CAPITULO |
1 ANTECEDENTES

1.1 El problema

Actualmente se desarrollan diferentes destrezas deportivas en el campus universitario,
pero no en todas sus disciplinas y en ambientes adecuados. Existen espacios deportivos,
aunque no estan siendo aprovechados en su totalidad debido a la falta de una
infraestructura que cumpla con las necesidades y comodidades tanto para espectadores
como para atletas; la falta de sanitarios, cambiadores para los deportistas y la ausencia
de alumbrado en caso de eventos realizados en la noche son un problema latente.

En este sentido, el no contar con una infraestructura adecuada, también conlleva a una
pérdida de ingresos econdmicos, debido a que una estructura de este tipo puede ser
empleada en diferentes actividades como alquileres para eventos universitarios, locales

y hasta nacionales, de caracter social, cultural, deportivo, etc.
Otros problemas que suelen presentarse son:
1.1.1 Planteamiento

En el campus Universitario ya existe una zona destinada a desarrollar destrezas
deportivas; este espacio debera ser empleado de la mejor manera, para la construccion

de una infraestructura adecuada.

Es evidente que el area no es amplia como para la magnitud de un estadio convencional,
es por eso que el escaso terreno debera ser aprovechado al maximo verticalmente, en
el que entra en juego un disefio arquitectonico eficaz, capaz de aprovechar todo el

espacio posible.

Por esta razon se plantea como solucién el disefio estructural del Estadio Universitario

Juan Misael Saracho.



1.1.2 Formulacion

La construccion de un estadio que contemple un disefio arquitectonico y estructural
adecuado, que cumpla con los requisitos de comodidad y funcionalidad, causaria un

impacto positivo desde el punto de vista, econdémico, social y cultural.

Por tanto, generard recursos economicos adicionales, los cuales podrian ser
aprovechados en beneficio de la educacion en nuestra casa superior de estudios

“Universidad Auténoma Juan Misael Saracho”.
1.1.3 Sistematizacion

Se debera verificar que la alternativa de solucion sea la mas conveniente en los aspectos

técnicos y econémicos.
Las alternativas en el presente proyecto, van ligadas con:

e La eleccidn de la geometria del portico principal mas adecuada y estudiar su

comportamiento frente a la accion de cargas.

e La eleccion entre diferentes tipos de perfiles de la estructura en general, en el
que se seleccionaran los mas eficaces para los distintos sistemas que componen
la estructura; ademas deben cumplir con los limites establecidos en los célculos
estructurales y, de igual manera, deben ser de mas facil colocacion y conexion.

e Eleccion de conexiones soldadas o atornilladas.
1.2 Objetivos
1.2.1 Objetivo General

o Realizar el disefio estructural de todos los elementos del Multideportivo
UAJMS Mddulo I: Estadio, cumpliendo normativas internacionales y
nacionales, analizando correctamente cada uno de estos por medio de
calculos manuales, verificando estos analisis en programas de calculo

estructural.



1.2.2

1.3

13.1

Objetivos especificos

e Llevar a cabo, el estudio de suelos cumpliendo normativas y
procedimientos requeridos, para la determinacion adecuada de la
capacidad portante del suelo.

e Analizar las cargas con el apoyo de la norma internacional ASCE 7-10,
adaptando algunos valores, correspondientes al medio en estudio.

e Elegir el tipo de unién mas favorable, empleando métodos de analisis y
dimensionamiento segun lo estipulado por la norma ANSI-AISC 360-
10.

e Efectuar el disefio estructural de la cubierta metalica en voladizo
seleccionando los perfiles mas adecuados y del mismo modo sus
uniones donde ambos garanticen seguridad y estabilidad.

e Desarrollar el disefio estructural de columnas y vigas de todo el sistema,
galeria principal, pasillo y gradas.

e Disefar las graderias del multideportivo UAJMS Mddulo 1: Estadio,
con el apoyo de elementos prefabricados, verificando el cumplimiento
técnico de estos segun los requisitos de la obra.

e Desarrollar los célculos del disefio de una Losa con placa colaborante
“Metaldeck”, apoyandose dichos célculos en la normativa vigente de
aceros conformados AISI S100-2007.

o Disefiar las zapatas de todo el sistema estructural, buscando estabilidad

segun el tipo de suelo estudiado.
Justificacion
Académica

Desarrollar el proyecto colabora y contribuye a profundizar los conocimientos
adquiridos durante la formacion académica y aplicarlos en el campo de
estructura de edificaciones con respecto a estructuras de hormigon armado,

metalicas y elementos pretensados.



1.3.2 Técnica

Se elabora el calculo estructural considerando la normativa oficial vigente para

el respectivo disefio.
1.3.3 Social

e Apoyo al deporte y salud.
e Generacion de ingresos econdmicos.
e Apoyo estudiantil.

e Servicio a la comunidad en general.
1.4 Alcance del proyecto

Teniendo clara la idea de qué es lo que se pretende realizar, es de vital importancia,
definir el alcance y las limitaciones que tendra este estudio, para asi poder encarar
satisfactoriamente las actividades propuestas.

Como alcance primordial se destaca el disefio estructural de los elementos princiaples

de sustentacion, asi también como de sustentacion de la cubierta de la estructura.
1.4.1 Resultados a lograr

En el desarrollo de la propuesta “Disefio estructural Multideportivo UAJMS. Mddulo
1: Estadio”, que se ejecutara en la asignatura CIV 502, se plantean los siguientes

resultados:

e Determinar la granulometria, clasificacion y capacidad portante del suelo en el
que se apoyara, dicha estructura.

o Realizar el disefio estructural de todas las barras que conforman el sistema,
cubierta, cerchas, columnas vigas y correas, las cuales deben cumplir con los
requerimientos constructivos y de resistencia.

e Efectuar el célculo estructural de un tipo de losa no comin en el medio, siendo

ésta una losa con placa colaborante, llamada también “losa metaldeck”.



e Dimensionar la estructura de cimentaciobn mas eficiente para el sistema
estructural, que cumpla con los requisitos de resistencias estipulados por la
norma EHE-08.

e Plantear el tipo de union mas favorable para el sistema y el medio de
construccion, garantizando una eficiente conexion en la estructura, por medio
de la calidad de mano de obra.

e Elaborar planos generales y de detalle de la estructura calculada.

e Verificar el disefio estructural utilizando software “CYPE 3D 2017”.
1.4.2  Aporte académico del estudiante

Se plantea el analisis técnico econémico de dos tipos de columnas, correspondientes a:

Una columna mixta frente a una columna de acero de perfil IPN.
1.4.3 Restricciones
En el proyecto no se desarrollaran los siguientes puntos:

e Plan de construccion.

e Especificaciones constructivas.

e Disefio de drenaje de la cancha de fatbol.

¢ Disefio de sistemas de agua potable.

o Disefio de sistemas de alcantarillado sanitario y pluvial.
e Disefio del cimiento de los postes de porteria.

e Disefio de instalaciones eléctricas.
1.5 Localizacion

La estructura del Estadio Universitario se emplazara en el campus universitario,
ubicado en la Ciudad de Tarija, Provincia Cercado, los barrios cercanos al mismo son

el centro poblado de la ciudad.
Colindante:

e Norte: Barrio Fatima.

e Sur. Barrioel Tejar.



e [Este: Barrio San Gerénimo.

e QOeste: Campus Universitario.

Ubicacion:
Departamento: Tarija
Provincia: Cercado
Seccion: Primera
Municipio: Tarija
Distrito: Distrito 11

La localizacion geogréafica se la obtuvo mediante la carta geografica correspondiente
al lugar de Estudio.
Figura 1-1 Ubicacidn Politica del proyecto a nivel nacional

BOLIVIA



Figura 1-2 Ubicacidn politica del proyecto a nivel departamental

TARUA

Figura 1-3 Ubicacion politica del proyecto a nivel Municipio

Fuente: Elaboracion Propia en base a Google earth

CERCADO



CAPITULO II
2 MARCO TEORICO

2.1 Generalidades

En este capitulo se presenta el respaldo de la ingenieria del proyecto estableciendo
normativas y la metodologia para el disefio estructural del proyecto. Con el fin de
alcanzar el objetivo general de la propuesta “Disefio Estructural de Multideportivo
UAJIMS, Modulo 1: Estadio”, se debe tener el conocimiento cientifico de los elementos

que intervienen en el disefio estructural.
2.2 Normativa

A continuacidn, se enumeran las normas y leyes utilizadas en diferentes momentos a

lo largo del desarrollo del proyecto junto a una breve explicacion de ellas.

ACSE 7-10. Disefio minimo de cargas para edificios y otras estructuras: Este
estandar proporciona requerimientos minimos de carga para el disefio de edificios y
otras estructuras que estan sujetos a los requisitos del cédigo de construccion. Se
establecen para disefio de resistencia y disefio de tension permisible, las cargas y
combinaciones de carga apropiadas, que han sido desarrolladas para ser usadas en

conjunto.

Especificacion ANSI/AISC 360-10 para Construcciones de Acero (LRFD USA):
La Especificacion para Edificios de Acero (ANSI/AISC 360), en lo sucesivo referida
simplemente como la Especificacion, se aplicara al disefio de sistemas estructurales en
acero o sistemas con acero estructural actuando en estructuras compuestas con concreto

armado.

Instruccion de hormigon estructural (EHE-08): Tiene por objeto regular el
proyecto, ejecucion y control de las estructuras de hormigén, tanto en obras de
edificacién como de ingenieria civil, al objeto de conseguir la adecuada seguridad de
las mismas, preservando las construcciones que en ella se sustentan y la de los usuarios

que las utilizan.



AISI S100-2007 (LRFD USA): Esta Especificacion se aplica al disefio de elementos
estructurales conformados en frio a partir de chapas, tiras, placas o barras de acero al
carbono o de baja aleacion de no mas de 1 pulgada (25,4 mm) de espesor y que se

utilizan con fines de transporte de carga en
(a) Edificios, y

(b) Estructuras distintas de los edificios siempre que se tengan en cuenta los

efectos dinamicos.

NB 1225001: Esta Norma proporciona las prescripciones que deben ser observadas en
el disefio, ejecucion y control de obras de hormigon estructural (estructuras de
hormigon sin armar en masa, armado y pretensado) las que deben ser capaces de resistir
las acciones previstas durante los periodos de construccion y de servicio, ofreciendo la

seguridad adecuada al uso al que se destinen durante su periodo de vida util.
2.2.1 Aplicacion de las normas en la estructura

Tabla 2-1 Aplicacion de normas al proyecto

ACSE 7 -10 Cargas sobre la estructura

ANSI AISC 360-10 | Elementos de acero estructural, columnas, vigas, viguetas,
cerchas y correas.

EHE-08 Espafia Disefio de zapatas.

AISI S100-2007 Disefio de losa metaldeck.

NB 1225001 Disefio de columna mixta (aporte académico).

Fuente: Elaboracion propia
2.3 Topografia

La topografia es una ciencia geométrica aplicada a la descripcion de la realidad fisica
inmavil circundante. Es plasmar en un plano topografico la realidad vista en campo, en

el ambito rural o natural, de la superficie terrestre; en el d&mbito urbano; es la
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descripcion de los hechos existentes en un lugar determinado: muros, edificios, calles,

entre otros.
2.3.1 Mapas topograficos

Para un mapa topogréafico se utiliza un sistema de coordenadas tridimensional, siendo

la “x” y la “y” competencia de la planimetria, y la “z” de la altimetria.

Se utiliza el sistema de representacion de planos acotados, mostrando la elevacion del
terreno, para lo cual se utilizan lineas que conectan los puntos con la misma cota
respecto de un plano de referencia, denominadas curvas de nivel, en cuyo caso se dice
que el mapa es hipsogréafico. Dicho plano de referencia puede ser al nivel del mar, y en

caso de serlo se hablara de altitudes en lugar de cotas.
2.3.2 Toma de datos

Actualmente, el método mas utilizado para la toma de datos se basa en el empleo de
una estacion total, con la cual se pueden medir angulos horizontales, angulos verticales
y distancias. Conociendo las coordenadas del lugar donde se ha colocado la Estacion,
es posible determinar las coordenadas tridimensionales de todos los puntos que se
midan. Ademas, procesando posteriormente las coordenadas de los datos tomados, es
posible dibujar y representar graficamente los detalles del terreno considerado. Con las
coordenadas de dos puntos se hace posible ademas calcular las distancias o el desnivel

entre los mismos puntos, aungue no se hubiese estacionado en ninguno.
2.4  Estudio de suelos

Para propdsitos de ingenieria, el suelo se define como el agregado no cementado de
granos minerales y materia organica descompuesta (particulas solidas) con liquido y
gas en los espacios vacios entre las particulas solidas. La ciencia que estudia su
comportamiento es la mecanica de suelos que se ocupa del estudio de sus propiedades
fisicas y el comportamiento de las masas de suelos sometidos a diferentes tipos de
fuerzas. Por otro lado, una ciencia que usa principios de la mecénica de suelos es la
ingenieria geotécnica que enfoca su estudio en las propiedades mecanicas e hidraulicas

de suelos y rocas, tanto en superficie como en el subsuelo.
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2.4.1 Exploracion de suelos (Geotécnica)

EL objetivo principal es detectar, reconocer e identificar los materiales geomecanicos
y profundidades de napas en el sector de emplazamiento de obras de ingenieria que se
proyectan en el area en que pueden influenciarla taludes adyacentes o en profundidades

donde se requiera prevenir efectos en aguas subterraneas.
2.4.2 Laboratorio de suelos

El suelo es usado como material de construccion en diversos proyectos de ingenieria
civil y con cimientos estructurales, los ingenieros civiles deben estudiar las propiedades
del suelo, tales como el origen, la distribucion de tamafio de grano, la capacidad de
drenar el agua, plasticidad, compresion, resistencia al corte y la capacidad de soporte
de carga; esto puede ser determinado mediante apropiadas pruebas de laboratorio y la
determinacidn in situ de las propiedades de resistencia y deformacion del suelo, debido
a que asi se evita la perturbacion de las muestras durante la exploracion de campo.

Dichas propiedades se traducen en:

e Analisis mecanico del suelo
e Consistencia del suelo
e Clasificacion de los suelos (segun A.A.S.H.T.O. y S.U.C.S))

e Esfuerzos permisibles en la masa del suelo
2.4.2.1 Anélisis mecénico del suelo

El analisis mecanico es la determinacion de la gama de tamafios de particulas presentes
en un suelo, expresados como un porcentaje del peso seco total (0 masa).
Generalmente, se utilizan dos métodos para encontrar la distribucion de tamafio de

particula de suelo:

e Analisis de tamiz para tamafios de particulas mayores de 0.075 mm de didmetro
e Analisis de hidrometro para tamafios de particulas mas pequefias que 0.075 mm
de didmetro.
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2.4.2.2 Analisis de tamiz

El andlisis de tamiz consiste en agitar la muestra de suelo a través de un conjunto de
tamices que tienen aberturas mas pequefias progresivamente. Los numeros estandar

son:

Tabla 2-2 Tamiz y los tamafios de las aberturas

Tamiz N° Abertura (mm)
4 4.75
6 3.35
8 2.36
10 2
16 1.18
20 0.85

30 0.60
40 0.425
50 0.30
60 0.25
80 0.18
100 0.15
140 0.106
170 0.088
200 0.075
270 0.053

Fuente: Fundamento de ingenieria geotécnica - Braja M. Das

Una vez que se calcula el por ciento mas fino para cada tamiz, los calculos se
representan en el papel de grafico semilogaritmico, con el por ciento méas fino como la
ordenada (escala aritmética) y el tamafio de la abertura del tamiz como la abscisa
(escala logaritmica). Esta trama se conoce como curva de distribucion de tamafio de

particula, como se muestra en la siguiente figura.
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Figura 2-1 Curva de distribucién de tamafio de particulas
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Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica - Braja M. Das
2.4.2.3 Consistencia del suelo

Cuando los minerales de arcilla estan presentes en el suelo de grano fino, el suelo se
puede remover en presencia de algo de humedad sin que se desmorone. Esta naturaleza

cohesiva se debe al agua adsorbida que rodea a las particulas de arcilla.

En 1900, un cientifico sueco llamado Albert Mauritz Atterberg desarrollé un método
para describir la consistencia de los suelos de grano fino con diferentes contenidos de
humedad. Con un contenido de humedad muy bajo, el suelo se comporta mas como un
solido quebradizo. Cuando el contenido de humedad es muy alto, el suelo y el agua
pueden fluir como un liquido. Por lo tanto, sobre una base arbitraria, dependiendo del
contenido de humedad, la naturaleza del comportamiento del suelo puede ser dividido
en cuatro estados basicos: sélido, semisdlido, plastico y liquido, como se muestra en la
figura 2-1.

2.4.2.3.1 Limites de Atterberg

El contenido de humedad, expresado en porcentaje, en el que se lleva a cabo la
transicion del estado solido al estado semisélido se define como el limite de
contraccion. El contenido de humedad en el punto de transicion del estado semisolido
al estado pléastico es el limite plastico, y del estado plastico al estado liquido es el limite

liquido.
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Figura 2-2 Naturaleza del comportamiento del suelo
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Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica — Braja M. Das

2.4.2.3.1.1 Limite liquido (LL)

En la figura 2-3, se muestra el diagrama esquematico de un dispositivo de limite
liquido. El procedimiento para la prueba de limite liquido dada en ASTM es la
Designacion ASTM D-4318. Es dificil ajustar el contenido de humedad en el suelo
para satisfacer el cierre requerido de 12.7 mm de la ranura en la pasta de suelo con 25
golpes. Por lo tanto, al menos, se debe realizar cuatro pruebas para el mismo suelo con
un contenido variable de humedad para determinar el nimero de golpes N, que varia
entre 15 y 35, necesario para lograr el cierre. El contenido de humedad del suelo en
porcentaje y el correspondiente numero de golpes se representan graficamente en papel
cuadriculado semilogaritmico (figura 2-4). La relacion entre el contenido de humedad
y log N es casi como una linea recta. Esto se conoce como curva de flujo. El contenido
de humedad correspondiente a N =25, determinado a partir de la curva de flujo, da el

limite liquido del suelo.
Figura 2-3 Dispositivo Casagrande

Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica — Braja M. Das
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Figura 2-4 Curva de flujo para la determinacion del limite liquido de una arcilla limosa
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Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica — Braja M. Das

2.4.2.3.1.2 Limite pléastico
Figura 2-5 Prueba de limite plastico

Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica — Braja M. Das

El limite plastico se define como el contenido de humedad, en porcentaje, en el que el
suelo al enrollarse en hilos de 3.2 mm de diametro se desmorona. La prueba es simple
y se realiza mediante rodados repetidos por parte de una masa de tierra de tamafio
elipsoidal sobre una placa de vidrio esmerilado (figura 2-5). Cuando empiezan a
aparecer unas rajaduras en la masa de suelo, inmediatamente se pesa esa muestra y se
la deja secar al horno, el porcentaje de humedad que tiene esa muestra de suelo himeda

corresponde al limite plastico.
Prueba del limite plastico

%W= LP= Peso del agua / Peso suelo seco
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2.4.2.3.1.3 Indice de plasticidad (PI)

Es la diferencia entre el limite liquido y el limite plastico de un suelo, o
PI=LL-PL

El procedimiento para la prueba de limite pléastico se da en la norma ASTM,
Designacion ASTM D-4318

2.4.2.4 Clasificacion de los suelos

Los suelos con propiedades similares pueden ser clasificados en grupos y subgrupos en
funcion de las caracteristicas mecanicas y su comportamiento para la ingenieria. En la
actualidad, dos sistemas elaborados de clasificacion que utilizan la distribucion
granulométrica y la plasticidad de los suelos son comunmente utilizados para
aplicaciones ingenieriles. Se trata del American Association of State Highway Officials
(AASHTO) y el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos.

2.4.2.4.1 Sistema de Clasificacién AASHTO

El sistema de clasificacion AASHTO utilizado actualmente se muestra en la tabla 4.1
del libro “Fundamentos de ingenieria geotécnica — Braja M. Das” . De acuerdo con este
sistema el suelo se clasifica en siete grupos principales: A-1 a A-7. Los suelos que
clasifican en los grupos A-1, A-2 y A-3 son materiales granulares, donde el 35% o
menos de las particulas pasan a través del tamiz num. 200. Los suelos donde més de
35% pasa a través del tamiz nam. 200 se clasifican en los grupos A-4, A-5, A-6 y A-7.
Estos son principalmente limo y materiales del tipo de arcilla. El sistema de

clasificacion se basa en los siguientes criterios:

2.4.2.4.1.1 Tamafio de grano

Grava: Fraccion que pasa el tamiz de 75 mm y es retenida en el tamiz N°10

Arena: Fraccion que pasa el tamiz N°10 (2 mm) y es retenida en el tamiz N°
200 (0.075 mm).

