculo de la cantidad de Materiales
Se calculara la cantidad de material para una viga de
12 ml de longitud

* Acero para celosia (g 7/8" @ 607)
L1=0.50/(tan 60°) = 0.288

L2 = hipotenusa = 0.58 m

Para 12 mts

0288m = 0468m

12m - Xm

X =058"12/0.288 = 2417 mts acero ¢ 7/8"
Acera @ 7/8" == peso por longitud = 0.0686 gg/ml
Acero @ 7/8" requendo = 24.17 * 0.0686 = 1.66 gg

* Soldadura

Para |a soldadura de la celosia con las unidades
angulares se colocara un cordon de 3 " por union
y utilizando un electrodo EB0 tenemaos

# de uniones envigas = 12 / 0.288 = 41.67

Long. Soldadura de celosia = 41.67 * 3 = 125.01"

Ademas se considera la union de los elementos de
borde para cada uno se colocara un cordon de 4"
Long de soldadura en bordes =4 *4=16"

Long total de soldadura en viga = 125.01 + 16 = 141.01"

Para el electrodo EBO el rend. es de 2" por unidad
# de electrodos necesarios = 141.01/2 =70.51 u's
# de electrodos por libra = 25

Cantidad de electrodos = 70.51 /25 = 2.82 |bs

* Pintura

Rend. = 0.04 gal/ml

Longitud de la viga = 12 ml

cantidad de pintura = 12 * 0.04 = 0.48 gal

* Acero longitudinal

Angulo de 2" x 2" x 516"

2% (12 m )= 24 mts de angulo

Unidades angulares de 6 mts de longitud
# de unidades necesarias =24 /6 =4 u's

Angulo de 2" x 2" x 114"

2712 m) =24 mts de angulo

Unidades angulares de 6 mts de longitud

Para los extremos 2 angulos por extremo

Long adicional =2 x 0.60 x 2 = 2.4 mts

Long total de angulo = 24 + 2.4 = 26 4 mits
Unidades angulares de 6 mts de longitud

# de unidades necesarias =26.40 /6 =4.40 u's

En cada anclaje de columna a viga se tiene una
placa soldada a la viga y a un anclaje en la columna
en donde esta apoyada

Se tendra una cordon de soldadura igual a la long
de todo el material en contacto

Placa de 0.25 * 0.25 = 1/2"

Longitud de soldadura = (0.25%2)

Longitud de soldadura = 0.50 mts = 19.69"

# de electrodos necesarios = 19.69"/2=985u's
Cantidad de electrodos =985/25=0391b

Total de electrodo por viga = 2.82 + 0.39 = 3.21 |bs

* Solvente

Rend = 1/8 gal/gal de pintura

para (.48 galones

cantidad de solvente = 0.48 * 1/8 = 0.06 gal
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MEMQRIA DE CALCULQ

PROYECTO: "ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISERO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON
PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: Estructura de Techos CALCULQ: Br. Paolo Figueroa

ELEMEMNTO: Viga de alma abierta (WM-3) REVISO: Ing. Adry Vivina Flores

Resumen de materiales necesarios para 4 vigas

Acero @ 7/8" = 1.66 qq

Angulo de 2" x 2" x 5/16" = 4.00 u's
Angulo de 2" x 2" x 1/4"=4.40u’s
Electrodos = 3.21 lbs

Pintura = 0.48 galones

Solvente = (.06 galones

Anclaje 1"=2 u's

Placa 025 *0.25*1/2"=1u's

* Calculo de la cantidad de Mano de obra

* Hechura de Vigas macomber

Rend. = 8 ml/dia

para 12 metros lineales de vigas

tiempo = 12/8 = 1.5 dias ( 1 mecanico, 1 aux.)