Limoy arcilla: Fraccion que pasa el tamiz nim. 200
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2.4.2.4.1.2 Plasticidad
El término limoso se aplica cuando las fracciones finas del suelo tienen un indice de
plasticidad de 10 o menos. El término arcilloso se aplica cuando las fracciones finas

tienen un indice de plasticidad de 11 o mas.

Para clasificar un suelo de acuerdo con la tabla 4.1 del libro los datos de prueba se

aplican de izquierda a derecha, por proceso de eliminacion.

También se incorpora un ndmero llamado indice de grupo (IG) a los grupos y
subgrupos del suelo, pero es usado para determinar la calidad del suelo de subrasante
para el caso de carreteras.

2.4.2.4.2 Clasificacion unificada

El Sistema Unificado de Clasificacion presenta simbolos de grupos de los suelos de
grava de grano grueso, estos son GW, GP, GM, GC, GC-GM, GW-GM, GW-GC, GP-
GM y GP-GC. Del mismo modo, los simbolos de los grupos de suelos de grano fino
son CL, ML, OL, CH, MH, OH, CL-ML vy Pt. se presenta en la tabla 4,2 del libro
“Fundamentos de ingenieria geotécnica — Braja M. Das” y clasifica los suelos en dos

grandes categorias:

2.4.2.4.2.1 Suelos de grano grueso
Son de grava y arena en estado natural con menos de 50% que pasa a través del tamiz
nam. 200. Los simbolos de grupo comienzan con un prefijo de G o S. G es para el suelo

de grava o grava, y S para la arena o suelo arenoso.

2.4.2.4.2.2 Suelos de grano fino
Con 50% o mas que pasa por el tamiz nim. 200. Los simbolos de grupo comienzan con
un prefijo de M, que es sinénimo de limo inorganico, C para la arcilla inorganicay O

para limos organicos y arcillas.
Otros simbolos que también se utilizan para la clasificacion son:
W: bien clasificado

P: mal clasificado
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L: baja plasticidad (limite liquido menor de 50)
H: alta plasticidad (limite liquido mayor de 50)

Para la clasificacion adecuada de acuerdo con este sistema, una parte o toda la siguiente

informacidn debe conocerse:

Porcentaje de grava: Esto es, la fraccion que pasa el tamiz de 76.2 mm y retenida en

el tamiz N°4 (4.75 mm de apertura)

El porcentaje de arena: Es decir, la fraccion que pasa el tamiz nim. 4 (4.75 mm de

apertura) y es retenida en el tamiz nam. 200 (0.075 mm de apertura)

El porcentaje de limo y arcilla: Esto es, la fraccion mas fi na que el tamiz nim. 200
(0.075 mm de abertura)

Los nombres de los grupos de los distintos suelos clasificados bajo el Sistema de
Clasificacion Unificado se pueden determinar usando las figuras 4.3, 4.4 y 4.5 del libro.

Al usar estas figuras, hay que recordar que en un suelo dado se tiene:
Fraccion fina = % que pasa el tamiz nim. 200
Fraccidn gruesa =% retenido en el tamiz nam. 200
Fraccion grava = % retenido en el tamiz num. 4
Fraccion arena = % retenido en el tamiz N° 200
2.4.3 Ensayo de penetracion normal estandar (Standard Penetration Test) SPT.

Este es uno de los métodos que rinde mejores resultados en la practica y proporciona
una informacién mas util en torno al subsuelo, no solo en lo referente a la descripcién,
sino también en cuanto a la resistencia del suelo. El ensayo de penetracion normal
estandar SPT es una prueba In Situ que se realiza en el fondo de una perforacion,
consiste en determinar el nimero de golpes de un martillo de peso 63.5 Kgy 762 mm
(30 plg) de altura de caida, necesarios para hincar en el suelo inalterado; toma muestras
en una distancia de 305 mm cuyos didmetros normalizados son: 36.8 mm de didmetro

interior y 50.8 mm de didmetro exterior del tubo.
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Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcion de N; incluso
han dibujado los dbacos que dan directamente la presion admisible con un coeficiente
de seguridad en zapatas empotradas o superficiales. En medios cohesivos, tras
numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la consistencia de
las arcillas y con su resistencia a compresion simple, medida en laboratorio sobre una

muestra inalterada.

Tabla 2-3 Relacion de Resistencia para las Arcillas

. . Resistencia a
Consistencia de la A
N . compresion simple
arcilla
kg/cm?

2 Muy blanda 0.25
2-4 Blanda 0.25-0.5
3-8 Media 05-1
8-15 Compacta 1-2

15-30 Muy compacta 2-4
>30 Dura 4-8

Fuente: Mecanica de suelos Juarez Badillo
2.5 Acero conformado y laminado
2.5.1 Acero conformado en frio

El acero conformado en frio pasa por un proceso de conformacion a temperatura
ambiente, permitiendo su recristalizacion. Dado que el acero se fabrica a una
temperatura mucho mas baja, no hay que preocuparse por el cambio de volumen'y
de forma del material, como cuando pasa con el acero laminado en caliente,
adecuado para usos en los que no se requieren formas precisas y tolerancias bajas.
Este es el principal motivo por el que el conformado en frio es normalmente méas

costoso que el laminado en caliente.

El conformado en frio aumenta la resistencia y dureza del acero y disminuye su

ductilidad (es decir, su capacidad de deformarse plasticamente de manera
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sostenible sin romperse), y por eso es necesario someterlo a un proceso llamado
recocido. Por eso, el conformado en frio es, basicamente, laminado en caliente que

ha pasado por un proceso adicional de conformacion.
2.5.2 Acero laminado en caliente

Acero laminado en caliente es el acero laminado que ha pasado por el proceso de
conformacién a una temperatura superior a los 926 grados para evitar que se
recristalice. Al acero que estd por encima de la temperatura de recristalizacion
puede darsele forma mucho mas facilmente que al acero mas frio, y puede partir de
lingotes de material en tamafios mucho mas grandes. También es mas barato de
fabricar que el acero conformado en frio y, a menudo, se fabrica sin pausas o
demoras en el proceso, de manera que no es necesario recalentar el acero. Durante
el proceso de enfriamiento, el acero laminado en caliente se contrae, haciendo que

su tamafio y forma final sean menos predecibles que los del laminado en frio.

El laminado en caliente permite una gran variedad de formas y de piezas; ademas,
puede utilizarse para fabricar piezas grandes sin tener que preocuparse por la
integridad del material. Por eso el acero laminado en caliente se usa a menudo en

proyectos estructurales.
2.5.3 Diferencias entre el laminado en caliente y el conformado en frio
2.5.3.1 Propiedades mecanicas

Las propiedades mecanicas del acero a menudo dependen de su grado o composicién
quimica. Por esa razon, nunca es seguro hacer suposiciones sobre las propiedades
mecanicas del laminado en caliente frente al laminado en frio a menos que su grado o

composicion quimica sean las mismas entre si.

Si partimos de la composicion del acero al carbono 1018, que es uno de los mas
comunes, podemos comprobar que hay diferencias clave entre el laminado en frio y el

laminado en caliente.
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2.5.3.2 Apariencia

Una pieza de acero laminada en caliente tiene una superficie aspera, sin tacto grasiento
y bordes redondeados; en cambio, una pieza de acero conformado en frio tiene una

superficie lisa, de tacto grasiento y bordes afilados.
2.5.3.3 Ventajas

El acero laminado en caliente, al tener una tolerancia mayor, permite una mayor
moldeabilidad, mientras que el acero conformado en frio se limita a algunas formas

limitadas, como plana, cuadrada y redonda.
2.5.4 Usos
2.5.4.1 Uso del acero laminado en caliente

e Edificios metélicos

e Railes de vias de tren

e Bastidores y otras partes de vehiculos pesados
e Calentadores de agua

e Anclajes

e Llantas

e Estructuras de construccion

e Otros usos que no requieren formas precisas
2.5.4.2 Uso del acero conformado en frio

Se usa comunmente para piezas que requieren conformado en frio, como engarzado,

estampado o doblado. Algunos ejemplos son:

e Partes de maquinaria (pernos, pifiones, engranajes...)
e Muebles de metal

e Archivadores

e Mesas

e Tubos de escape

e Sillas
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e Electrodomésticos
e Calentadores de agua

e Estanterias y otros productos similares
2.5.5 Precio

Al suponer un paso mas en el proceso de laminado, potenciar sus propiedades
mecanicas y permitir un mayor control sobre el resultado final, el laminado en frio del

acero suele ser mas caro que el laminado en caliente.
2.5.6 Ventajas del acero como material estructural

La supuesta perfeccion de este metal, tal vez el mas versatil de todos los materiales
estructurales, parece mas razonable cuando se considera su gran resistencia, poco peso,

facilidad de fabricacion y otras propiedades convenientes.
a) Alta resistencia

La alta resistencia del acero por unidad de peso implica que sera relativamente bajo el
peso de las estructuras; esto es de gran importancia en puentes de grandes claros, en

edificios altos y en estructuras con condiciones deficientes en la cimentacion.
b) Uniformidad

Las propiedades del acero no cambian apreciablemente con el tiempo, como es el caso

de las estructuras de concreto reforzado.
c) Elasticidad

El acero se acerca mas en su comportamiento a las hipotesis de disefio que la mayoria
de los materiales, debido a que sigue la ley de Hooke hasta esfuerzos bastante altos.
Los momentos de inercia de una estructura de acero se pueden calcular exactamente,
en tanto que los valores obtenidos para una estructura de concreto reforzado son

relativamente imprecisos.

d) Durabilidad
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Si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado, durarén indefinidamente.
Investigaciones, indican que bajo ciertas condiciones no se requiere ningun

mantenimiento a base de pintura.
e) Ductilidad

La ductilidad es la propiedad que tiene un material para soportar grandes
deformaciones sin fallar bajo esfuerzos de tension altos. Cuando se prueba a tensién un
acero dulce o con bajo contenido de carbono, ocurre una reduccion considerable de la
seccidn transversal y un gran alargamiento en el punto de falla, antes de que se presente
la fractura. Un material que no tenga esta propiedad por lo general es inaceptable y

probablemente sera duro y fragil y se rompera al someterlo a un golpe repentino.

Una ventaja adicional de las estructuras ductiles es que, al sobrecargarlas, sus grandes

deflexiones ofrecen evidencia visible de la inminencia de la falla.
f) Tenacidad

Poseen resistencia y ductilidad. Un miembro de acero cargado hasta que se presentan
grandes deformaciones serd aun capaz de resistir grandes fuerzas. Esta es una
caracteristica muy importante porque implica que los miembros de acero pueden
someterse a grandes deformaciones durante su fabricacién y montaje, sin fracturarse,
siendo posible doblarlos, martillarlos, cortarlos y taladrarlos sin dafio aparente. La
propiedad de un material para absorber energia en grandes cantidades se denomina

tenacidad.
g) Ampliaciones de estructuras existentes

Las estructuras de acero se adaptan muy bien a posibles ampliaciones. Se pueden afiadir
nuevas crujias e incluso alas enteras a estructuras de acero ya existentes; ademas, se

pueden ampliar los puentes de acero.
Propiedades diversas

Algunas otras ventajas importantes del acero estructural son: gran facilidad para unir

diversos miembros por medio de varios tipos de conexién simple, como son la
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soldadura y los pernos; posibilidad de prefabricar los miembros; rapidez de montaje;
capacidad para laminarse en una gran cantidad de tamafios y formas; posibilidad de
venderlo como chatarra, aunque no pueda utilizarse en su forma existente. El acero es

el material reciclable por excelencia.
2.5.7 Desventajas del acero como material estructural
a) Corrosion

La mayor parte de los aceros son susceptibles a la corrosion al estar expuestos al aire y
al agua y, por consiguiente, deben pintarse periédicamente. Sin embargo, el uso de

aceros intemperizados para ciertas aplicaciones, tiende a eliminar este costo.
b) Costo de la proteccidn contra el fuego

Aunque los miembros estructurales son incombustibles, sus resistencias se reducen
considerablemente en temperaturas que comunmente se alcanzan en incendios, cuando

los otros materiales de un edificio se queman
c) Susceptibilidad al pandeo

Cuanto mas largos y esbeltos sean los miembros a compresion, tanto mayor es el
peligro de pandeo. En la mayoria de las estructuras, el uso de columnas de acero es
muy econdémico debido a sus relaciones elevadas de resistencia al peso. Sin embargo,
en forma ocasional, se necesita algin acero adicional para rigidizarlas y que no se

pandeen. Esto tiende a reducir su economia.
d) Fatiga

Su resistencia se puede reducir si se somete a un gran numero de inversiones del sentido
del esfuerzo, o bien, a un gran nimero de cambios en la magnitud del esfuerzo de
tension (Se tienen problemas de fatiga sélo cuando se presentan tensiones). En la
practica actual se reducen las resistencias estimadas de tales miembros, si se sabe de
antemano que estaran sometidos a un namero mayor de ciclos de esfuerzo variable, que

cierto nimero limite.

e) Fractura fragil
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Bajo ciertas condiciones, el acero puede perder su ductilidad y la fractura fragil puede
ocurrir en lugares de concentracion de esfuerzos. Las cargas que producen fatiga y muy
bajas temperaturas agravan la situacion. Las condiciones de esfuerzo triaxial también

pueden conducir a la fractura fragil.
2.5.8 Perfiles de Acero

En la actualidad casi todos los perfiles estructurales se encuentran estandarizados,
aunque sus dimensiones exactas pueden variar un poco de laminadora a laminadora. El
acero estructural puede laminarse en forma econdémica en una gran variedad de formas
y tamafios. Generalmente, los miembros estructurales mas convenientes son aquellos
con grandes momentos de inercia en relacion con sus areas. Los perfiles I, T, y C, que

son de uso tan comun, se sitlian en esta clase.
2.5.9 Relaciones esfuerzo-deformacién del acero estructural

Los diagramas esfuerzo-deformacion presentan informacion valiosa necesaria para
entender como se comporta el acero en una situacion dada. Si una pieza de acero

estructural ductil se somete a una fuerza de tension, ésta comenzara a alargarse.

OA: Si se incrementa la fuerza de tensién a razon constante, la magnitud del
alargamiento aumentara en forma lineal dentro de ciertos limites.
A: Tres cuartos de la resistencia ltima del acero que es igual al limite proporcional
AC: Cuando el esfuerzo de tension alcance un valor aproximadamente igual a (cf),
el alargamiento comenzara a aumentar mas y mas rapidamente sin un incremento
correspondiente del esfuerzo. A esta zona se la denomina deformacién eléstica.
C: El mayor esfuerzo que un material puede resistir sin deformarse
permanentemente se llama limite elastico.
CD: Se presenta una deformacidon brusca y no hay un incremento de esfuerzo, se
dice que es una zona donde:

e Se evitan fallas prematuras

e Elesfuerzo de fabricacion se iguala al esfuerzo ocasionado en la solicitacion
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e Tiene una reserva de deformacion plastica que resiste cargas e impactos
repentinos

e Esgeneralmente igual en magnitud a 10 o 15 veces la deformacion elastica.

e Se denomina deformacidn pléstica.
DE: Después de la deformacion plastica, existe un rango en el cual es necesario un
esfuerzo adicional para producir deformacion adicional, a esto se denomina
endurecimiento por deformacién. Esta porcion del diagrama esfuerzo-deformacion
no resulta muy importante para los proyectistas actuales porque las deformaciones
son muy grandes. Por lo que la curva alcanza su esfuerzo maximo.
EF: Luego disminuye poco a poco antes de la falla. Se presenta una marcada
reduccion de la seccion transversal del miembro (que se denomina estriccion del
elemento) justo antes de que el miembro se fracture.

Figura 2-6 Curva tension - deformacion unitaria del acero

-

£
Fuente: Mecéanica de estructuras Libro 1 Resistencia de materiales — Miguel Cervera

2.5.10 Fallas en estructuras

La vasta mayoria de los ingenieros, con o sin experiencia, seleccionan miembros de
suficiente tamafio y resistencia. El colapso de las estructuras se debe generalmente a
una falta de atencion a los detalles de las conexiones, deflexiones, problemas de
montaje y asentamientos en la cimentacion. Las estructuras de acero rara vez fallan

debido a defectos del material.
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Tal vez el error que se comete con mas frecuencia en el disefio de las conexiones es
despreciar algunas de las fuerzas que actGan en éstas, por ejemplo, los momentos
torsionantes. En una armadura para la que se han disefiado los miembros sélo por las
fuerzas axiales, las conexiones pueden estar excéntricamente cargadas, generandose
asi momentos que causan incrementos en los esfuerzos. Estos esfuerzos secundarios

son en ocasiones tan grandes que deben considerarse en el disefio.

Otra causa de fallas ocurre cuando las vigas soportadas sobre muros tienen un apoyo o
anclaje insuficiente. La mayoria de los asentamientos en cimentaciones no conducen a
desplomes de la estructura, pero con frecuencia ocasionan grietas de aspecto
desagradable y depreciacion del sistema estructural. Si todas las partes de la
cimentacion de una estructura se asientan uniformemente, los esfuerzos en ésta,
tedricamente no cambiaran. El disefiador, que generalmente no puede prevenir los
asentamientos, debe procurar que el disefio de la cimentacion sea tal que los

asentamientos que se presenten sean uniformes.

Algunas fallas estructurales ocurren porque no se da una atencion adecuada a las
deflexiones, fatiga de miembros, arriostramiento contra ladeos, vibraciones y la
posibilidad de pandeo de miembros en compresion o de los patines de compresion de

vigas. La estructura tipica, cuando esta terminada, estd suficientemente arriostrada.
2.5.11 Estudio de fuerzas laterales

Se deben considerar las fuerzas laterales al igual que las verticales. Las fuertes
presiones del viento sobre los lados de los edificios altos producen momentos de volteo.
Estos momentos lo resisten axialmente sin dificultad las columnas, pero los cortantes
horizontales producidos en cada nivel pueden ser de tal magnitud, que sea necesario
usar arriostramiento o contraventeo especial. Debe considerarse que toda la rigidez
lateral la proporciona la estructura metalica y se deben disefiar para resistir con
seguridad tormentas de 50 afios. El efecto de las fuerzas laterales se refleja en el uso de
mas acero a pesar de que los factores de carga se reducen para las fuerzas edlicas y
sismicas. Este acero adicional se usa en el arriostramiento o en las conexiones

resistentes a momento.
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2.5.11.1 Contraventeo lateral

En la Figura 2-7 (a) se muestra el entramado de acero de un edificio sin contraventeo
lateral. Si las vigas y columnas mostradas se conectan entre si por medio de conexiones
comunes (conexién de viga simplemente apoyada), el entramado tendrd muy poca
resistencia a las fuerzas laterales mostradas. Si se considera que las juntas actan como
articulaciones sin friccion, el entramado podria desplazarse lateralmente, como se
muestra en la parte (b) de la Figura2-7, finalmente derrumbandose porque la estructura
es inestable. Para resistir estos esplazamientos laterales, el método mas sencillo, desde
un punto de vista tedrico, es colocar contraventeo diagonal completo, como se muestra
en la parte (c) en la Figura 2-7; Pues la presencia de cruces interiores de contraventeo
reduce mucho esta flexibilidad.

Figura 2-7 Contraventeo en edificios arriostrados y no arriostrados
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Fuente: Disefio de estructuras de acero — McCormac y Sthephen

Figura 2-8 Arriostramiento tipo cartela

Fuente: Disefio de estructuras de acero — McCormac y Sthephen

Otro método para proporcionar resistencia a las fuerzas laterales consiste en el uso de

conexiones o juntas resistentes a momentos, como se ilustra en la Figura 2-8. Este tipo
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de contraventeo, conocido como del tipo cartela, se puede usar econémicamente para

proporcionar resistencia lateral a los edificios de poca altura.
2.6 Estadios de fatbol

Un Estadio es una estructura arquitecténica de gran envergadura, su funcién
principalmente consiste en servir de escenario de un evento deportivo, inclusive, un
estadio define su forma y capacidad dependiendo de la disciplina deportiva que se vaya
a desarrollar en él. Los estadios también sirven para ser escenarios de espectaculos de

cantantes, para hacer conciertos o algun tipo de presentacion artistica o social.
2.7 Cargas

La tarea mas importante y dificil es la estimacion precisa de las cargas que recibira una
estructura durante su vida Util. No debe omitirse la consideracion de cualquier carga
que pueda llegar a presentarse. Después de haber estimado las cargas, es necesario
investigar las combinaciones mas desfavorables que pueden ocurrir en un momento
dado

Las cargas de disefio seran las provistas en una publicacion de la American Society of
Civil Engineers intitulada Minimum Design Loads for Buildings and Other

Structures.2 Comunmente se conoce a esta publicacion como ASCE 7-10.

En general, las cargas de clasifican de acuerdo con su naturaleza y duracion de la

aplicacion. Como tales, se las denomina:

e (Cargas muertas
e Cargas vivas

e Cargas ambientales.
2.7.1 Cargas muertas

Son cargas de magnitud constante que permanecen fijas en un mismo lugar. Estas son
el peso propio de la estructura y otras cargas permanentemente unidas a ella. Para un

edificio con estructura de acero, son cargas muertas la estructura en si, los muros, los
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pisos, el techo, la plomeria y los accesorios. Para disefiar una estructura es necesario

estimar los pesos o cargas muertas de las diversas partes que van a usarse en el analisis.

Una estimacion razonable de los pesos de las estructuras puede hacerse con base en

otras similares o en formulas y tablas diversas disponibles en varias publicaciones.
2.7.2 Cargas vivas

Las cargas vivas son aquellas que pueden cambiar de lugar y magnitud. Son causadas
cuando una estructura se ocupa, se usa y se mantiene. Aquellas cargas que pueden
moverse son cargas movibles, tales como personas, muebles y los materiales en un

almacén.

En la normativa ASCE 7-10, se presenta una gran cantidad de informacion sobre la
magnitud de estas diversas cargas, junto con los valores minimos especificados. En la
Tabla 2.2 de ésta normativa se listan algunos valores comunes para cargas de piso.
Estos valores se tomaron de ASCE 7-10 a falta de un codigo local, éste es un excelente

sustituto.

Las cargas vivas minimas por gravedad que deben usarse en el disefio de pisos de
edificios se especifican claramente en los codigos de construccién; sin embargo, los
valores dados en esos codigos varian de ciudad a ciudad. Por lo tanto, en el disefio debe

asegurarse que los valores dados son aptos para la localidad de emplazamiento.
Reduccion de cargas vivas

Segun la especificacion ASCE 7-10, tomada como guia en este proyecto, no se
reduciran las cargas vivas en techos, y tampoco aquellas cargas que excedan los 4,79

KN/m2, especificado en la seccion 4.7.3 de dicha norma.
2.7.3 Otras cargas vivas

Las presiones del suelo (como las ejercidas por la presion lateral de la tierra en muros

o las subpresiones (presiones hacia arriba) sobre las cimentaciones).

Las cargas de explosiones (causadas por explosiones, roturas de la barrera del sonido,

armamentos).



31

Las fuerzas térmicas (debidas a cambios en la temperatura que ocasionan

deformaciones estructurales que, a su vez, generan fuerzas estructurales).
2.7.4 Cargas de impacto

Las cargas de impacto son iguales a la diferencia entre la magnitud de las cargas
realmente causadas y la magnitud de las cargas si hubieran sido cargas muertas. En
otras palabras, las cargas de impacto resultan de los efectos dinamicos de una carga
cuando se aplica a una estructura. Para cargas estaticas, estos efectos son de corta
duracion y no requieren un analisis estructural dinamico; sin embargo, causan un
aumento del estrés en la estructura que debe considerarse. Las cargas de impacto

generalmente se especifican como aumentos porcentuales de la carga viva basica
2.7.5 Cargas ambientales

Las cargas ambientales son cargas vivas, pero son el resultado del medio ambiente en
el cual se ubica la estructura como ser, la lluvia, la nieve, el viento, el granizo, los

cambios de temperatura y los sismos.
2.7.5.1 Nieve

Las cargas de nieve con frecuencia son bastante importantes. Una pulgada de nieve
equivale aproximadamente a 0.5 Ib/ pie2, puede ser mayor en elevaciones menores, en
donde la nieve es més densa. Para los disefios de techos, cominmente se usan cargas
de nieve de 10 a 40 Ib/plg2. La magnitud depende principalmente de la pendiente del
techo; los valores mayores se usan para techos horizontales y los menores para techos

inclinados.

En resumen, las cargas de nieve que se aplican a una estructura dependen de muchos
factores, incluyendo la ubicacion geografica, la inclinacion del techo, el resguardo y la
forma del techo. ElI Capitulo 7 de ASCE 7-10 suministra mucha informacion al

respecto.
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2.75.2 Lluvia

El gran nimero de fallas que ocurren a causa de la lluvia son en techos horizontales,
por lo tanto, el mejor método para prevenir el encharcamiento es darle al techo una

pendiente apreciable de 2% junto con un buen sistema de drenes.
2.7.5.3 Cargas de viento

En la bibliografia de la ingenieria de los ultimos 150 afios se reportan muchas fallas
estructurales causadas por el viento. Por lo general, se supone que las presiones del
viento se aplican uniformemente a las superficies de barlovento de los edificios y que
pueden proceder de cualquier direccién. Estas hip6tesis no son muy precisas, ya que
las presiones no son uniformes sobre grandes areas, por ejemplo, cerca de las esquinas

de los edificios.
Se pueden presentar dos tipos de fuerzas debido al viento:

e Presion. - Las fuerzas del viento actian como presiones sobre las superficies
verticales a barlovento, como presiones o succiones sobre superficies inclinadas
a barlovento (dependiendo de la pendiente).

e Succion. - Sobre superficies planas y superficies verticales o inclinadas a

sotavento (debido a la creacidn de presiones negativas o vacios).

Este proyecto utiliza la especificacion de los Capitulos 26-31 de ASCE 7-10 para
determinar dichas presiones donde se presenta un procedimiento para estimarlas
aplicadas a los edificios. Intervienen varios factores cuando se intenta considerar los
efectos de la velocidad del viento, la forma y orientacion del edificio en cuestion, las
caracteristicas del terreno alrededor de la estructura, la importancia del edificio en
cuanto a la vida y el bienestar humanos, etc. Dicho procedimiento se presenta en la
normativa ACSE 7-10 Capitulo 26.
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2.8 Disefio de perfiles
2.8.1 Analisis de miembros a tension

Es comun encontrar miembros sujetos a tension en techos, sistemas de arriostramiento,

y en situaciones que se encuentran como tirantes.

La seleccion de un perfil para usarse como miembro a tension es uno de los problemas
mas sencillos que se encuentran en el disefio de estructuras. Como no hay peligro de
que el miembro se pandee, el proyectista s6lo necesita determinar la carga que va a
sustentarse. Luego se calcula el area requerida para sustentar esa carga y finalmente se

selecciona una seccién de acero que proporcione el area requerida.

Los miembros a tension en armaduras de techos grandes pueden consistir en canales,
secciones W 0 S, o incluso secciones armadas a partir de alguna combinacion de
angulos, canales y placas. Las canales simples se usan con frecuencia, ya que tienen

poca excentricidad y son féciles de conectar.

Figura 2-9 Tipos de miembros a tension
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Seccion armada Seccidon en caja

. Fuente: Disefio de estructuras de acero — McCormac y Sthephen
2.8.1.1 Resistencia nominal de miembros a tension

Un miembro ductil de acero, sin agujeros y sometido a una carga de tension puede
resistir, sin fracturarse, una carga mayor que la correspondiente al producto del area de
su seccion transversal por el esfuerzo de fluencia del acero, gracias al endurecimiento

por deformacion.



34

Por otra parte, si tenemos un miembro a tension con agujeros para tornillos, éste puede
fallar por fractura en la seccidn neta que pasa por los agujeros. Esta carga de falla puede
ser mas pequefia que la carga requerida. Aungue la condicion de endurecimiento por

deformacidn se alcanza rapidamente en la porcion de area neta del miembro

Para el estado limite de fluencia en la seccion bruta (con la idea de prevenir un

alargamiento excesivo del miembro),
Pn = FyxAg
Resistencia de disefio a la tension por el método LRFD (&= 0.9)

@Pn = @FyxAg

Para fractura por tension en la seccion neta en la que se encuentren agujeros de tornillos

0 remaches
Pn = FuxAe
Resistencia de disefio a la fractura por tension por el método LRFD (&= 0.75)
@Pn = @Fux Ae

Fy y Fu son los esfuerzos minimos de fluencia y de tension, Ag es el area bruta del
miembro, y Ae es el area neta efectiva que se supone resiste la tension en la seccion a
través de los agujeros. Esta area puede ser mas pequefia que el area neta real, An, debido

a las concentraciones de esfuerzo y a otros factores.

Los cambios en las cargas en dichas estructuras ocurren generalmente en forma
esporadica y producen variaciones relativamente pequefias en los esfuerzos. Las cargas
de disefio por viento o sismo total ocurren con tan poca frecuencia que no se consideran
en el disefio por fatiga. Sin embargo, si ocurren variaciones frecuentes o incluso

cambios en el signo de los esfuerzos, debe considerarse el aspecto de la fatiga

El término “area neta de la seccidn transversal”, o simplemente, “area neta”, se refiere

al area bruta de la seccion transversal menos la de agujeros. Al considerar el area de
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éstos, por lo general es necesario restar un area un poco mayor que la nominal del

agujero.
2.8.1.2 Elementos de conexion para miembros a tension

Cuando se usan placas de empalme como elementos de conexion cargados

estaticamente a tension, su resistencia se calculara como sigue:

(a) Por fluencia de elementos de conexion a tension @ = 0.90 (LRFD)
Rn = FyxAg

(b) Por fractura de elementos de conexion a tension @ = 0.75 (LRFD)
Rn = FuxAe

El &rea neta A = An, usada en la segunda de estas expresiones no debe exceder del 85%
de Ag. Pruebas realizadas durante varias décadas han demostrado que los elementos de
conexion a tension remachados o atornillados pocas veces tienen una eficiencia mayor
del 85%, aun cuando los agujeros representen un porcentaje muy pequefio del area total

de los elementos.

2.8.1.3 Disefio de miembros a tension
2.8.1.3.1 Seleccion de perfiles

Deben tener las siguientes propiedades:
a) deberan ser compactos,

b) tener dimensiones que se ajusten en la estructura con una relacién razonable a las

dimensiones de los otros miembros de la estructura y

C) tener conexiones con tantas partes de las secciones como sea posible para minimizar

el retardo del cortante

Los miembros a tension formados por angulos, canales o perfiles W o bien S
probablemente se usaran cuando las conexiones sean atornilladas, en tanto que placas,

canales y Tes estructurales se usaran en estructuras soldadas.
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Si las conexiones son totalmente soldadas no tendré que afiadirse area de barrenos a las
superficies netas para tener el area total requerida. Se sabe que, sin embargo, con
frecuencia los miembros soldados pueden tener agujeros para tornillos de montaje
provisionales mientras se colocan las soldaduras de campo permanentes. Es necesario

considerar esos agujeros en el disefio.

Las especificaciones de acero presentan generalmente valores maximos de esta relacion
para miembros a tension y a compresion. El proposito de estas limitaciones para los
miembros a tension es garantizar que posean suficiente rigidez para prevenir
deflexiones laterales o vibraciones indeseables. Si se usan las ecuaciones de LRFD, la
resistencia de disefio de un miembro a tension es el menor de ot Fy Ag, gt Fu Ae, o de
su resistencia por blogue de cortante. Ademas, la relacion de esbeltez no deberd, de

preferencia, exceder de 300.

a. Para satisfacer la primera de estas expresiones, el area total minima debe ser por lo

menos igual a:

Pu
Ot Fy

Ag min =

b. Para satisfacer la segunda expresion, el valor minimo de Ae debe ser por lo menos
igual a:

Pu
@tFu

Ae min =

Y puesto que Ae = U x An para un miembro atornillado, el valor minimo de An es

Aemin_ Pu
U  gtFuU

An min =

Entonces el

Ag min = An min + Area estimadad de agujeros

Pu
gtFulU

Ag min = + Area estimada de agujeros



37

En las expresiones para el método LRFD (4.1 y 4.2), Pu representa las fuerzas de las

cargas factorizadas

c. La tercera expresion puede evaluarse una vez que se haya seleccionado un perfil de
prueba y se conocen los otros parametros relacionados con la resistencia por bloque de

cortante.
r min = L/300

Después de seleccionar las secciones, se verifican en cuanto a sus resistencias de disefio
LRFD. Si las ecuaciones no se satisfacen, se estimardn y se revisaran nuevas

dimensiones de los miembros.
2.8.1.3.2 Disefio por cargas de fatiga

No es comun que los esfuerzos de fatiga sean un problema en los marcos de los edificios
promedio, ya que los cambios de carga en estas estructuras generalmente ocurren solo
ocasionalmente y producen variaciones de esfuerzos relativamente menores. Sin
embargo, en los casos en que hay frecuentes variaciones o aun inversiones de los
esfuerzos, debera considerarse el fenomeno de la fatiga. La fatiga puede ser un
problema en edificios que contienen trabes carril para griias o se soporta maquinaria o

equipo pesados maviles o vibratorios.

Si los miembros de acero estan sujetos a cargas que se aplican y luego se retiran o
cambian miles de veces, pueden aparecer en ellos grietas que se propagan tanto que
Ilega a ocurrir la falla por fatiga. El acero debe estar sometido a inversiones de esfuerzo
0 a variaciones en el esfuerzo de tension porque los problemas de fatiga ocurren sélo

cuando esta presente una tension.

El resultado de las cargas de fatiga es que los miembros de acero pueden fallar a
tensiones muy por debajo de los esfuerzos a los que ellos fallarian si estuvieran

sometidos a cargas estaticas.
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2.8.1.3.2.1 Base de los calculos

La resistencia por fatiga de un miembro especifico depende del numero de ciclos de
cambio de esfuerzos, del intervalo de cambio de la carga y del tamafio de los defectos.
En el Apéndice 3 de la Especificacion AISC, se presenta un método de disefio simple
para considerar los esfuerzos por fatiga.

Para este estudio, se define al término intervalo de esfuerzos como la magnitud del
cambio de esfuerzos en un miembro debido a la aplicacién o retiro de las cargas vivas

de servicio.

Si hay inversion de esfuerzos, el intervalo de esfuerzos es igual a la suma numérica de
los esfuerzos de tension y de compresion maximos repetidos. La vida por fatiga de los
miembros aumenta a medida que disminuye el intervalo de esfuerzos. Ademas, para
intervalos de esfuerzos muy bajos, la vida por fatiga es muy larga. Si se supone que el
namero de ciclos de la carga es menor de 20 000, no es necesario considerar la fatiga.
Si el nimero de ciclos es mayor de 20 000, se calcula un intervalo de esfuerzos

permisible tal como se especifican en el Apéndice 3.3 de la Especificacion del AISC.

Las dos siguientes notas adicionales forman parte del procedimiento de disefio por
fatiga del AISC:

1. El intervalo de esfuerzos de disefio determinado de acuerdo con los requisitos del
AISC es aplicable solamente a las siguientes situaciones:

a. Estructuras para las cuales el acero tiene una proteccion adecuada contra la

corrosion para las condiciones esperadas en esa localidad.
b. Estructuras para las cuales la temperatura no exceda de 300°F.

2. Las disposiciones de la Especificacion del AISC son aplicables a esfuerzos que se
calculan con cargas de servicio, y el esfuerzo maximo permitido debido a estas cargas
es 0.66Fy. En el Apéndice 3 de la Especificacion del AISC se dan formulas para
calcular el intervalo de esfuerzos permisibles. Para las categorias de esfuerzos A, B,
B’, C, D, E y E’ listadas en la Tabla A3.1 del Apéndice del AISC, se tiene:
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cf 0.333

Fsr = (@)

Donde:
Cf = Constante de la Tabla A-3.1 segun la categoria de fatiga
FSR= Rango de tension de admisible, kgf/cm2 (MPa)

FTH= Fatiga umbral del rango de tensiones, maximo rango de tensién para la
vida de disefio indefinida de Tabla A-3.1, kgf/cm (MPa)

nsr= NUmero de fluctuaciones del rango de tensién en la vida de disefio
2.8.2 Disefio de miembros en compresion
Consideraciones Generales

De todos los miembros que trabajan a compresion el mas conocido es la columna luego
estan otros tipos como ser las cuerdas superiores de las armaduras y los miembros de
arriostramiento; otros miembros tienen compresion en alguna de sus partes, como ser

vigas laminadas y armadas.

Hay tres modos generales en los que las columnas cargadas axialmente pueden fallar,

estas son:

1. Pandeo flexionante: Ocurre cuando los miembros son inestables, el elemento
se flecta lateralmente sin giro ni cambios en su seccién transversal.
2. Pandeo local: Ocurre cuando alguna parte de su seccién transversal es tan
delgada que se pandea localmente en compresion. Este pandeo puede medirse
por las relaciones ancho-espesor (b/t).
3. Pandeo torsionante flexionante: Ocurre cuando el elemento a compresion gira
alrededor de su centro de corte.
Entre mas larga sea la columna mayor tendencia tendra al pandeo, ocasionando asi una
menor resistencia a la carga que soporta. EI pandeo se mide, por lo general, con la

relacion de esbeltez, siendo esta la relacién del miembro y su radio de giro minimo.
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La tendencia al pandeo depende también de los siguientes factores: tipo de conexion
en los extremos, excentricidad de la aplicacion de la carga, imperfecciones en el
material de la columna, torceduras iniciales en la columna y esfuerzos residuales de

fabricacion.
2.8.2.1 Esfuerzos residuales

Son factores muy importantes que afectan la resistencia de las columnas de acero
cargadas axialmente. Estos esfuerzos son de gran importancia en columnas con

relaciones de esbheltez de 40 a 120.
2.8.2.2 Perfiles usados para columnas

Las secciones usadas para miembros a compresion son similares a los miembros

cargados a tension.

e Angulos sencillos (a): Son satisfactorios como arriostramiento y miembros a
compresion de armaduras ligeras.

e Par de angulos espalda con espalda (b): Pueden ser usados como cuerdas
superiores de armaduras atornilladas para techos

e Tesestructurales (c): En el caso de ser usadas para soldar en armaduras ya que
las placas de nudo serian innecesarias.

e Las canales sencillas (d) no son satisfactorias como miembros a compresion
debido a su radio de giro r pequefio, respecto a los ejes centroidales paralelos al
alma.

e Perfiles W (d): Son los mas comunes para columnas de edificios.

e Secciones tubulares (e): Son muy eficientes para cargas pequefias y mediana.
Tienen la ventaja de ser igualmente rigidas en todas direcciones y, por lo
general, son muy economicas.

e Secciones tubulares cuadradas y rectangulares (f) y (g): Son los mas usados
por ingenieros y arquitectos por las siguientes razones:

1. El miembro a compresion més eficiente es aquel que tiene un radio de

giro constante respecto a su centroide, propiedad que cumplen las
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secciones HSS. Las secciones tubulares cuadradas son los siguientes
miembros a compresidn en orden de eficiencia
2. Tienen excelente resistencia a la torsion.

Cuatro angulos (h): Producen valores grandes de r.
Par de canales (i): Se usan a veces como columnas en edificios 0 como
miembros de la celosia en armaduras de gran tamafio.
Seccién armada en caja (j): Puede ser usado cuando las canales disponibles
mas grandes no proporcionan suficiente resistencia; ademas, puede usarse como
cuerda superior.
Adicién de placas a los patines (n): Usados cuando los perfiles laminados no
tienen suficiente resistencia para soportar la carga de una columna de un edificio
o0 de una armadura de puente muy grande, sus areas pueden incrementarse con
la adicion de estas placas.
En afos recientes se ha encontrado que, en estructuras soldadas, una columna
armada del tipo mostrado en (0) es méas satisfactoria que una W con
cubreplacas soldadas (n).
Caja soldada del tipo mostrado en (p): Para cargas muy grandes en columnas,

una seccion que ha resultado muy satisfactoria.

Figura 2-10 Tipos de miembros a compresion
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(m) (n) (0) (p) (q) (r) (s)

Fuente: Disefio de estructuras de acero — McCormac y Sthephen
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Actualmente se ha incrementado el uso de las columnas compuestas. Estas consisten
en tubos estructurales o tubos de acero rellenos con concreto o en perfiles IPN ahogados

en concreto, generalmente con seccion cuadrada o rectangular.
2.8.2.3 Desarrollo de las formulas para columnas

La bibliografia técnica contiene muchas formulas desarrolladas para condiciones

ideales de las columnas, pero estas condiciones no se encuentran en la realidad préctica.