* Pintura de

Vigas

macomber

Rend. = 28 ml/dia

para 12 metros lineales de vigas
tiempo = 12/28 = 0.43 dias (1 auxiliar)

* Colocacidn de Vigas macomber

Rend. = 42 mi/dia

para 12 metros lineales de vigas

tiempo = 12/42 = 0.29 dias (1 mecanico, 1 aux.)

* Calculo de el tiempo requerido de uso de Equipo

Equipo U's Tiempo
Sierra dias 1.79
Martillo redondo dias 1.79
Guantes de cuero dias 1.79
Cinta metrica dias 1.79
Gafas dias 1.79
Aparato soldador dias 1.79
Pulidora dias 1.79
Disco de metal dias 15
Extencion electrica dias 1.79
Prensa dias 15
Brocha dias 0.43
Andamio dias 0.29
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MEMORIA DE CALCULO

PROYECTO: "ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON
PERFILES METALICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

PARTIDA: Estructura de Techos

CALCULD: Br. Paolo Figueroa

ELEMENTO: Armadura tipo T-1

REVISO: Ing. Adry Vivina Flores

1 Unidad de armadura con long. Total de 1920 mts
la configuracion de la armadura es tal como se muestra
en la figura, con una longitud de 19.20 mts

se calculara el costo total de esta viga para obtener
un costo por metro lineal que se utilizara para
obtener el costo de este tramo de armadura.

* Calculo de la cantidad de Materiales

Con la ayuda del software autocad se determino la
cantidad de angulos necesarios de cada tipo, a
continuacion se detallan cuales con los valores
obtenidos:

* Angulos de 3" x 2 1/2" * 3/8" (cuerda superior)
Se considera para estos angulos que se tienen 2
unidades por metro lineal

Long necesaria = 38 48 mts

Long total de angulos = 38.48 * 2 = 76.96 mts

Para u's de 6 mts de longitud
# de unidades necesarias = 76.96 /6 =12.82 u's

* Angulos de 2 1/2" * 2 1/2" * 3/16" (cuerdas diagonal
e inferior)

Long total de angulos = 3495 mts

Para u's de 6 mts de longitud

# de unidades necesarias =34.95/6 =5.83 u's

En cada nudo, segudn el analisis de la union de los

elementos estructurales, se ha determinado que se
requiere una soldadura de 35" de longitud en cada

uno de los nudos.

# de uniones = 23

Long. Total de soldadura = 23 * 35" = 805"

La conexidn a la columna de soporte se realiza por
medio de pernos de conexidn a una placa de

0.256 *0.25 * 1/4" que esta soldada a la armadura
con un cordon de soldadura de long de 0.25 cm a
cada lado de la tijera

Long de soldadura=0.25"2*2 = 1.00 mts

Long de soldadura = 39.37"

Long total de soldadura en la armadura = 844 37"
Cantidad de electrodos = 844.37 /2 =42219 u's

Electrodos necesarios para viga = 422.19 /25
Electrodos necesarios para viga = 16.89 Ibs

* Placas de conexion

Se colocan placas en cada unidn estructural dentro de la
armadura.

# de uniones = 23

Placa 0.15x 0.35 x 316" =23

* Pintura

Rend. = 0.04 gal/ml

para 19.20 ml

Cantidad de pintura = 19.20 * 0.04 = 0.768 gal

* Solvente
Rend = 1/8 galfgal pintura
Cantidad de solvente = 0.768 * 1/8 = 0.096 gal
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PLANTA ESTRUCTURAL DE TECHOS

ESC. 1:200

NOTAS ESTRUCTURALES:

* LOS ELEMENTOS SECUNDARIOS (POLIN ESPACIAL),
SERAN CONSTRUIDOS CON ACERO CORRUGADO

GRADO 40 SEGUN NORMA ASTM A615

* LA UNION ENTRE ELEMENTOS DE CELOSIA'Y CUERDA

SUPERIOR E INFERIOR EN LOS POLINES ESPACIALES SE

REALIZARA A TRAVES DE UNA SOLDADURA DE 1 PULG.