Las magnitudes de los esfuerzos de fluencia de las secciones probadas son muy
importantes en las columnas cortas, ya que sus esfuerzos de falla tienen valores
cercanos a los de fluencia. Para columnas con relaciones de esbeltez intermedias, los
esfuerzos de fluencia tienen menor importancia en sus efectos sobre los esfuerzos de

falla, y no tienen ninguna importancia en las columnas largas y esbeltas.
2.8.2.4 Formula de Euler

El esfuerzo bajo el cual una columna se pandea, obviamente decrece conforme la

columna se hace més larga.

Después de que ésta alcanza una cierta longitud, ese esfuerzo se habra reducido al

limite proporcional del acero. Para esa longitud y longitudes mayores, el esfuerzo de

pandeo serd elastico. Para que una columna se pandee elasticamente, debera ser larga

y esbelta. Su carga de pandeo P se puede calcular con la férmula de Euler siguiente:
m2EIl

P = P

Incrementando la relacién de esbeltez de la columna de r = /I/A sustituyendo este

valor a la férmula de Euler se tiene:

P_ mEl __
ALz C

La carga de pandeo determinada por la ecuacion de Euler es independiente de la
resistencia del acero utilizado. Para usar la ecuacion de Euler con buen resultado en las

columnas préacticas, el valor de L se tomard como la distancia entre los puntos de



43

inflexion de la eldstica pandeada. Esta distancia se considera como la longitud efectiva

de la columna.
2.8.2.5 Restricciones en los extremos y longitud efectiva de una columna

Las columnas con restricciones apreciables de rotacion y desplazamiento pueden
soportar cargas mucho mayores que aquellas con poca restriccion de rotacion de los

extremos, como es el caso de columnas con extremos articulados.

En las especificaciones de acero la longitud efectiva de una columna se denomina KL,
en donde K es el factor de longitud efectiva. K es el namero por el que debe
multiplicarse la longitud de la columna para obtener su longitud efectiva. Su magnitud
depende de la restriccion rotacional en los extremos de la columna y de la resistencia
al movimiento lateral de ésta. Columnas con condiciones de extremo diferentes tienen

longitudes efectivas completamente distintas como se muestra en la siguiente figura:

Figura 2-11 Longitudes efectivas de columnas en marcos arriostrados

! F Punto de LTQ [ % :
/ inflexién (Upico) /
‘/ ‘\‘7) /
| /]
| KL=0.7L
KL =L ( KL =05L L L
| \ | \
| = | A
\ |
K=1.0 K = 050 K =00

(a) (b) (c)

Fuente: Disefio de estructuras de acero — McCormac y Sthephen

En la siguiente imagen se muestra grupos de valores de K, tanto tedricos como valores

recomendados.
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Figura 2-12 Valores aproximados de factores de longitud efectiva

(a) W) () (d) (e (9
as lincas puntcadas
mucsiran la forma L t l 1 1 ‘ ‘ ‘ l
pandeada de la columna 20 2 0 P < g9 ]
&
| ‘
g e - 4 Y Y
t t t . t A
Valor K tedrico 05 07 1.0 10 20 20
Valores recomendados
068 08 12 10 210 20

cu
las condiciones rcales
son aproximadas
@& Rotacion y iraslacién impedidas
Ratacion libre y traslacion impedida

Simbolcs para W8 Rotacion impedida y traslacion libre
las condiciones

de extremo § Ratacion y iraclacién libres

Fuente: Disefio de estructuras de acero — McCormac y Sthephen

Al usar esta tabla casi siempre se aplican los valores de disefio y no los valores tedricos.
De hecho, los valores tedricos deberian usarse s6lo en aquellas raras situaciones en que
los extremos empotrados estan en realidad casi perfectamente empotrados y/o cuando
los soportes simples estan casi por completo libres de friccion, (Esto significa que casi
nunca). Sin embargo, no todos los valores varian de 0.5 a 1 con respecto al factor K.
En la figura siguiente se muestra un marco simple, la base de cada una esta articulada
y el otro extremo puede rotar y moverse lateralmente (ladeo). Se muestra que la
longitud efectiva excedera a la longitud real de la columna, ya que la curva elastica

tomaréa en teoria la forma de la curva de una columna doblemente articulada de longitud

doble y K serd igual a 2.0.
Figura 2-13 Marco simple con longitud efectiva
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Fuente: Disefio de estructuras de acero — McCormac y Sthephen
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Las columnas de acero estructural sirven como partes de marcos, los que a veces tienen
arriostramiento y en otras ocasiones no. Un marco arriostrado es aquel en el que el
desplazamiento de sus juntas estd impedido por medio de riostras, muros de cortante o
por el soporte lateral de las estructuras adjuntas. Un marco sin arriostrar no tiene
ninguno de estos tipos de soporte y depende de la rigidez de sus propios miembros y
de la rigidez rotacional de las juntas entre los miembros del marco para impedir el
pandeo. En marcos arriostrados los valores de K nunca pueden ser menores que 1.0,

pero en los marcos sin arriostrar, éstos siempre son mayores que 1.0 debido al ladeo

Los valores K en la Figura 2-12 son probablemente muy satisfactorios para disefiar
columnas aisladas, pero para columnas en marcos continuos son probablemente

satisfactorios s6lo para hacer disefios preliminares o aproximados.

En consecuencia, en la mayoria de los casos, los valores en la figura no son adecuados
para los disefios finales. Para marcos continuos es necesario usar un método mas exacto
para calcular los valores K. Generalmente, esto se hace usando nomogramas para
determinar valores K, para columnas de marcos arriostrados contra ladeo y para marcos
no arriostrados contra ladeo. Dichos nomogramas deben usarse siempre para los

disefios finales de columnas.
2.8.2.6 Columnas largas, cortas e intermedias

El acortamiento cesara y la columna se flexionara o deformara subitamente en sentido
lateral, pudiendo al mismo tiempo torcerse en una direccion perpendicular a su eje

longitudinal.

La resistencia de una columna y el modo de falla dependen en gran medida de su
longitud efectiva. Una columna de acero muy corta y robusta puede cargarse hasta que
el acero fluya y tal vez prosiga hasta el rango de endurecimiento por deformacion.
Como resultado, puede soportar aproximadamente la misma carga a compresion gque a

tension.

El esfuerzo de pandeo serd menor que el limite proporcional del acero. Las columnas

en este intervalo fallan elasticamente. Las columnas muy largas de acero fallan bajo
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cargas que son proporcionales a la rigidez por flexion (EI) de la columna e

independientes de la resistencia del acero.
En los parrafos siguientes se da una breve explicacion de esta clasificacion.
a) Columnas largas

La férmula de Euler es aplicable para columnas en las que el esfuerzo axial de
pandeo no sobrepasa el limite proporcional. Estas columnas se pandean

elasticamente.
b) Columnas cortas

La caracteristica principal de estas columnas es que el esfuerzo de falla es igual

al esfuerzo de fluencia y no ocurrira el pandeo.
c) Columnas intermedias

De estas columnas, algunas de sus fibras alcanzan el esfuerzo de fluencia y otras
no, por lo tanto, los miembros fallaran tanto por fluencia como por pandeo y su

comportamiento es denominado inel&stico.
2.8.2.7 Fbérmulas para columnas a compresion

Las formulas utilizadas para determinar los esfuerzos en columnas largas, cortas e

intermedias son las siguientes:

e Formula de Euler: Para columnas largas, con pandeo elastico

e [Ecuacion parabdlica empirica: Para columnas cortas e intermedias
Con esas formulas se determina, el esfuerzo de pandeo a flexion Fcr, para un miembro
a compresion. Una vez determinado el esfuerzo del perfil, se multiplica por el area de

su seccion transversal para obtener su resistencia nominal Pn.
Resistencia permisible
En el disefio LRFD, se determina de la siguiente manera:

Pn = Fcr Ag (Ecuacion E3 — 1 del AISC)

®c Pn = &c Fer Ag ... Resistencia a la compresion ($c = 0.9)



Esfuerzo de pandeo por flexién Fcr
Para miembros sin elementos esbeltos.

Si:
KL E Fy
— <471 |— o <— < 2.25)
r Fy Fe

Fy
Fcr = [(0.658)Fe] Fy

KL E Fy
—>471 |— o (— < 2.25)
r Fy Fe

Fcr = 0.877 Fe

Si:

Esfuerzo de pandeo critico elastico Fe
m?E
KL\?
()

Gréaficamente se representa en la siguiente figura

Fe =

Figura 2-14 Curva para columna segin AISC
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Z. KL ge transicién entre ecuaciones

(134 para F, = 36 kibiplg®, 113 para F, = 50 kib/plg?, etc.)

Fuente: Disefio de estructuras de acero — McCormac y Sthephen
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Sin embargo, estos célculos rara vez tienen que efectuarse porque el Manual del AISC
proporciona valores calculados de los esfuerzos criticos (®c X Fcr), en su Tabla 4-22.
Los valores estan dados para valores practicos de KL/r (0 a 200) y para aceros con Fy
=35, 36, 42, 46 y 50 klb/plg2.

2.8.2.8 Relaciones de esbeltez maximas

En el comentario (E2) del AISC ciertamente indica que si KL/r es > 200, el esfuerzo

critico Fcr sera menor que 6.3 klb/plg2.

Tedricamente es necesario calcular tanto (KL/r), como (KL/r),, sin embrago se
demuestra que la mayor parte de las secciones de acero usadas como columnas, r, es
mucho menor que r,. Es por eso que en la mayoria de las columnas solo se calcula
(KL/r),.

Para algunas columnas, en especial las largas el soporte lateral se aplica
perpendicularmente al eje menor, reduciendo la esbeltez o la longitud libre para el

pandeo. Esto se logra por medio de riostras.
2.8.3 Disefio a flexién en vigas
2.8.3.1 Tipos de vigas

Comunmente se dice que las vigas son miembros que soportan cargas transversales. Se
usan generalmente en posicion horizontal y quedan sujetas a cargas por gravedad o

verticales; sin embargo, existen excepciones.

El término trabe se usa en forma algo ambigua, pero usualmente denota una viga grande
a la que se conectan otras de menor tamario. Estos y otros tipos de viga se analizan en

las siguientes secciones.
2.8.3.2 Perfiles usados como vigas

Los perfiles IPN, generalmente, resultan secciones mas economicas al usarse como
vigas y han reemplazado en esta aplicacion casi por completo a las canales y a las
secciones S. Para algunas columnas, en especial las largas, el soporte lateral se aplica

perpendicularmente al eje menor, reduciendo la esheltez.
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Los perfiles IPN tienen un mayor porcentaje de acero concentrado en sus patines que
las vigas S, por lo que poseen mayores momentos de inercia y momentos resistentes
para un mismo peso. Otro tipo comdn de viga es la vigueta de acero de alma abierta, o
vigueta de barras, se usa cominmente para soportar losas de piso y techo; es en realidad
una armadura ligera de cuerdas paralelas. Resulta muy econémica para grandes claros

y cargas ligeras.

Momento de fluencia: En una seccidn transversal, se define como el momento de

inicio del esfuerzo de fluencia de las fibras extremas de la seccién.

Momento plastico: Es el momento que producira una plastificacion completa en una

seccidn transversal del miembro credndose ahi mismo una articulacion plastica.

Factor de forma: Es la relacion del momento plastico Mp al momento de fluencia My.
Los factores de forma son iguales a 1.50 en las secciones rectangulares y varian entre

1.10 y 1.20 en las secciones laminadas estandar.
2.8.3.3 Disefio eléstico

La carga maxima que una estructura podia soportar se suponia idéntica a la carga que

primero generaba un esfuerzo igual al de fluencia del material.

Los miembros dtctiles no fallan sino hasta que ocurre una gran plastificacion después
de que se alcanza el esfuerzo de fluencia. Esto significa que tales miembros tienen
mayores margenes de seguridad contra la falla que lo que parece indicar la teoria

eléstica.
2.8.4 Disefio de miembros a corte

La resistencia de corte de disefio, oV X V n, o la resistencia de corte admisible, Vn/Q,
deben ser determinados de la siguiente manera: Para todas las disposiciones en este

capitulo.
@b = 0.90 (LRFD)

2.8.4.1 Resistencia de miembros con almas no atiesadas o atiesadas
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La resistencia nominal de corte, VVn, de almas no atiesadas o atiesadas de acuerdo con
el estado limite de fluencia en corte y pandeo en corte, es

Vn = 0.6 Fy Aw Cv
a) Para almas de miembros laminados de seccion H con

h
— < 2.24.,/E/F
tw /¥y

@b = 1.00 (LRFD)
Cv=1.0

b) Para almas de todos los otros perfiles de simetria doble o simple y canales,

excepto tubos circulares, el coeficiente de corte del alma, Cv, se determina de
la siguiente manera:

. h
I. Cuandot; < 1.10 kv E/Fy
Cv=1.0

. h
ii.  Cuando 1.10,/kvE/Fy<E§1.37 kv E/Fy

c 1.1,/kvE/Fy
V=——

h/tw
iii. Cuando— > 137 /kvE/Fy
oy L51EKY
"7 (h/tw)%Fy

Donde

Aw = area del alma, la altura total multiplicada por el espesor del alma,
d tw, cm2 (mm2)

h = para secciones laminadas, la distancia libre entre alas menos el filete

o radio de esquina, cm (mm); para secciones armadas soldadas, la



o1

distancia libre entre alas, cm (mm); para secciones armadas apernadas,
la distancia entre lineas de sujetadores, cm (mm); para secciones T, la

altura total, cm (mm)
tw = espesor del alma, cm (mm)

El coeficiente de pandeo por corte del alma, kv, se determina como se

indica a continuacion:
i.  Para almas sin atiesadores transversales y con h/tw <260: kv =5
Excepto para el alma de perfiles T donde kv = 1,2.

ii. Paraalmas atiesadas:

5 a
kv=5+ @ =5 cuandoH > 3.0 oa/h > [260/(h/tw)]?
h

Donde a= Distancia libre entre atiesadores transversales, cm (mm)
2.8.5 Disefio de miembros por esfuerzos combinados y torsion

Se abarca el disefio de miembros solicitados a carga axial y flexion en torno a uno o

dos ejes, con o sin torsion, y miembros solicitados a torsion pura.
2.8.5.1 Miembros con simetria simple y doble solicitados a flexion y carga axial

1. Miembros con Simetria Doble y Simple Solicitados a Flexion y
Compresion
La interaccion de flexion y compresion en miembros con simetria doble
y miembros con simetria simple que cumplen 0,1 < (Iyc / Iy) < 0,9,y
que solamente estan solicitados a flexion en torno a un eje geométrico
(x y/o y) deben satisfacer las Ecuaciones H1-1a y H1-1b, donde lyc es
el momento de inercia en torno al eje y referido al ala en compresion,
cm4 (mm4).
a) Cuando Pr/Pc = 0.2
Pr 8[Mrx Mry
pcto Moyl =

— 1.0
9 Mcx+ Mcyl —
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b) Cuando Pr/Pc < 0.2

<1.0
Mcx Mcyl —

Pr [er + Mry
2Pc
Donde:
Pr=resistencia de compresion axial requerida usando las combinaciones
de carga LRFD, kgf (kN)
Pc = resistencia de compresion axial de disefio, kgf (kN) = ocPn
Mr= resistencia de flexion requerida usando las combinaciones de carga
LRFD, T-m (N-mm)
Mc = resistencia de flexion de disefio, T-m (Nmm) = ¢bMn
¢c = factor de resistencia en compresion = 0,90

@b = factor de resistencia en flexion = 0,90

2. Miembros con Simetria Doble y Simple Sujetos a Flexion y

Traccion

La interaccion de flexion y traccion en miembros con simetria doble y
simple que estan solicitados solamente a flexion en torno a un eje

geométrico (x y/o y) deben satisfacer las Ecuaciones H1-1a y H1-1b, donde:
Para disefio de acuerdo con la (LRFD):

Pr = resistencia de traccion axial requerida usando las combinaciones de
carga LRFD, kgf (kN)

Pc = resistencia de traccion axial de disefio, kgf (kN) = otPn

Mr = resistencia de flexidn requerida usando las combinaciones de carga
LRFD, kgf-m (N-mm)

Moc = resistencia de flexion de disefio, kgf-m (N-mm) = ¢bMn
Qt = factor de resistencia en traccion

Qb = factor de resistencia en flexion = 0,90
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2.9 Disefio de uniones
2.9.1 Disposiciones generales

1. Bases de Disefio. La resistencia de disefio, @ Rn, de las conexiones debe ser
determinada de acuerdo con las disposiciones de la norma ANSI/AISC360-10. Se
deben considerar los efectos de excentricidad cuando los ejes centroidales de los

miembros cargados axialmente no se intersectan en un mismo punto.

2. Conexiones Simples. Las conexiones simples de vigas o enrejados deben ser
disefiadas como flexibles y se permite dimensionarlas solamente para reacciones de

corte. Deben ser capaces de soportar las rotaciones en sus extremos.

Se permite que la conexién desarrolle algo de deformacion inelastica, pero auto-

limitante, para acomodar las rotaciones de una viga simple en sus extremos.

3. Conexiones de Momento. Las conexiones en los extremos empotrados de vigas y
enrejados deben ser disefiadas para el efecto combinado de fuerzas de momento y de

corte inducidos por la rigidez de las conexiones.
2.9.2 Soldaduras

Existen tres tipos de soldaduras a Tope, a filete y de ranura. En el presente proyecto se
presentara conexiones de soldadura a tope y filete; tales tipos de soldaduras se

explicaran a continuacion.
2.9.2.1 Soldadura filete

Se define como soldadura de seccion transversal aproximadamente triangular que une

las superficies de dos elementos que se traslapan o intersectan.

Figura 2-15 Soldadura tipo filete

Fuente: Elaboracion propia
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2.9.2.2 Soldadura a tope

Es la soldadura de ranura que se extiende en todo el espesor de la unién, excepto como

se permite en las conexiones tubulares.

Figura 2-16 Soladura a tope con penetracién completa

~ Penetracion de la union

Fuente: Elaboracion propia

El tamafio de la garganta efectiva de una soldadura de tope con junta de penetracion
parcial depende del proceso utilizado y de la posicion de la soldadura. Los documentos
contractuales deben indicar la garganta efectiva o la resistencia de la soldadura
requerida, y el fabricante debe detallar la junta basandose en el proceso de soldadura y

en la posicion a utilizar para soldar la junta.

El disefio de las soldaduras se realiza por medio de la normativa ANSI-AISC360-10

con referencia a los capitulos J y K.
2.10 Disefio de losa metaldeck

El sistema de losa METALDECK aprovecha las caracteristicas de una ldmina de acero
preformada (STEEL DECK) sobre la cual se hace un vaciado en concreto. El
comportamiento combinado entre el concreto, una vez que este ha alcanzado su
resistencia maxima, y el tablero en acero, permite obtener un sistema de losa estructural

practico para todo tipo de edificaciones.

Se impone ante los sistemas tradicionales por aspectos como su rapidez en obra, gran
resistencia, limpieza, bajo peso y economia. El sistema es disefiado acorde con las
especificaciones para Composite Steel Floor Deck (Tablero de piso en acero para

comportamiento compuesto) emitidas por el SDI (Steel Deck Institute).
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Las laminas preformadas de acero tienen dos funciones principales:

1. Trabajar como formaleta: para el vaciado de la losa de concreto y cargas

adicionales debido al proceso constructivo.

2. Actuar como refuerzo positivo de la losa una vez el concreto haya fraguado. Esta
propiedad de la Iamina de actuar como refuerzo de la losa otorga las caracteristicas de

ldmina colaborante.

El sistema puede utilizarse en edificios donde la estructura principal es en concreto o
en acero y debe conectarse adecuadamente a las vigas principales de apoyo para servir
de diafragma estructural y para, si asi se proyecta, conformar elementos en

construccion compuesta con dichas vigas.

Figura 2-17 Esquema general de losas metaldeck

Losa de Concreto Refuerzo de Retraccion y Temperatura

P

»

0K

Fuente: Manual técnico metaldeck - ACESCO

METALDECK ofrece ventajas significativas con respecto a otros sistemas de entrepiso

tradicionales. Entre ellas se resaltan las siguientes:

Funcionalidad: Se acomoda a multitud de aplicaciones practicas y a muchas

situaciones diferentes en entrepiso para edificaciones.

Resistencia estructural con menos peso: Las propiedades del acero son utilizadas con
una méxima eficiencia en el disefio y la fabricacién del Metaldeck, resultando un
producto de una alta resistencia con relacion a su peso. Por consiguiente, los costos de
transporte, montaje de la estructura principal pueden ser menores que con otros

sistemas.