DE LONGITUD Y ELECTRODOS E60XX.
* LA CONEXION ENTRE POLIN ESPACIAL Y VIGA DE ALMA

ABIERTA O ARMADURA, SE HARA POR MEDIO DE UNA

SOLDADURA LONGITUDINAL, TAL COMO SE MUESTRA EN

DETALLE.

* LOS ELEMENTOS DE ANGULO QUE SE UTILIZARAN EN
LA CONSTRUCCION DE LAS VIGAS DE ALMA ABIERTA'Y
LA ARMADURA DEBEN SER DE ACERO CALIDAD ASTM

A36.

* LA UNION ENTRE ELEMENTOS DE CELOSIAY
ELEMENTOS ANGULARES DE LA VIGA DE ALMA ABIERTA,
SE REALIZARA MEDIANTE SOLDADURA DE 1/8 DE

PULGADA DE ESPESOR Y DOS FILETES DE SOLDADURA

DE 1.5 PULG CON ELECTRODOS E60XX.

* LA UNION DE ENTRE COMPONENTES DE ARMADURA Y
EL APOYO SOBRE LAS COLUMNAS DE CONCRETO
REFORZADO, SE REALIZARA TAL COMO SE MUESTRA EN

DETALLE.
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DETALLE TIPICO DE LARGUEROS DE TECHO TIPO POLIN ESPACIAL

ESC. 1:15

FILETE, L =2"
ELECTRODO E60XX

SOLDADURA DE

DETALLE TIPICO DE CONEXION VIGA DE ALMA ABIERTA — POLIN ESPACIAL

ESC. SIN ESCALA

2L 1% x 1%” x 1/8"

CEL 12 %" A 60

2L 2" X 2" x 1/8"

CEL 18 %" A 60

2L 1%” x 1%”" x 5/32"

VM=3

2L 1%" x 1%” x 5/32"

VM—1

2L 2" X 2" x 5/16”

0.50 CEL 19 7/8" A 60

VM-2

DETALLE TIPICO DE MACOMBER

(VIGAS DE ALMA ABIERTA)
ESC. 1:25

2L 2" X 2" x 5/16”

PLACA DE 0.25X0.25X%3”
SOLDADA A ARMADURA

19.21 m

21/

2
=2
1
1

2EE0
I

L
L
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3 x 2% x 3/8
3% 2% x 3/8”
<% x 2% x 3/16"
< 2% x 2% x 3/16"

DETALLE DE ARMADO DE LA ARMADURA PRINCIPAL DE LA ESTRUCTURA DE TECHOS (T—1)

ESC. 1:100

ARMADURA

\4; 0.04

035 m

* .| 2-PERNOS DE O 7/8”
CON TUERCA Y CONTRATUERCA

‘2 COLUMNA

2 1/2 2 1/2° x 3/16"

PLAC,
AGUJERO DE DIAMETRO 1"

PL 3/16"

21/2% 2 1/2" x 3/16

213" x2 1/2" x 3/8

213" x2 1/2" x 3/8"

NUDO TIPICO DE CONEXION DE ELEMENTOS
ANGULARES EN LA ARMADURA

DETALLE TIPICO DE ANCLAJE DE ARMADURAS Y VIGAS A COLUMNAS

Y UNION ENTRE ELEMENTOS DE LA ARMADURA
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BR. PAOLO ROBERTO FIGUEROA CATALAN
BR. CARLOS LEONARDO HERNANDEZ CASTILLO

CONTENIDO:

PLANTA ESTRUCTURAL DE TECHOS
Y DETALLES ESTRUCTURALES

AREA DEL TERRENO: ESCALA: CORRELATIVO:

4,581.22 MT.2 INDICADAS
6,554.8] VR.?
AREA DE CONSTRUCCION: FECHA
1,179.81 MT. *? MAYO 2012 OOL"