Apariencia atractiva: Aunque el sistema METALDECK es principalmente un

componente estructural, es visualmente muy atractivo cuando es expuesto en



56

aplicaciones arquitectonicas. Su recubrimiento protector lo hace facil para su

mantenimiento, durable estéticamente agradable.

Construccién en todos los climas: El sistema puede ser instalado en la mayoria de las
condiciones climaticas, eliminando los costosos retrasos que pueden presentarse con

otros sistemas de entrepiso.

Calidad uniforme: Gracias a la ingenieria involucrada y a las técnicas de produccion
de mejora continua, los productos del sistema cumplen con los estandares de calidad

especificados en las normas internacionales (SDI Steel Deck Institute).

Durabilidad garantizada: El sistema ha sido instalado por mas de medio siglo en
multiples paises con un comportamiento satisfactorio, lo cual es garantia de su
durabilidad.

Economia y valor agregado: El sistema combina bajos costos con Optimo
comportamiento. El valor agregado se determina combinando los costos iniciales, los
costos por vida util y los asociados al comportamiento. El sistema minimiza el
desperdicio de material, requiere en general menor volumen de concreto que otros
sistemas y por otro lado permite reducir el peso de la edificacion, lo cual naturalmente,
se traduce en mayores ahorros de material en el resto de la estructura y a nivel de

cimentacion.

Facilidad constructiva: Dentro de los diversos factores constructivos que pueden
mencionarse estan su bajo peso que facilita su manipulacién, 6ptimo almacenamiento
en obra, rapidez de instalacion, no requiere mortero de afinado de piso, permite
facilmente la instalacion de lineas de servicios posterior a la fundida de la losa, lo cual
a su vez reduce el tiempo de construccion y mejora la calidad de la obra, no es
biodegradable, no contamina otros materiales, se adapta a cualquier geometria y puede
utilizarse tanto en estructuras metalicas como de concreto o aun sobre muros de

mamposteria.

Doble funcién estructural: Sirve como plataforma de trabajo y formaleta de piso a la

vez que conforma el refuerzo principal de la losa una vez fragua el concreto.
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Dentro de las consideraciones especiales del sistema pueden mencionarse su resistencia
al fuego con respecto a otros materiales, sus costos directos iniciales, la racionalizacion
del sistema de corte para permitir los pases de instalaciones, las geometrias especiales,

el manejo de cielorrasos y algunas precauciones constructivas especiales.
2.10.1 Lamina de metaldeck

El acero utilizado es del tipo Laminado en Frio (Cold Rolled) y Galvanizado, con un
comportamiento esencialmente elastoplastico, con esfuerzo de fluencia minimo
nominal igual a 275MPa (40ksi) y con un médulo de elasticidad igual a 203,000MPa
(29,500ksi). El acero debe ser fabricado siguiendo los lineamientos de las secciones
F.4.1 a F.4.5 del reglamento colombiano de construccion sismo resistente NSR-10
(referencial) y estar acorde, ademas, con la norma ASTM A653 SS grado 40. La figura
2-18. presenta una curva tipica esfuerzo-deformacion de una probeta tomada del

material y ensayada de acuerdo con la norma ASTM A370.

Tabla 2-4 Propiedades de la lamina galvanizada para fabricacion de metaldeck

Propiedades de lamina METALDECK
Punto de fluencia minimo 272 MPa
Resistencia ultima 380 MPa
Elongacion en 50mm 16%
Recubrimiento en Zinc G60

Fuente: Manual técnico metaldeck -ACESCO

Figura 2-18 Curva esfuerzo-deformacién tipica del acero
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Fuente: Manual técnico metaldeck - ACESCO
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Tabla 2-5 Tolerancias para la ldamina metaldeck

Parametro de control de la lamina Tolerancia
Longitud +12mm
Espesor >95% del espesor de disefio
Ancho efectivo -10mm + 20mm
Flecha y curvatura 6mm en 3m
Borde de lamina por fuera de la escuadra | 10mm por metro de ancho de lamina

Fuente: Steel Deck Institute Design Manual (referencia 16)
2.10.2 Disefio estructural de losa metaldeck

El disefio de entrepiso con METALDECK involucra dos etapas principales: La primera
etapa es cuando el concreto fresco aun no ha fraguado, en la cual, la lamina colaborante
funciona principalmente como formaleta, y la segunda cuando el concreto alcanza su
resistencia y este, en combinacién con la lamina metalica, trabajan como seccion

compuesta.

La metodologia recomendada de disefio para cada una de las etapas antes mencionadas
se presenta en el ANEXO 5.

2.11 Disefio de zapatas

Dependiendo de las necesidades de la edificacion y de las caracteristicas del suelo,
pueden disefiarse diferentes tipos de fundaciones superficiales como ser: zapatas de
fundacién, vigas de fundacion y losa de fundacion. Las zapatas de fundacién son
econdmicas y de una realizacién practica, es por este motivo que son las mas utilizadas

en nuestro medio en suelos con una capacidad de carga razonable.

Si el suelo es blando y las cargas de las columnas son elevadas, las areas requeridas
para las zapatas son tan grandes que se convierten en antieconémicas; en este caso se
adopta una solucion alternativa que puede ser vigas o losa de fundacion. Entre las
zapatas de fundacion se tiene las siguientes: zapatas aisladas, zapatas de medianeria no

conectadas, zapatas de medianeria conectadas, zapatas combinadas, zapatas de esquina,
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zapatas de esquina conectadas, zapatas retranqueadas a un lado y zapatas retranqueadas
a ambos lados. Dependiendo de la excentricidad de la carga o de los momentos

actuantes, las zapatas de fundacion pueden ser céntricas o excentricas
2.11.1 Tipo de zapata

Cualquier manual o norma de hormigén define el limite entre zapata rigida y zapata
flexible con la relacion entre el vuelo (Vmax) y el canto (h) de la misma, como se

muestra en la figura 2-19.
Figura 2-19 Diferencias entre zapata flexible y zapata rigida
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Fuente: Elaboracion propia

La instruccion EHE-08 clasifica las zapatas como rigidas y flexibles y esto conduce a
distintas formas para la obtencion de su armado. Si la zapata es flexible, rige la teoria
general de la flexion, es decir, se cumplen las hipétesis de Navier-Bernouilli y la zapata

se calcula como una viga (elemento lineal).

Disefio zapata aislada céntrica: Para zapatas flexibles, la altura de la zapata no debe

ser menor a 30 cm.
2.11.2 Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada

Las dimensiones a y b de la planta de la zapata se determinan en funcién de la tension

admisible para el terreno:
N + Pa * b = cadm

Donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En principio,
para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 10% de N. Por razones

econdmicas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de cortante. Para ello
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se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar para el canto Util

“d” valores inferiores al mayor de los siguientes:

dl =

aoxbo+ axb ao + bo
4 2k—1 4

2x(a—ao)

2=

2 x (b — bo)

2= —77%

B 4 x fvd

Bl Yt X Oadm
fvd = 0.5 xVfcd (Kg/cm?)
2.11.3 Determinacion de las armaduras de traccion

En el caso de zapatas flexibles (aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la
condicion v > 2 « h), la determinacion de la armadura en traccion debe hacerse
aplicando la teoria de flexion en ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas,

abacos y formulas simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los
paramentos del soporte de hormigon, 0.15 = a0 y 0.15 * b0, respectivamente (Figura
2.11). Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento de célculo en la seccion 1-

1, se debe a la carga del terreno

ol =N/ (a * b), que es:

yexN z

Mcd =
¢ 2a

X (a ;aao +0.15x ao)

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b * d, puede determinarse
mediante las tablas o abacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
mayores que 1.5 = v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy

comoda la férmula simplificada:
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u=Mcd/b*d2* fcd
w=ul+p
U=A*fyd=w=*bx*dx* fcd

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01 (p <0,01), por

consideraciones de adherencia.

Figura 2-20 Calculo a flexion de una zapata flexible
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Fuente: Hormigdn Armado —Jiménez Montoya
2.12 Disefio de juntas de dilatacion

Las juntas de dilatacion se disponen para absorber los movimientos
termohigrométricos y su nombre pues queda corto, ya que esta junta absorbe
movimientos de dilatacion como de contraccion. La suma de los movimientos de
retraccion mas los de dilatacion térmica suelen arrojar un valor absoluto de

acortamiento.

Las juntas de dilatacion se materializan mediante la separacion total de la estructura en
dos partes independientes, esta separacidn Unicamente se interrumpe en la cimentacion,
donde ambas partes estaran estructuralmente unidas. La cimentacion se mantiene unida
porque la estructura en ese punto, debido al rozamiento con el terreno, se considera
inmovil.

Pero no hay que olvidar que la disposicion de juntas permanentes genera bastantes

problemas.
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Problemas originados por la disposicion de juntas

2.12.1.1 Problemas econdmicos

Cuando se disponen de juntas de dilatacion se paraliza la obra y esto
condiciona la panificacion de la obra.

Cuando se desarrolla en cubierta se debe aplicar una impermeabilizacién esto
encarece la disposicion

Y en fase de mantenimiento existen gastos derivados de las juntas de

dilatacion.

2.12.1.2 Problemas estructurales

Cuando se disponen de juntas de dilatacion existe una discontinuidad en la estructura

lo que provoca momentos flectores mayores, que a su vez implica un mayor

dimensionamiento que si la estructura estuviese continua

2.12.1.3 Patologias

Fisuracion de elementos no estructurales que atraviesan juntas estructurales
Rotura de masilla de union de dos partes por ser esta poco elastico

Goteo por mala impermeabilizacion
Formas de materializar las juntas de dilatacion

Juntas con doble pilar
Juntas materializadas mediante pasadores no adherentes
Junta con pilar Gnico y apoyos deslizantes

Junta con apoyo a media madera

De todas estas nombradas las soluciones mas utilizadas en edificios son las de doble

pilar y las juntas con pasadores no adherentes.
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2.12.2.1 Juntas con doble pilar

La junta con doble pilar es una solucion mas intuitiva, ya que materializa una
separacion completa de la estructura. Esta solucion facilita el calculo estructural, puesto

que permite realizar un célculo independiente de ambos perfiles.

Figura 2-21 Junta de dilatacion con doble pilar
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Fuente: Hormigon Armado Jiménez Montoya

2.12.2.2 Juntas materializadas mediante pasadores

La junta puede disponerse en una linea de pilares o a los cuartos de luz en la zona en la
que se espera un momento flector casi nulo y un cortante aproximadamente a mitad del

maximo.

Cuando el detalle de apoyo se realiza en la linea de pilares, el forjado de la izquierda,
es mucho mas flexible, y se apoya totalmente en el de la derecha (mucho mas rigido),
Cuando la junta se ubica a los cuartos de la luz, hay que hacer un andlisis estructural

del forjado, teniendo en cuenta que en la linea de junta el detalle equivale a una rétula.

Figura 2-22 Junta de dilatacion mediante pasadores
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Fuente: Hormigén Armado Jiménez Montoya
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Figura 2-23 Pasadores comerciales

Fuente: Elaboracion propia
2.12.2.3 Junta con pilar anico y apoyos deslizantes

Esta solucion permite el movimiento libre de la estructura en el apoyo extremo. Para
ello se requiere un aparato de apoyo que permita el libre movimiento y minimice los

esfuerzos transmitidos a los pilares
Figura 2-24 Junta con pilar unico y apoyos deslizantes

Fuente: Hormigdn Armadb Jiménez Montoya
2.12.2.4 Junta con apoyo a media madera

En esta solucion, al igual que en la solucidn de junta con pasadores, una parte de la
estructura se apoya sobre la adyacente, en este caso mediante un detalle de apoyo a

media madera.

Figura 2-25 Junta con apoyo a media madera

Fuente: Hormigdn Armado Jiménez Montoya



65

2.12.3 Método empirico de Federal Construction Council

En Federal Construction Council — Technical Report No. 65 se indican dos
procedimientos para efectuar el analisis de la inclusion de juntas de dilatacion en
edificios. El primero es el denominado Método Empirico y el segundo es el

denominado Método Analitico.

El método empirico hace referencia a una gréafica en la que se ubica el cambio de
temperatura en el eje de las abscisas, y en el eje de las ordenadas se ubican las
longitudes efectivas que se pueden considerar en edificios sin juntas o la distancia
efectiva entre juntas de dilatacion. Ademas, en esta gréfica se han incluido curvas para

edificios de hormigdn, acero y para otros materiales.

Figura 2-26 Distancia efectiva entre juntas segin el método empirico
Federal Construccion Council

[m] Estructuras simétricas

N rectangulares
0 Estructuras no simétricas

conformasen U, L, T

100 - v

N(Mig()n

Ambos materiales

0 ‘ ——[°C]
0 10 20 30 40 50

Fuente: Libro federal construccién council

Estas longitudes efectivas de la figura 2-26 son las que indican las dimensiones
maximas que tendra un edificio sin la necesidad de anexar juntas de dilatacion, o a su

vez es la distancia entre juntas de dilatacion de un determinado sistema estructural.

El Analisis Empirico esta basado en criterios que deben considerarse al instante de
efectuar el correspondiente analisis térmico del edificio, de acuerdo a los cambios de

temperatura al que estara sometido el sistema estructural.

Estos criterios estdn basados en las condiciones de temperatura interna que tendré el

edificio, el sistema de anclaje del mismo hacia la cimentacion, asi como también el
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sistema de rigidez que ofrece el edificio para contrarrestar los efectos de cargas
laterales. Para utilizar la grafica del método empirico deben acogerse los siguientes

lineamientos.

o Utilizar directamente la longitud permisible, como se indica en la figura 2-26,
si el edifico tendra Unicamente sistema mecanico de calefaccion y tendra
apoyos del tipo articulacion.

o Si el edificio tendrd sistemas mecénicos tanto de aire acondicionado como de
calefaccion, incrementar la longitud permisible en un 15 por ciento
(Suponiendo que estos sistemas mecanicos funcionan continuamente).

e Si el edificio no tendré sistema mecanico de calefaccion, reducir la longitud
permisible en un 33 por ciento.

e Si el edificio tendra apoyos empotrados, reducir la longitud admisible en un 15
por ciento.

¢ Sieledificio no tiene configuracion regular de rigidez para controlar los efectos

de cargas laterales, reducir la longitud permisible en un 25 por ciento.

Si més de uno de los criterios indicados anteriormente prevalecen en un determinado
edificio, deberéa efectuarse el ajuste correspondiente mediante la suma algebraica de la

ecuacion siguiente:
Lméx = Lallow + (R1 — R2 — R3 — R4) * Lallow

Donde, Lmax es la maxima longitud del edificio sin juntas de expansion o entre juntas
de expansion; R1, 0.15 si el edificio tiene sistemas mecanicos de aire acondicionado y
calefaccion ;R2, 0.33 si el edificio no tiene sistema mecénico de calefaccion ;R3, 0.15
si el edifico tiene apoyos de empotramiento; y R4, 0.25 si el edificio no tiene
configuracion regular en sus sistema de rigidez para aplacar efectos de desplazamientos

laterales.
2.13 Proceso de disefio estructural
2.13.1 ldealizacion

> Idealizacion mecanica



67

Idealizacion de los materiales
Idealizacion de las solicitantes

Idealizacion de vinculos

YV V V VY

Idealizacion geométrica
2.13.1.1 ldealizacién mecénica

Tiene que ver con el comportamiento mecénico de la estructura, que va ligado con el
modulo de cortante, modulo elastico, resistencia a la traccidn, limite elastico,
alargamiento, de cada elemento. Esto se hace con el fin de evitar errores en la rigidez
y en la deformacion de la estructura, se define por los desplazamientos y las
deformaciones. El acero, que es una variante de hierro aleada con carbono, a menudo
presenta otros elementos afiadidos para prepararlo para su procesamiento y uso

industrial.

2.13.1.2 ldealizacién de los materiales

Se refiere a qué material y qué tipo de seccion serd el més eficaz para la estructura.
2.13.1.3 Idealizacion de las solicitaciones

Segun normas, se tiene magnitudes formas y combinaciones adecuadas para el tipo de

estructura.
2.13.1.4 ldealizacion de vinculos

Para tener una buena estructuracion se debe tener en cuenta que los nudos y los apoyos

tienen conceptos diferentes, pero van relacionados entre si.
2.13.1.5 ldealizacién geométrica

Es la simplificacion de la estructura real a un sistema simple, en la que se reemplazan
los elementos (vigas columnas) en directrices que cuando se intersectan entre ellas

forman nudos.
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2.13.2 Dimensionamiento

Es necesario representar la estructura de una manera sencilla para asi obtener un calculo
con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una estructura. Basta
entonces dimensionar éstos para que los esfuerzos resultantes no sobrepasen los valores

admisibles o ultimos, segun sea el caso.
2.13.3 Evaluacion

Se evaluara la deformada de la estructura. Todas las estructuras se deforman, al ser
cargadas, y el cambio de configuracion geométrica hace que sus puntos experimenten
pequefios desplazamientos. En la mayoria de los casos esa deformacion no es
apreciable a simple vista, y entonces el observador la pasa por alto y asume que la
estructura es completamente rigida; pero en la realidad todos los materiales se

deforman, en mayor o menor medida.

Cuando se analiza una estructura siempre resulta necesario prestar atencion a las
deformaciones. A veces se piensa, errbneamente, que es suficiente obtener los
esfuerzos internos y conocer las tensiones que se producen en los distintos puntos del
sistema para que el estudio quede completado. Pero eso es solamente una parte del
problema: hace falta también estudiar lo que sucede con las deformaciones, para

comprobar si se hallan o no dentro de los limites aceptables.
2.13.4 Disefio Final

Una vez terminado el proceso de dimensionamiento y evaluacion se pasara a disefiar la
estructura con las disposiciones finales que se adoptaran en base a las dimensiones
entre elementos conectados; una vez ya determinados los materiales adecuados para
cada situacion, se procede a efectuar el disefio definitivo de los miembros de la

estructura.
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CAPITULO III
3 DESARROLLO DE LA INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Topografia del lugar

La topografia del terreno para el emplazamiento de la estructura, fue obtenida del
departamento de infraestructura de la universidad Juan Misael Saracho, donde ya

contaban con un levantamiento topogréfico.

Actualmente, el terreno es usado como cancha de fatbol. Con una medida de 100 x 60
metros cuadrados, es un terreno totalmente plano con un vallado perimetral alrededor
de toda la cancha; en la zona de preferencia cuenta con una carpeta de hormigoén, en el
que se disponen de graderias moviles de madera provisionales que, hoy en dia se usan

por los espectadores del juego.

El area total disponible para emplazar la estructura es de 1,28 hectareas. El estadio
propuesto, limita al sureste con la quebrada el monte, al noreste (sector 1) limita con el
coliseo universitario, al noroeste (sector 2) con el gimnasio universitario y, por ultimo,
al suroeste (sector 3) limitara con la piscina olimpica, llegando a ser el “Moddulo 2” del
proyecto multideportivo U.A.J.M.S.

Figura 3-1 Topografia del lugar de emplazamiento

Nota: En los planos se muestra el plano topogréfico con sus respectivas cotas
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3.2 Estudio de suelos

3.2.1 Generalidades

Es conocido que el valle de Tarija se encuentra rellenado por sedimentos fluvio-
lacustres de edad cuaternaria; constituidos esencialmente por arcillas limosas y lentes
de gravas. Estos materiales se caracterizan por estar medianamente consolidados a
razon por lo cual, una fuerte disectacion y erosion por efecto de las aguas se observa al

presente.

Por este motivo la presencia de varios rios y quebradas obliga a los ingenieros a realizar
sondeos de los suelos donde seran emplazadas las estructuras en estudio; de esta

manera garantizar la estabilidad de las obras.

3.2.2 Exploracion

Figura 3-2 Ubicacion del sondeo

La exploracion fue realizada con dos pozos, dicha aclaracion se describe en el parrafo
siguiente; fue ejecutado a dos profundidades diferentes a 2,30 y a 4 metros para el pozo

1, y para el pozo 2 a 4 metros de los que se sacaron las respectivas muestras.
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3.2.3 Ensayo de penetracién

El ensayo es el designado segln la norma astm-d1586. La interpretacion de los
resultados de campo, han sido efectuados con la ayuda del abaco confeccionado por

BK Hough “capacidad de carga admisible en arcillas y mezclas de suelo”.

El nimero necesario de golpes para hincar 30 cm de la cuchara partida en las
profundidades de 2,3m y 4m, ha sido de 16 y 24 golpes respectivamente: lo que

traducido a soporte de suelos da valores entre 1.79 a 2.38 kg/cmz.
3.2.4 Laboratorio de suelos

El estudio en laboratorio de suelos, del presente proyecto comprende granulometria,
limites de Atterberg y clasificacion del suelo por el método SUCS y solo para fines de

comparacién por el método AASHTO.
3.2.4.1 Cuadro resumen de estudio de suelos

Tabla 3-1 Cuadro resumen de estudio de suelos

Muestra | Nivel LI L | Tipo de Descripcion Capacidad
(m) P P suelo P portante
1 230 3504 2363 1141 cl Ar‘;'rggézrgf:r:gzama' 1'731159/

2 4 4307 3356 952 cl Arcilla inorganica de baja 5 551 0 e

plasticidad
El estudio de suelo se presenta en ANEXO 1.
3.2.4.2 Conclusiones del estudio de suelos

v' Como ya se mencionaba anteriormente la ciudad de Tarija se encuentra
generalmente rellenado por sedimentos fluvio-lacustres que son esencialmente
arcillas limosas, todo esto se demuestra en ambos estudios de suelos.

v' El resultado del estudio identifica en el nivel -4m un tipo de suelo arcilla limosa.

v" No se encontré nivel freatico
3.2.4.3 Recomendacion del estudio

v" La fundacion de la estructura, debe hacerse en los sedimentos arcillo limosos.
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v No es recomendable fundaciones en los materiales fluviales recientes, ni en los
materiales de relleno artificial.

v' La fundacién del estadio podra ser a un nivel tal que penetre entre 1.5y 2 m.
En los sedimentos arcillo limosos, esto a fin de garantizar que se ha quitado la
parte superior alterada.

v" Una fundacién relativamente profunda garantizara la estabilidad de la obra
evitando descalce.

v’ Para el disefio de las fundaciones, se tomara una resistencia no mayor a 1.79
kg/cmz,

3.3 Proyecto arquitecténico
3.3.1 Ubicaciony superficie
El proyecto se ubica dentro del campus U.A.J.M.S colindante al coliseo universitario.

Actualmente, el area en el que se propone la construccién de dicho proyecto, esta
predispuesta ya para un futuro estadio. La superficie disponible es de aproximadamente
11 mil metros cuadrados y la superficie construida seré de 3060 metros cuadrados.

3.3.2 Configuracion arquitectdnica

El planteamiento inicial es una estructura disefiada a base de acero. El conjunto consta
de tres sectores como se muestra en la figura 3-3. Los sectores 1y 3 tienen un largo de
45 metros y el sector 2 tiene 90 metros de largo total.

Figura 3-3 Configuracion arquitectonica del Estadio U.A.J.M.S.

SECTOR1 sz SECTOR 2 SECTOR 3
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Con la misma configuracion arquitectonica, que cuenta con una galeria tipo de 4,5
metros de espaciamiento entre pdérticos, la cubierta es disefiada con una cercha tipo
Warren que tiene un voladizo de 12 metros; graderias en voladizo en la segunda planta
que se apoyan sobre una cercha y las graderias de la primera planta que se apoyan sobre

un perfil como se muestra en la figura3-4.

Figura 3-4 Galeria tipo de estadio

La conexion entre sector 1y 2 es por medio de un pasillo, como se muestra en la figura

3-5 apoyada sobre columnas de acero y la losa de tipo metaldeck.

Figura 3-5 Pasillo conector entre sector 1y 2
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Y finalmente, cuenta con gradas de acceso a los sectores 2 y 3; el planteamiento

estructural sera disefiado a base de acero.
Figura 3-7 Gradas de acceso
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Figura 3-6 Graderias de circulacion
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3.3.3 Capacidad y uso de la edificacion

La edificacion albergara a un maximo de 7776 personas en todo el estadio. Se debe
cumplir asi estrictamente la capacidad limitada de personas en cada zona

distribuyéndose el nimero de asistentes de la siguiente manera:
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Tabla 3-2 Capacidad de personas en el estadio

Sector Graderias primera planta Graderias segunda planta
Sector 1 972 personas 972 personas
Sector 2 1944 personas 1944 personas
Sector 3 972 personas 972 personas

El uso de la edificacion no se planteara para fatbol internacional, solo nacional, debido
a la capacidad del estadio, resguardando siempre el limite de personas; para mantener
seguridad se debe garantizar que la estructura no sea muy solicitada. Se habla de
partidos de fatbol ya que es un pardmetro critico en solicitaciones de carga de la
estructura, es por esto que el uso de la edificacion para eventos culturales y sociales,

no es restringido.
3.3.4 Entrada-Acceso

El acceso al estadio se da por la entrada frontal del campus, que se ubica en la Avenida
Las Ameéricas; una vez entrando al campus se dispone de dos gradas que suben a los
sectores 2 y 3, y como se explico anteriormente el sector 1 se conecta por medio del

sector 2.
3.3.4.1 Cancha de futbol

Una cancha de futbol es siempre rectangular y tiene unas medidas que oscilan entre los
90 y los 120 metros de largo, con una anchura superior a 45 metros e inferior a 90

Figura 3-8 Dimensiones de una cancha de fatbol 11
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metros. En caso de partidos internacionales, las recomendaciones FIFA son

ligeramente distintas: 100-110 metros de largo y 64-75 metros de ancho.

El area que se dispone actualmente donde se plantea emplazar la obra, no es muy
amplia y, debido a la caracterizacion del estadio por el medio en el que se encuentra,
no es adecuada para partidos internacionales. Se propone una dimension de 90m x 45m

entrando en los limites segin las recomendaciones de la FIFA.
3.3.5 Illuminacion

La implantacidon de los sistemas de iluminacion en espacios deportivos depende de los
requerimientos luminicos, espacio disponible para la instalacion, deporte, area, etc.

Como consecuencia, cada proyecto debe estudiarse en particular.
3.3.5.1 Disposicion de proyectores con torres en esquina

La disposicion se basa en la colocacion de torres o postes de proyectores detras de las
esquinas del campo, segun los angulos que se muestran en la imagen 3-9 desde el centro
del campo y desde los centros de las bandas, para calcular la posicidn exacta y altura
de las torres. La posicion de la base de las torres estara situada sobre la diagonal que
forman la interseccién de las lineas punteadas de la figura 3-9. Dependiendo de si se

utilizan proyectores circulares o rectangulares.
Figura 3-9 Distribucion proyectores en implantacion torre

L 0 & : S — S

® ' T e s
Fuente: Manual de iluminacion INDAL

Cuando existen graderias, tal y como muestra la figura 3-10, existe la posibilidad de

que caigan sombras sobre el terreno de juego. Para evitar este problema, se deberé

colocar la torre de manera que no cree sombras, y cuando no sea posible, se deberan

&
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montar proyectores adicionales bajo el techo de las gradas y dirigirlos hacia las

sombras, con el mismo angulo medio que los proyectores principales.

Figura 3-10 Altura de una torre de luz en estadio
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Fuente: Manual de iluminacion INDAL
3.3.6 Cubierta
Armadura Warren

Fue patentada por los ingleses James Warren y Willboughby Monzoni en 1848. El
rasgo caracteristico de este tipo de armaduras es que forman una serie de triangulos
isdsceles. Tipicamente en una celosia de este tipo y con cargas verticales aplicadas en
sus nudos superiores, las diagonales presentan alternativamente compresion y traccion.
Esto, que es desfavorable desde el punto de vista resistente, presenta en cambio una
ventaja constructiva. Si las cargas son variables sobre la parte superior de la celosia,

las armaduras presentan resistencia similar para diversas configuraciones de carga.
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3.4 ldealizacién de la estructura
3.4.1 ldealizacion geométrica

La idealizacion se basa en el proceso de reemplazar una estructura real por un sistema

simple susceptible de andlisis y a esto es lo que se le conoce como idealizacion

estructural.

Figura 3-12Estuctura real — Portico
principal

Figura 3-11 ldealizacién geométrica
- portico principal

:

Figura 3-13 Estructura real — pasillo Figura 3-14 ldealizacion geométrica —
conector pasillo conector
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Figura 3-16 Estructura real - Gradas de Figura 3-15 ldealizacion geométrica
acceso - Gradas de acceso

3.4.2 ldealizacién mecanica
3.4.2.1 Acero estructural Estructura real — Gradas de acceso

El acero a utilizarse para la gran mayoria de los elementos que conforman la estructura

es Hacer A36 que tiene las siguientes especificaciones mecanicas.

Tabla 3-3 Propiedades mecanicas del acero estructural

Propiedades mecanicas KSI PSI MPa
Resistencia a la traccion 58-80 Ksi 58000 - 80000 400-550
Punto de fluencia 36 Ksi 36000 250
Elongacion en 8” - Min 20% -
Elongacion en 2” - Min 23% -

Tiene una composicion quimica que se muestra a continuacion:



Tabla 3-4 Composicion quimica del acero A36
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Producto Vigas Plancha y laminas

Espesor Todos Hasta 19mm De 20 a40mm | De 41a65mm | De66 a100mm
Carbono max. 0.26% | max. 0.25% max. 0.25% max. 0.26% max. 0.27%
Manganeso - - 0.80-1.20 % 0.80-1.20 % 0.85-1.20 %
Fosforo max. 0.04% | max. 0.04% max. 0.04% max. 0.04% max. 0.04%
Azufre max. 0.05% | max. 0.05% max. 0.05% max. 0.05% max. 0.05%
Silicio méax. 0.40% méax. 0.40% méax. 0.40% 0.15 -0.40% 0.15 -0.40%
Cobre min 0.20% min 0.20% min 0.20% min 0.20% min 0.20%

3.4.2.2 Acero de refuerzo

El acero de refuerzo a utilizarse en las zapatas sera el acero B500 S

Tabla 3-5 Propiedades mecanicas del acero de refuerzo

Acero soldable B 500 S

Limite elastico fy (N/mm?) > 550
Carga unitaria de rotura fs (N/mm2) >12
Alargamiento de rotura Eus% >5.0
Alargamiento total bajo carga maxima Emax% >17.5
Relacion fs/fy >1.05

Relacion fs real/fy nominal

3.4.2.3 Malla electrosoldada para losa

La malla de acero de refuerzo que se recomienda colocar en el sistema tiene el propdsito

fundamental de absorber los efectos de la retraccion de fraguado del concreto y los

cambios térmicos que ocurran en el sistema. Esta malla o refuerzo esta conformado por

barras con resistencia a la fluencia de al menos 420MPa (60ksi) o por una malla

electrosoldada de alambrén.

La experiencia ha mostrado al menos un incremento del 10% en la capacidad de carga

de losas con la malla comparada con losas que no la tienen. El refuerzo por retraccion
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y temperatura debe suministrar un area minima de 0.00075 veces el &rea del concreto
por encima de la lamina de METALDECK. La malla a usarse en el proyecto tiene acero

con las siguientes especificaciones mecanicas:

Tabla 3-6 Propiedades mecanicas de malla electrosoldada

Alargamiento 6 % Min.
Limite de Fluencia 500 MPa.
Resistencia a la Traccién 550 MPa.

3.4.2.4 Lamina metaldeck

El proceso de galvanizado se desarrolla a partir de laminas de acero laminado en frio
(Cold Rolled), las cuales se someten a un proceso de inmersion en caliente en un bafio

de zinc fundido, llegando a tener la siguiente especificacion mecénica.

Tabla 3-7 Propiedades mecanicas de lamina metaldeck

Propiedades de lamina METALDECK
Punto de fluencia minimo 40 Ksi (272 MPa)
Resistencia Gltima 55 Ksi (380 MPa)
Elongacion en 50mm 16%
Recubrimiento en Zinc G60

3.4.25 Hormigon

Deberé distinguirse el hormigdn en funcion de su uso estructural que puede ser: en
masa (HM), armado (HA) o pretensado (HP).

Tabla 3-8 Hormigdn seguln su uso estructural

Uso Resistencia caracteristica a compresion a 28 dias en N/mmz?
estructural
20 25 30 35 40 45 50
HM HM-20 | HM-25 | HM-30 | HM-35 | HM-40 | HM-45 | HM-50
HA No HA-25 HA-30 | HA-35 HA-40 HA-45 HA-50
admitido
MP No HP-25 HP-30 HP-35 HP-40 HP-45 HP-50
admitido
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3.4.2.5.1 Zapatas

Para el hormigon de las zapatas se utilizara un HA-25 que tiene una resistencia de 25
MPa.

Tabla 3-9 Propiedades mecénicas del Hormigén armado -25

Hormigones
Caracteristicas General
Designacion (EHE art 39.2) HA-25/B/20/11a
Tipo de acero B-500 S
Armaduras art 32.2 EHE _ _
Limite elastico (N/mmg) 500
Dosificacion Contenido min. de cemento (kg/m?) 275
Relacién maxima agua/cemento 0.60
Consistencia Blanda
Asiento cono de Abrams (cm) 6-9
Compactacién Vibrado
) ) . A los 7 dias 18.75 N/mm?
Resistencia caracteristica
A los 28 dias 25.00 N/mma2
Otras resistencias especificas
Puesta en obra Recubrimiento minimo de armadura (mm) 35

3.4.2.5.2 Losas

El concreto estara de acuerdo con lo estipulado en la norma AISC. La resistencia
minima a la compresion especificada para el concreto, f’c, sera de 21MPa o la que sea
requerida por exposicion al fuego o durabilidad. No se permite el uso de aditivos o
acelerantes que contengan sales clorhidricas o fluoruros ya que éstos pueden producir

corrosion sobre la lamina de acero.
3.4.2.5.3 Graderias

La Graderia Pretensada TECNOPRECO sera elaborada en base a hormigdn y acero
para pretensar a alta resistencia; se utiliza en la construccién de graderias para coliseos,

estadios y cualquier escenario deportivo. Tiene la siguiente especificacion mecanica.



Tabla 3-10 Propiedades mecénicas de graderias prefabricadas
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Propiedades fisicas y mecanicas del hormigon pretensado

Resistencia a

e Curado por vapor

Tino de Resistencia Resistencia traccion del
h PO Método de hormigonado caracteristica media del
ormigoén - - acero para
del hormigon hormigon
pretensar
e Dosificacion por peso
H-35 e Vibrocompactado 35 MPa 40 MPa 18000 kg/cm?

3.4.3 ldealizacion de los materiales

3.4.3.1 Vigas, columnasy cerchas

El perfil a usarse para vigas y columnas sera de tipo IPN, debido a que son los mas

comunes para columnas y vigas de edificios y para los miembros a compresion de

puentes carreteros. También se puede mencionar la gran versatilidad de uniones que se

puede asignar a este tipo de perfiles. Otras caracteristicas por las cuales se elige este

tipo de perfil son:

v Son perfiles compactos

v Son muy adecuadas para atornillarse a las placas usadas como nudo, en tanto

que las mismas secciones pueden conectarse por medio de soldadura con poca

dificultad.

v' Cuando las cargas son muy grandes, frecuentemente pueden usarse estos

perfiles, eliminando la necesidad de armar secciones.

Figura 3-17 Perfil IPN - Idealizacion de los materiales
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En tanto los perfiles seleccionados para cerchas serén los perfiles tubulares cuadrados.
La tnica dificultad que tiene este perfil es la de efectuar las conexiones con tornillos o
remaches. El uso de perfiles tubulares con propdsitos estructurales, por arquitectos e

ingenieros va creciendo por las siguientes razones:

v" El miembro a compresion mas eficiente es aquel que tiene un radio de giro
constante respecto a su centroide, propiedad que poseen las secciones tubulares
redondos y los tubos. Los perfiles tubulares cuadrados son los siguientes miembros
a compresion en orden de eficiencia.

v Lostubulares estructurales de cuatro lados y redondos son mas faciles de pintar que
las secciones abiertas de seis lados como las secciones W, S y M. Ademas, las
esquinas redondeadas facilitan la aplicacion de la pintura u otros recubrimientos
uniformemente alrededor de las secciones.

v Tienen menos area superficial para pintar o proteger contra el fuego.

\

Tienen excelente resistencia a la torsion.

v" Las superficies de los perfiles tubulares son muy atractivas.

Figura 3-18 Perfil tubular cuadrado - Idealizacion de los materiales
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3.4.4 ldealizacion de los vinculos

Figura 3-19 Vinculacion del portico - Idealizacion de vinculos

Nudo articulado

Nudo rigido

Apoyo empotrado

Del mismo modo se hara la vinculacion correspondiente del pasillo y las gradas, es

decir de apoyo empotrado de las columnas que se unen a los cimientos.
3.4.4.1 Nudos articulados en cerchas

En el disefio estructural y en la ejecucion de la obra se debera asegurar que todos los
nudos de las cerchas trabajen como nudos articulados para garantizar que no se
transmitan momentos flectores. Esto se logra cuando los ejes que conforman el nudo

cruzan en un solo punto, como se muestra en la siguiente figura.

Figura 3-20 Nudo articulado
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3.4.4.2 Nudo rigido en estructura en general

Se plantea que la unién de los nudos de la estructura en general, sean nudos rigidos por
lo tanto esto dara mayor seguridad a la estructura; lo cual se consigue cuando el disefio
estructural se hace por medio de soldaduras que se hacen en el caso de perfiles IPN en

todo su perimetro.

Figura 3-21 Nudo rigido

3.4.4.3 Empotramiento en placas base de columnas a cimiento

Es importante saber que la estructura debe estar totalmente empotrada en sus bases
(cimiento). EI empotramiento se logra de igual manera que un nudo rigido con todo su

perimetro soldado como se muestra en la siguiente imagen.

Figura 3-22 Apoyo empotrado
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3.4.5 Idealizacion de Ials solicitaciolr{es de ca~rga
3.4.5.1 Cargaen cubierta
3.4.5.1.1 Carga muerta
o Carga del policarbonato
Peso tedrico del policarbonato: 2.9 kg/m2 =0.029kn/m2

o Carga de las correas
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Densidad del acero estructural: 77 KN/m3

Area de la seccion transversal elegida “doble seccion IPN 200 x 90 x 7.9 mm”;

Area = 57.8 cm?
Peso lineal de correas

Qc=6+A

KN 5
Qc = 77F * 0.00578 m

KN
Qc = 0.445—
m

3.4.5.1.2 Cargaviva
Sobrecarga de uso correspondiente a una persona en mantenimiento

Se tomara en cuenta la sobrecarga debida al peso de una persona de mantenimiento,
basdndose en la especificacion ASCE 7-10 referencia del capitulo 4 tabla 4.1
“Minimum Uniformly Distributed Live Loads, Lo, and Minimum Concentrated Live
Loads” (Cargas vivas minimas distribuidas uniformemente, Lo y cargas vivas
concentradas minimas); la carga viva sugerida por dicha especificacién es de 0,96
KN/mz2,

3.4.5.1.3 Cargas ambientales
3.4.5.1.3.1 Carga de granizo

Se determinara la carga de granizo horizontal con la densidad del mismo y un espesor
méaximo asumido, segun los registros suscitados en la ciudad de Tarija tomando un

espesor maximo de 15cm.
Qg=vyg*e

* 0.15

Qg = (8.83 KN)

= 1.32 KN
Qg_ " mz
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Correccion por inclinacion de cubierta

o

13 (e
Qeq_ . X( 450 )

Pendiente 20°

o

45°

Qeq=1.32 x ( )=0.74 KN/m>

Pendiente 40°

o

45 0
Qeq = 1.32 * (4—59) = 0.14KN/m?

3.4.5.1.3.2 Carga de nieve

Tomando en cuenta la ubicacion geografica, Tarija se encuentra en la zona de los valles,
con una altura de 1957 msnm. Tedricamente las nevadas son posibles en elevaciones
que oscilan entre los 2.000 msnm. Los registros meteoroldgicos de SENAMHI revelan
que en Tarija la ultima nevada registrada fue el afio 2019; en 65 afios no se genero una
nevada de tal magnitud, y se sostiene que tanto en cantidad como en intensidad fue

historica.

Se detall6 que las lluvias llegaron hasta 11 litros por metro cuadrado y que la nevada

tuvo un espesor aproximado de 30 cm en algunas zonas de la ciudad.

Al tomarse en cuenta 30 cm de espesor de nieve este equivale a 11 pulgadas; por cada
pulgada de espesor de nieve, esta pesa 0.5 Ib/pie2 lo que equivale a 6 Ib/pie2 para las
11 pulgadas.

Por otro lado, en el proyecto se tiene pendientes de 20 y 40°, como sugerencia de la
norma ASCE 7-10, cominmente se usan cargas de nieve de 10 a 40 Ib/plg2; 10 Ib/plg2

podria usarse para pendientes de 45°, y una de 40 Ib/plg2 para techos horizontales.

Se ve conveniente usar la densidad de la nieve como 300 kg/m3 seglin recomendacion
de la CIRSOC norma argentina, y de acuerdo a la guia de evaluacion de cargas
metroldgicas en Bolivia, a este valor se le multiplicara por el area de influencia que

tendra un punto determinado.



89

Determinacion de factor térmico ct
Factor térmico Ct para estructuras abiertas y sin calefaccién: 1.2
Determinacion de factor de inclinacion del techo Cs a partir de Ct

Entrando a los graficos para determinar el factor de inclinacion del techo cs, para techos
calidos y frios con un angulo de inclinacion del techo de 20 y 40 ° para una superficie
resbaladiza sin obstaculos que permitird que la nieve se deslice fuera del alero,

correspondiente a la linea segmentada se obtiene los siguientes resultados:

Pendiente Cs
20° 0.92
40° 0.55

Pf carga de nieve en techo horizontal
Densidad de la nieve (vn)=2.94 KN/m?
Espesor (e) =0.3 m
Pf =0.88 KN/m?

Pf carga de nieve en techo inclinado

Ps = Cs * Pf

Tabla 3-11 Carga de nieve en cubierta
Pendiente |40° 049 KN/m2

Pendiente 20° 0.81 KN/m2

3.4.5.1.3.3 Carga de lluvia

Debido a que las pendientes de la cubierta son de 20° y 40° no se toma en cuenta la
carga de lluvia, ya que este no generaria almacenamiento sobre la superficie, por lo

tanto, tampoco una presién debido al agua acumulada.
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3.4.5.1.3.4 Carga de viento

El respectivo célculo del viento se encuentra desplegado en ANEXO 3. El desarrollo

se basa en la especificacion ACSE 7-10 de cargas del viento.

Tabla 3-12 Carga de viento en cubierta
Superficie a Angulo KN/m2

Sotavento 40° 0.774
Barlovento 20° -0.40

3.4.5.2 Cargaen barandas
Deberan tomarse en cuenta:
3.4.5.2.1 Cargaviva

e Carga Horizontal

e Carga Vertical

Para el disefio de las barandas se tomd como referencia a la norma AASHTO LRFD
2004, seccidn 13 punto 13.8, donde se dan recomendaciones de las dimensiones del

barandado.
Figura 3-23 Recomendaciones de las dimensiones del barandado
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Segin AASTHO LRFD 2004 13.8.2:
Altura total del barandado h = 1200 mm
Separacidn entre barandas hl = 150 mm
Ndmero de barandas N = 6

Separacion entre postes L = 2000 mm
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También se debe considerar la carga puntual 890N transversalmente para el elemento
superior de la baranda. Se realiza un dimensionamiento para 2 metros de luz,
empotrado en extremos, realizando una verificacion de flexo traccion para elementos

horizontales, y una verificacion a compresion en los postes.

Esto también lo especifica la norma ACSE7-10 en el capitulo 4.5 como “Cargas en
pasamanos, barandas de proteccidn, barras, sistemas de barreras de vehiculos y

escaleras fijas”, en el que se especifica lo siguiente:

Todos los sistemas de barandillas deberan estar disefiados para resistir una sola carga
concentrada de 0,89 KN aplicada en cualquier direccion y en cualquier punto de la
barandilla, y para asi transferir esta carga a través del apoyo a la estructura produciendo
el méaximo efecto de carga sobre el elemento que se esta considerando. Ademas, todos
los sistemas de pasamanos y barandas deben estar disefiados para resistir una carga de
0,73 KN/m aplicada en cualquier direccién a lo largo del pasamanos o baranda
superior. No es necesario suponer que esta carga actta al mismo tiempo que la carga

especificada en el parrafo anterior.

Tabla 3-13 Carga en barandas

Cargas

Carga vertical 0.73 KN/m
Carga horizontal 0.73 KN/m
Carga puntual 890 N

3.4.5.3 Cargaen graderias
3.45.3.1 Carga muerta
3.4.5.3.1.1 Carga de graderias prefabricadas

Se tomard en cuenta la carga de las graderias prefabricadas disponibles en el medio, en
este caso se opta por utilizar elementos prefabricados de la empresa “TECNOPRECO”

en la que sus especificaciones técnicas de las graderias se muestran a continuacion.
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Figura 3-24 Especificaciones de graderia Tecnopreco
GRADERIA TIPO G28B

GRADERIA G2B Pesa [Kg/m] Sobracarga [Kg/m?2]
ASIENTO e

- 5 SR

Apoya de graderia o A
(Peldafio) T
T

Asiento

80

Analizando la carga muerta, el peso propio, que tiene la graderia prefabricada de

hormigon, llegaria a ser 2.30 KN/m, segun lo especificado en la ficha técnica.

2.30 KN/m
(0.8m + 0.45m)

Ppropio =

Ppropio = 1.84 KN/m?
3.4.5.3.2 Cargaviva
Personas en movimiento

Las graderias prefabricadas Tecnopreco resisten una sobrecarga de 5 KN/mz, por lo
que dicha carga causada por las personas no debe excederse. Se verifica, segin
normativas, la carga recomendada de personas en graderias para estadios, con lo

estudiado se tiene lo siguiente:

Tabla 3-14 Sobrecarga de uso en graderias de estadios segun diferentes normas

Segun Referencia Carga
recomendada

IBC Tabla 1607.1 “Cargas vivas minimas concentradas” | 100 psf
Ocupacion 34. Estadios - Graderias

ACSE7-10 Tabla 4,1 “Usos recreativos-Stands, tribunas y | 100 psf
gradas ”’

CIRSOC 101- | Tabla 4,1 “Sobrecargas de disefio- Estadios o | 5 KN/m?

2005 tribunas sin asientos fijos ” Cap. 4-23

APNB1225002- | Tabla 4,1 “Sobrecarga de servicio — Estadios” 5 KN/m?

1
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Entonces se concluye que la carga a tomarse en cuenta sera de 5 KN/m2, esto con

respecto a la carga viva.
3.4.5.3.3 Carga ambiental
Presion del viento

Los célculos se obvian ya que es el mismo procedimiento para obtener la carga de
viento para cubierta solo que, a diferente altura, teniendo como resultado una presion

de viento a barlovento de 0.72 KN/m?
3.4.5.4 Cargaen gradas

3.45.4.1 Carga muerta

3.4.5.4.1.1 Carga de baranda

Dado un predimensionado aproximado de las barras para las gradas, cada barra
tiene un peso total de 8.56 Kg en 3.15m de longitud, lo cual sera tomado como

peso propio para el disefio estructural de las gradas.

Teniendo un total de 5 barras en la baranda, se hara el calculo de la carga lineal

producida por este elemento.

Peso barnada: Pb = 5 x (0.08KN) = 0.42 KN

_ 0.42KN
"~ 3.15m

Carga lineal = Pbl = 0.133KN/m

3.4.5.4.1.2 Carga de planchas

Para una dimension de planchas metalicas de 10mm de espesor destinados para
los peldafios de las gradas, se haré el calculo correspondiente mas adelante con

la densidad del acero tomado de 77KN/m3.

77.01KN
Carga de plancha;gym: Cp = TxO.Olm

CP1omm = 0.77KN/m?
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3.45.4.1.3 Peso de losa en descanso

La losa mencionada se ubicara en los descansos de las gradas. Ya se sabe el peso total
que genera la losa metaldeck por un dimensionamiento previo, por lo que el resultado
es de 2.57 KN/mz2,

3.4.5.4.2 Cargaviva

Para la determinacion de cargas de personas en pasillo o en corredores se tomara en
cuenta la especificacién de la normativa ACSE7-10 como referencia; ubicado en la
seccion 4. Tabla 4.1 pg 18 “First-floor corridors”, dando como valor 4,79 KN/m? a la

carga viva.
3.45.5 Metrado de cargas

Para hacer el metrado de cargas es fundamental tener las longitudes, espaciamientos,
areas, etc. de las zonas donde se sitdan las cargas, para de esta manera repartirlas de
forma correcta y luego proceder al analisis donde se encontraran los respectivos
esfuerzos en las barras que componen la estructura. El dato que se repetird en el

metrado de cargas sera el del espaciamiento entre pérticos de 4.5 metros de longitud.
3.4.55.1 Cubierta

3.4.5.5.1.1 Carga solicitada en cubierta

Peso de policarbonato: Pp 0.029 KN/m?2
Peso propio de correas: Pp 0.45 KN/m

Sobrecarga de uso: Scu 0.96 KN/m2
Presion del viento 0.77 KN/m?

3.4.5.5.1.2 Espaciamientos entre montantes
Se tienen los espaciamientos entre correas mostrados en la siguiente imagen.



Figura 3-25 Espaciamiento entre correas

Metrado
Para correas 1 a barlovento

Carga lineal causada por el policarbonato

1.81
Pp = 0.029 x (0.15 + T) = 0.031 KN/m

Carga lineal causada por Sobrecarga de uso
1.81
SCU = 0.96 x <0.15 + T) = 0.96 KN/m
Carga lineal del Viento a barlovento
1.81
Vb =0.77 x (0.15 + T) = (0.781 KN/m

Para correas 2 a barlovento

Carga lineal causada por el policarbonato

211 1.81

Pp = 0.029 x (T + —) = 0.06 KN/m

2

Carga lineal causada por Sobrecarga de uso

1.81
SCU =096 x (0.15 +T) =188 KN/m

Carga lineal del Viento a barlovento

1.81
Vb =0.77 x (0.15 +—) = 1516 KN/m

2

95
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Para correa 3 a barlovento
Carga lineal causada por el policarbonato
Pp = 0.029 x (2.11) = 0.06 KN/m
Carga lineal causada por Sobrecarga de uso
SCU =096 x (2.11) = 2.024 KN/m
Carga lineal del Viento a barlovento

Vb =0.77 x (2.11) = 1.632 KN/m

Figura 3-26 Carga lineal en correas a barlovento

v




3.4.5.5.2 Pasillo principal

3.4.5.5.2.1 Cargas

Figura 3-28 Carga lineal en pasillo principal

Cargas solicitada
Peso de losa: Pp 2.57 KN/m
Sobrecarga de uso: Scu 4.79 KN/m2

3.4.5.5.2.2 Longitudes

Se tienen las longitudes mostradas en las imagenes siguientes:

Figura 3-29 Lon
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3.4.5.5.2.3 Metrado de viguetas

Carga lineal causada por sobrecarga de uso

SCU = 0.9m x 4.79KN /m?* = 431 KN /m

Carga lineal causada por la losa
SCU =09m x 2.57KN/m* = 2.32 KN/m

Figura 3-31 Carga lineal sobre viguetas

¥
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T - il <t
24 |-
3.4.5.5.3 Graderias
3.45.5.3.1 Cargas
Cargas solicitadas
Peso de graderias tecnopreco: Pp 1.84 KN/m?
Sobrecarga de uso: Scu 4.905 KN/m?
Presion del viento (barlovento): Vb | 0.72 KN/ m2

98

Figura 3-32Distribucion de sobrecarga de uso sobre graderias — carga vertical
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Figura 3-34 Distribucion de sobrecarga de uso sobre graderias - carga vertical

3.455.4 Gradas de acceso

Cargas solicitadas

Carga lineal de barandas: Pbl 0.133 KN/m
Carga de planchas: Cp 0.77 KN/mz
Carga de losa: CI 2.57 KN/mz
Sobrecarga de uso: Scu 4.79 KN/ m?

3.5 Combinaciones de carga
Se usaran las combinaciones consideradas por el método LRFD.

1 U=14D
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2 U=12D+16L+05(LroSoR)

3 U=12D+16(LroSoR)+(LOO0,5W)
4 U=12D+1W+L+05(LR0oS0oR)
5 U=12D+10E+L+0,2S

6 U=09D+1W

Donde

» U =carga ultima

» D = cargas muertas

» L =cargas vivas

» Lr = cargas vivas en techos

» S = cargas de nieve

» R =carga inicial de lluvia o hielo
» W =viento

» E =sismo

3.5.1 Anadlisis de cargas

En la normativa ASCE 7-10, indica en el Capitulo 10 “Cargas de hielo: helado
atmosférico” apartado 10.1.2 que las cargas dindmicas, como las que resultan del
galope (granizo) desprendimiento de hielo y vibraciones edlicas, causadas o
potenciadas por una acumulacién de hielo en un miembro estructural, componente o

accesorio flexible, no se tratan en esta norma.

Por lo tanto, en este proyecto se hace un analisis sobre las condiciones de las cargas,
en la que se deduce que el peso por persona en mantenimiento y el peso por granizo,
tienen en comdn ser cargas vivas; ademas de que ambos tienen eventos esporadicos.
Asi entonces, resulta factible usar las cargas de granizo en la combinacion de
sobrecargas de uso, llegando a la conclusion de que la carga producida por la persona
en mantenimiento mas la carga producida por el granizo, es un escenario poco

probable.
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Dicho esto, para el calculo estructural se hara una comparacion de los valores de ambos

tipos de carga, y se usara el mayor valor.
3.5.2 Analisis de combinaciones de cargas

Para la combinacion de carga, se analizara la cubierta como ejemplo, solo para, de esta
manera, determinar la combinacién de carga mas critica generada en cualquier parte de

la estructura y asi usarla para el disefio.

Bien sabemos que en la cubierta tiene las siguientes cargas:

Presion del viento 0.774 KN/m2
Sobrecarga de uso 0.96 KN/m?

Peso propio 0.029 KN/m?
Peso de correas 0.211 KN/m?

1. U=1.4 x (0.029 KN/m?+0.21 1KN/m?)=0.34 KN/m?

2. U=1.2 x (0.24 KN/m?)+0.5 x (0.96 KN/m?) =0.77 KN/m?

3. U=1.2 x (0.24 KN/m?)+1.6 x (0.96 KN/m?)+0.5 x (0.77 KN/m?) =2.21 KN/m?

4.U=1.2 x (0.24 KN/m?)+1x(0.77 KN/m?)+0.5 x (0.96 KN/m?) =1.54 KN/m?

5. U=1.2 x (0.24 KN/m?)+0.2 x (0.81 KN/m?) =0.46 KN/m?

6. U=0.9 x (0.24 KN/m?)+1 x (0.77 KN/m?) =0.99 KN/m?

3.5.3 Combinacién de carga elegida
3.U=12D+16(LroSoR)+(LO0,5W)

La ecuacion a usarse para el disefio sera la ecuacion 3.

3.6 Dimensionamiento estatico

3.6.1 Eleccidn de la geometria del pértico

Debido a que es una estructura compleja y la respuesta frente a las cargas ya

establecidas puede ser distinta y favorable o desfavorable dependiendo de la posicion,
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forma de union o cantidad de porticos y arriostramiento, se analiza la estructura con la
ayuda del programa Cype 3D para asi obtener la geometria final de la misma. De esta
manera, se procede a examinar la estructura con diferentes porticos, frente a la accion

de cargas.

Primero se analiza la estructura con su geometria inicial ya especificada anteriormente,
y se estudian diferentes porticos para poder ver la deformada de la estructura. Como
consecuencia de obtiene una tipologia adecuada y se dimensiona la estructura con los
perfiles que cumplan con los estados limites, para que todos sus elementos ante la
actuacion de las cargas definidas trabajen con un grado de seguridad. Entonces, es
posible deducir como se comporta la estructura frente a la accion del mismo tipo de
cargas con diferentes porticos. Esto permite crear un criterio que justifica la toma de
decisiones referentes a la geometria, logrando un resultado acorde al esperado. Asi se

consigue reducir esfuerzos y desplazamientos en las barras que componen la estructura.

Para que la comparacion entre los distintos tipos de pdrticos sea efectiva, es necesario

tener en cuenta los siguientes aspectos:

> ldealizacion de las cargas
» ldealizacion mecéanica y de los materiales

» Idealizacion de los vinculos

Anteriormente se especificé el tipo de cargas actuantes en la estructura, el material a
ser usado referente a su resistencia y tipo de perfiles. Concretado todo esto se procede

al andlisis de los desplazamientos de la estructura con diferentes porticos.
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3.6.1.1 Modelo inicial
Figura 3-35 Deformada de toda la estructura - modelo inicial
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Se puede observar que en el modelo inicial se obtienen mayores desplazamientos en la
cerchay en las graderias; en la cercha se obtiene un desplazamiento de 45mm y en las
graderias de 53mm, lo que de ninguna manera es tolerable en ninguna estructura mucho

menos si se tratase de un estadio, por lo tanto, se procede a un segundo analisis.
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3.6.1.2 Segundo modelo
Figura 3-38 Deformada de toda la estructura - Segundo modelo

o 4 13758 O mix 13
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3.6.1.3 Tercer modelo

Figura 3-42 Deformada de toda la estructura - Tercer modelo
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Figura 3-43 Deformada en las graderias — Tercer modelo
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Figura 3-44 Deformada en graderias de primera planta - Tercer modelo

N
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3.6.2 Modelo elegido

Tras analizar aquellos modelos bidimensionales con las disposiciones anteriormente
establecidas, éstas presentaban ciertos desplazamientos que no son muy tolerables,
finalmente, se consigue el modelo deseado. A lo largo de la seccidn 3.4.2. se muestra
el estudio realizado sobre dicha geometria, asi como los diagramas de esfuerzos y

deformaciones.

Luego de haber examinado la estructura con la ayuda del programa Cype3D con los
elementos ya designados, aunque no cumplieran con los estados limites; el pértico
elegido brinda una referencia de cOmo actuara la estructura ante la solicitacion de carga,

ahora se continua con el dimensionado de los perfiles.

La estructura se somete a la combinacion de carga mas desfavorable ya determinado
en el punto 3.5.3. con el fin de dimensionar los perfiles que cumplan la normativa

elegida.
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Figura 3-45 Deformada vista 3D
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3.6.3 Esfuerzos generados en barras

De igual manera, se utilizo el programa para la determinacion de los esfuerzos internos

en las barras y proseguir con el dimensionado de los perfiles mas eficientes.

3.6.4 Disefio de cubierta

Fiaura 3-46 Esfuerzos maximos generados en la cercha

et R R CTAE 23
u

i X000 m

I s ey ﬂ‘)\
38,040 m Ll :
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Ya que la cercha es un sistema, se debe uniformizar las dimensiones de las barras que
la componen; dependiendo de su disposicion, por ejemplo, las barras externas llevaran
las mismas dimensiones y las barras internas, inclinadas y parantes también. Dicho
esto, se identificd las barras sometidas a mayores esfuerzos (Figura 3-45) tanto de las

barras externas como de las internas.

Se puede observar que las barras con la solicitacion de esfuerzos mas criticos son a
compresion para las barras internas y a traccion para las barras externas, por lo que se

realiza el calculo manual de las mismas.
3.6.4.1 Barras externas

Ya se habia mencionado anteriormente que la cubierta sera disefiada a base de perfiles
tubulares cuadrados. Las barras externas que corresponden a las cuerdas superiores e
inferiores, reciben un esfuerzo critico a tension. El célculo a tension se desarrolla a

continuacion.

Desarrollo de célculo a tension
Propiedades del material
Esfuerzo de fluencia Fy= 250 MPa
Esfuerzo ultimo de tension  Fu = 400MPa
Maodulo de elasticidad E = 200000 MPa

Seccion elegida: “TC 80 x 80 x 4”

Canto de la pieza: H= 80 mm
Espesor de la pieza: e= 4 mm
Area de seccion: A= 11.74 cm?
Inercia a flexion en "X Ixx = 110.6 cm*
Inercia a flexion en "Y": lyy = 110.6 cm*
Inercia a torsion: It= 180.3 cm*

Médulo plastico en "X":  Zxx= 33.01 cm?
Médulo plastico en "Y™:  Zyy = 33.01 c¢cm?
Radio de giro "X": rx= 3.07 cm
Radio de giro "Y™: ry= 3.07 cm
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Fuerza solicitada Pu =188 KN
Longitud de barra L=6.4m

Area total minima

_ Pu _ 188KN
T @-Fy 0.9 -250 Mpa

Ag = 8.49 cm?

Factor de corte diferido u

Area minima de disefio

Pu 191 KN
@ -Fu-U 0.9-400 Mpa -1

Ag min = = 6.37 cm?

11.74 cm? > 6.37 cm? Cumple!
Radio minimo

L _ 640 cm
300 300

rmin = = 2.13cm

3.07cm = 2.13cm Cumple!
Comprobacion a fluencia de la seccion bruta
Pn=Fy -Ag = 250Mpa -11.74 cm? = 293.5 KN
@ Pn = 26415 KN
Pn = Pu
264.15KN = 191KN
n=72%

iCumple!
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Comprobacion de resistencia a la fractura por tension
Ae =Ag U
Ae =11.74cm? -1 = 11.74 cm?
Pn = Fu - Ae
Pn = 469.6 KN
@ Pn = 352 KN
Pn = Pu
352 KN =191 KN Cumple!
n=>54%
iCumple!
3.6.4.2 Barras internas

El desarrollo del calculo a compresion se presenta en el capitulo cuatro, la seccién
referida a la resistencia a la compresion apartado 4.4.1.1.

Propiedades del material
Esfuerzo de fluencia Fy= 250 MPa
Esfuerzo altimo de tension  Fu = 400MPa

Maodulo de elasticidad E= 200000 MPa

4
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Seccion elegida: “TC 80 x 80 x 2”

Canto de la pieza: H= 80 mm

Espesor de la pieza: e= 2 mm

Area de seccion: A= 6.13 cm?

Inercia a flexion en "X": Ixx = 61.63 cm*

Inercia a flexion en "Y": lyy = 61.63 cm*

Fuerza solicitada Pu =58 KN Inercia a torsion: It= 96.33 cm*

Médulo plastico en "X":  Zxx= 17.84 cm?

LongltUd de barra L=333m Modulo plastico en "Y"™:  Zyy = 17.84 cm?

Resistencia a la compresion: Radio de giro "X = 317 cm
P ' Radio de giro "Y": ry= 317 cm
Factor de longitud efectiva: K= 1
— 0
n=78% Relacion de esbeltez maxima: L= 200
3.6.4.3 Correas
Desarrollo de calculo por flexion asimétrica
Propiedades del material
Esfuerzo de fluencia Fy= 250 MPa
Esfuerzo ultimo de tension  Fu = 400MPa
Madulo de elasticidad E = 200000 MPa
Seccion elegida: “IPN 220 x 98 x 8.1”
Canto exterior del alma: d= 220 mm
Canto del ala: bw = 98 mm
Espesor del alma: tf= 81 mm
Espesor del ala: tw= 122 mm
Area de seccion: A= 7951 cm?
Inercia a flexion "X": Ix= 6178.91 cm*
Inercia a flexion "Y": ly = 2293.55 cm*
Inercia a torsion: It= 30.66 cm*
Modulo pléstico "X": Zx= 32592 cm?
Modulo plastico "Y' Zy= 6179 cm?

Longitudde barra L=45m

Determinacién de carga lineal actuante en la correa
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KN KN
Carga del policarbonato: Pp = 0'029W. 2.108m = 0.042 —

KN KN
Sobrecarga de uso: SCU = 0'96W -2.108m = 2.024 -

. KN KN
Carga de viento: Pv =0.774— - 2.108m = 1.623 —
m m
Presion del viento Peso policarbonato  0.04 KN/m?
(Barlovenio)
A4
1.62 KN/m?

Sobrecarga de uso - 2,02 KN/m?2

Descomposicion de cargas
En el eje x
Peso del policarbonato: Ppx = sin(20°) - 0.042 = 1.44x10"2KN/m

Sobrecarga de uso: SCUx = sin(20°) - 2.024 = 0.692 KN/m
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Enelejey

Peso del policarbonato: Ppy = co0s(20°) - 0.042 = 3.96x10"2 KN /m

[}
Sobrecarga de uso: SCUy = cos(20°) - 2.024 = 1.902KN/m

Combinaciones de carga

U=12Pp+1.6SCU+0.5Vb
Carga lineal sobre la correa
En el eje x
No se genera carga de viento
Wux = 1.2+ 1.44x1072 + 1.6 - 0.692
Wux = 1.125KN /m
Enelejey
Wuy = 1.2-3.96x1072 + 1.6 - 1.902 + 0.5 - 1.632
Wuy = 3.906 KN/m
Momento ultimo

Wux - L?
Mux = ——



1.125KN /m - 4.52
Mux = 3

Mux= 2847 KNm

Wuy - L?

M =

3906 KN/m - 4,52

Muy = 3

Muy = 9.887 KN.m

Momento nominal
Mnx = Fy-Zx
Mnx = 8148 KN cm
Mny = Fy-Zy
Mny = 1544.75 KN cm

Verificacion de la resistencia

=09

0.75

IA
|

Verificacion de la flecha

Cumple!
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enelejey

Flexion en “y” cumple!

f= 0169 cm < 1.50 cm

En el eje x

f= 0131 cm < 1.50 cm

3.6.5 Disefio de losa metaldeck

Figura 3-47 Detalles de una losa metaldeck

HORMIGCN /MALLA DE RETRACCION
.

CONECTCR DE CORTE

3.6.5.1 Datos

Las tablas de los datos obtenidos con respecto al calibre elegido de lamina deck se
encuentran en el ANEXO 4.

Datos de hormigon y acero

Hormigon

Densidad H°:| 2400 kg/m?
Cubicacion:| 0.091 m3*/m?




Acero - Datos de malla electrosoldada

Recuadros| Diametro
Armadura
cm mm
Transversal 10 10
Longitudinal 10 10

3.6.5.2 Especificaciones de losa propuesta
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Estos datos son sacados de las especificaciones técnicas de la lamina metaldeck, del

proveedor especiado.

Losa metaldeck GAGE 22
Espesor de la lamina: e= 0.075 cm
Longuitud efectiva: le= 87 cm
Ancho de andlisis: = 87 cm
Area de acero de la lamina de Acero-Deck: Assd = 9.18 cm’
Inercia: Isd = 90.25 cm’
M@ddulo de Seccién Superior: Spsd = 19.13 cm’
Maddulo de Seccion Inferior: Snsd = 22.25 cm’
Peso por unidad de longitud de la lamina de acero: Wssd = 7.120 kgf/m
Maodulo de Elasticidad del acero: Es= 2,074,100  kgficm?
Peso por unidad de longitud de céramica mas mortero: Wcem 30.45 kg/m
Luz libre de la losa: Lsd = 0.81 m
Altura total de la losa: = 13 cm
Area del concreto, De Tabla N°Q2: Aconsd = 0.091 m/m
Resistencia del concreto a la compresion: fc= 210 kg/cm’
Peso especifico del concreto: ycon = 2,400 kg/m®
Carga Viva: WI = 424.80 kg/m
Resistencia a la fluencia del acero: = 4,200 Kgf/cm®
3.6.5.3 Carga lineal
Carga viva
Personas: | 417 ] kg/m | ACSE 7-10
Carga muerta
Peso de la placa: 0.07 | KN/m Por catalogo
Peso del hormigon: 1.86 | KN/m Por catalogo
Ceramica + Mortero: 0.30 | KN/m Por catalogo
Peso total 6.40 | KN/m
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3.6.5.4 Determinacién del peso muerto total

W(dsd = Peso muerto total

Wconsg = Aconsd x (ycon) 2.14 KN/m
Wdsg = Wem+Wceonsg +Wssg 251 |KN/m

3.6.5.5 Determinacién de la deflexion de la lamina acero-deck, actuando como

encofrado.

3.6.5.5.1 Calculo de la deformacién admisible:

L, x100
adm 180
dadm = 0.58 cm
0 1.9cm (el valor que sea menor)
Deformacion Calculada: 6 cal
4
Scal 0.0069xWd, x(L, x100)
Exl,xb
ocal =0.01 cm

Verificar:
o cal <9 adm
0.01cm<0.58cm OKI!
3.6.5.6 Esfuerzos de traccion por flexion en el sistema no compuesto.

Se debe colocar cargas impermanentes por efectos de montaje estas son dos
condiciones de cargas que generan momento debido a las cargas de construccion. Seréa
el mas critico entre una carga distribuida de (1kPa) 6 una carga puntual de 150Ib,

aplicado en el centro de la luz
Carga puntual: Pcc= 0.69 KN

Carga distribuida: Wce= 0.95 KN/m?



3.6.5.6.1 Calculo de Momentos Para tres tramos:

3.6.5.6.1.1 Momento positivo:
El mayor entre:
Mg " =0.20xP, XL, x1.6+0.094 xWd , XL’ x1.2

Msd + = 3.64 KN-m

0]

M_ " =0.006x(1.2xWd , +1.6xW_ )L’
Msd + = 2.89 KN-m

Rige: 3.64 KN-m
3.6.5.6.1.2 Momento negativo:
M, =0.117x(1.2xWd, +1.6XW_)XL
Msd — = 3.52 KN-m

Calculo de Esfuerzos

+
Msd

x100
Spsd
f+=19017.62 KN/m?

fr=

Msd_

Spsd
f  =15814.09 KN/m?

f- = x100
Verificacion

f* <0.60xf,

f+=19017.62 KN/m2 < 247212.0 KN/m? OK!

f~ <0.60xf,
f 7= 15814.09 KN/m? < 247212.0 KN/m2 OK!
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3.6.5.7 Calculo de esfuerzos admisibles en el sistema compuesto

Momento de inercia de la seccion transformada fisurada: Ic =572.24 cm*
Momento de inercia de la seccién transformada no fisurada: lu=1,338.03 cm*
Momento de Inercia Efectivo: le = 955.13 cm*

3.6.5.7.1 Caélculo del Yprom

Yoo + Yeer

Y — ccl
rom
P 2

Y prom =3.97 cm

3.6.5.7.2 Célculo del Modulo de Seccion Inferior del sistema compuesto
Sic = Ie
t_Yprom
Sic=61.29 cm?

3.6.5.7.3 Célculo de Momentos positivos producidos por la carga muerta y viva

sin mayorar en condicion de apoyo simple

Célculo del Momento producido en la losa por las cargas muertas: Mdsd (kgf-m).
_ 1.2xWdg xL,?

- 8

Md sd = 0.25 KN-m

Md,,

Célculo del Momento producido en la losa por las cargas vivas: Mlsd (kgf-m).

_ 16XWI XL’
8
Ml sd = 0.25 KN-m

M,

Verificacion:
Mdys + M 100 < 0.6xt,

ic

12956.89 KN/m? < 247212.0 KN/m? OK!



120

3.6.5.8 Condiciéon de momento ultimo o resistencia a la flexién

3.6.5.8.1 Cilculo de la Cuantia Balanceada: pb
B O.85xﬁ1xfc' « 0.003x(t—h,,

Pb
F F
y (0.003+ Eijd

S

B1 = 0.85 Para concretos con f’c menores a 27468 KN/m? (280 kgf/cm?)
pb ==0.018
3.6.5.8.2 Calculo del Momento nominal

Se reconocera como losas sub-reforzadas a aquellas que presenten una cuantia, menor

que la cuantia balanceada

PPy
0.01446 <0.018

Asg xf,
a=———"—
0.85xf, xb

a=248cm

M, = As, xfyx(d —;j

Mn = 22.90 KN-m
3.6.5.8.3 Célculo del Momento del Disefio, para falla de Flexion sub-reforzada
M, =®xM
Coefeciente de Reduccion del Momento: @ = 0.90
Md = 20.61 KN-m

Nota: Es obvio que la falla que se espera tener es la de una losa sub-reforzada, dado
que el concreto es un material fragil, y si la losa fuera sobre-reforzada, podriamos

enfrentarnos a una falla.
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3.6.5.9 Disefo por cortante

El area de concreto (Ac) a considerar y que contribuye a tomar el cortante, es igual al

area formada por las areas sombreadas en la siguiente figura:
Figura 3-48 Area contribuyente para cortante

\

3.6.5.9.1 Calculo del Cortante Nominal

V, =0.53x. f, XA
Vn = 55.93 KN

3.6.5.9.2 Caélculo del Cortante altimo a considerar cerca a los apoyos:

1.2xWdg xL, +1.6xWIsdeSd
2 2
Vu =3.92 KN

V, =

Verificacion por Cortante:

V, SexV,
® x Vn=47.54 KN

392 KN < 47.54 KN

3.6.5.10 Esfuerzo admisible a compresion en el concreto
S adm: Es el esfuerzo admisible
0.45xf'c = 9270.45 KN/m?

S cc: Mddulo elastico de seccion superior para la seccion compuesta (cm3)
I

g - prom

cc Y

prom.
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Scc = 152.79 cm3

MXJ_OOSS
S Xn

453.83 KN/m? < 9270.45 KN/m? OK!

= 0.45xf.’

adm

3.6.5.11 Deflexion del sistema compuesto
3.6.5.11.1 Célculo de las deflexiones inmediatas debido a cargas propias y cargas
E, =15000 ./ f,'

Ec = 21324060.9 KN/m?

5 X(1.2dosd+1.6xWIsd)xL5d4 10°
384 E.xI,

Ast =

A'st=0.03cm

3.6.5.11.2 Célculo de las deformaciones diferidas o deformaciones a largo plazo

xD?

A[emp/comp = NX

Acomp = En 1m de ancho de losa entran 10 varillas de 10mm
A comp = 7.85 cm?

Atemp. = Se considera malla electrosoldada de 1/4" (10x10), En 1m de ancho de losa

entran 7 varillas de 10mm

Atemp = 7.85 cm?

As” = Acero de flexion negativa en los apoyos (A comp) + el Acero de
temperatura(Atemp) A = Auno + Avomp
As" =15.71 cm?

A =Ast'x{2—1.2x As}

As,
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Alt=0.014 mm

3.6.5.11.3 Verificar que la deformacion total no exceda la deformacion admisible:

Ay = Ly x100
360
A adm= 0.23 cm
Atotal = ALT + AISt

A total =0.03 cm

A < Aadm

total

Luego: 0.03cm <

0.23cm OK!

3.6.5.12 Disefio de conectores de corte

Figura 3-49 Propiedades de conectores de corte - NS 500/250

CONECTORES DE NS- NS- NS- NS- NS- NS- #
CORTE S00/250 | 625/250 | 625/300 | 625/400 | 750/300 | 750/400 |
Diametro del Lo S 5/gm 5/ e 3
Viastago (C)
ﬁ Longitud del 21 21 3 4 3 4
Z vastago (L) =
-
7
7. | Dhametro de la o ;
= 1 144" 11 (R 1 4% 14
= cabeza (D)
Altura de la 1
SS5Smm [ 85mm | 85mm | 85mm | 10mm | 10 mm
cabeza (H)
C= 1/2  pulg 1.27 cm
= 21/2 pulg 6.35 cm
= 1 pulg 254 cm
= 85 mm 085 cm

3.6.5.12.1 Area de la seccion transversal del conector
Asc=CxL+DxH
Asc =1.27cm x 6.35cm + 2.54cm x 0.85cm

Asc=10.22 cm?2
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3.6.5.12.2 Esfuerzo nominal del conector de corte

Qn=0.5xAscx./f'cxEc < Ascxfu

f'c = Resistencia a la compresion del concreto 210 kg/cm?2

Ec= Maddulo de elasticidad del concreto 300000 kg/cm2

fu= Esfuerzo de fluencia del conector 4200 kg/cm2
Qn =297.10 KN

Asc-fu =421.23 KN
297.10 KN <421.23 KN OK!

3.6.5.13 Topes de borde

Figura 3-50 Caracteristicas técnicas de topes de borde

Las caracteristicas técnicas se encuentran detalladas en los catalogos,

Altura i Variable

Pestaria : 20 mm Y.
Base : Wariable

Espezor H lmm

Acabado : Galvanizado

Longind : 2.50 ml.

TABLA 1 - TOPES DE BRORDE |

TIPO TH 'ITI TR ™ ™ Th

$ O0/LTO [ 100170 | 110G1T0 120V1T0 § 130170 § 140200
'é Alva (H) mm, 90 100 10 120 120 140
; Buse (B) mn, ) 0 Al L] 20 A0
H | Pesfia (Pyoue 20 20 20 20 20 20
E Desarrolle mumn. 170 1] L70 200 200 200
Calibrer Gage 10 20 20 20 20 20

3.6.6 Columnas

El pértico de la estructura recibe esfuerzos particulares ya que se trata de una estructura
muy diferente a las convencionales; pues el voladizo que conforma la graderia, hace
que las columnas de la parte trasera de la estructura trabajen a tension, las del medio a

compresion y las inclinadas con esfuerzos combinados.

Al igual que la cubierta, se realiza los calculos de las columnas con esfuerzos mas

solicitados, y luego se mostrara una tabla resumen, con las dimensiones que cumplen
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dichos elementos con sus respectivos esfuerzos determinados con la combinacion de

carga desfavorable.
Figura 3-51 Esfuerzo méaximos axiles en columnas

i

- i - ool

b 1554300

'4
€

\a) Columna a tension

)

c) Columna inclinada sometida a
esfuerzos combinados

b) Columna a compresion

3.6.6.1 Disefio de columna a tensién

La barra més solicitada a esfuerzo de tension es la mostrada en la figura 3-52a con un
esfuerzo axil de 283 KN por lo que la resistencia a tension de ese elemento es del
78%.
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3.6.6.2 Disefio de columna a compresion y flexo compresion

3.6.6.2.1 Verificacion a Compresion

El célculo de la columna a compresion ya no se realiza, solo se desarrolla la verificacion

de flexocompresion, de estas barras.
Seccion elegida: “IPN 500 x 66 x 6.4”
Fuerza solicitada Pu = 1528 KN
Longitudde barra L=2.7m
Resistencia a la compresion: n = 48%

3.6.6.2.2 Verificacion a flexién y compresion
P Pr = 0.2
ara Pc = .

Mrx = 103.63KN m
Mcx =733 KNm
Mry = 0.001 KN m
Mcy = 111.73 KN m
Pr = 1528 KN
Pc =3180.96 KN

Pr 8[Mrx Mry]
n —

:ﬁ-l_g Mcx+Mcy

1528 +8 109.63+ 0.001
n_3180.96 91 733 111.73

n=64%
3.6.6.2.3 Verificacion a flexocompresion simple

Para el estado limite de pandeo fuera del plano de flexion.
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_ Pr (er)z
= Pco Mcx
n=53%

3.6.6.3 Disefio de columna inclinada
3.6.6.3.1 Verificacion a compresion
Seccion elegida: “IPN 450 x170x 15.9”
Fuerza solicitada Pu =420 KN
Longitud de barra L =4.44m
Resistencia a la compresion: n = 61.3%

3.6.6.3.2 Desarrollo de calculo de resistencia a la flexién

’E
L,=1.76ryx F_y

200000
250

3.6.6.3.2.1 Pandeo lateral

L,=176x330x

Lp = 1644.62 mm

Lb: distancia entre puntos de arriostramiento al desplazamiento lateral del ala

comprimida o de la torsién de la seccidn transversal.
Ib=0
b <1y
0 <1644.62
El estado limite de pandeo lateral no es de aplicacion

3.6.6.3.2.2 Fluencia
Mn=Mp=F,xZ,



Mn = 250MPa x 1865.86cm?
Mn = 466.47 KN m
Mc=¢,xM,

Mc =09x466.47 KN m

Mc = 419.82 KNm

Resistencia a flexion requerida : Mr = 99.47 KN m

Verificacion

_MT<1
M= ye=

99.47
024 <1

= 41982~ o7 =

3.6.6.3.3 Verificacion a flexién y compresion

Pr
Para — = 0.2
Pc

Mrx = 96.88KN m
Mcx = 419.82 KNm
Mry = 0.001 KN m
Mcy = 55.65 KN m

Pr = 420 KN

Pc = 686.64 KN

Pr 8[Mrx Mry]
n —

=ﬁ+§ Mcx+Mcy

420 8196.88 0.001

n=586.64 941982 T 55.65

n=83%
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3.6.6.3.4 Verificacion a flexocompresion simple

Para el estado limite de pandeo fuera del plano de flexion.

_ Pr (er)z
= Pco Mcx
n=67%

Y por ultimo se presenta la tabla de columnas de la galeria principal con sus respectivas

verificaciones.

Tabla 3-15 Tabla resumen de verificacion de esfuerzos en columnas

Resistenciaa - .. |Resistenciaala| Resistenciaa
. . Resistenciaa . :
. Fuerzaaxial | Longitud | Esheltez la . flexiony  [flexocompresion
Columna Perfil . laFlexion . .
compresion compresion simple
Pu L A 1 1 1 1

K "IPN 360x142x12.7"  229KN 4,00m 143.34 38% 16% 92% 81%

HI “IPN 500x185x18"  L079KN  400m 92.00 35% 43% 84% 64%

FG “IPN 500x185x18"  1528KN  2.70m 67.64 48% 19% 64% 53%

LM “IPN 260x115x9.5" 325 KN 270m 115.97 63% 8% 70% -

0 “IPN 260x115x9.5" 69 KN 440m 188.98 35% 1% 41% 35%

HP "IPN 220x100x7.9" 4KN 381m 186.96 3% 28% - -

HO "IPN 400x150x15.9" 420 KN 444m 165.41 61% 2% 83% 67%
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3.6.7 Disefio de vigas

Figura 3-52 Vista en planta de vigas

Wl

SEGUNDA PLANTA

CORTEA-A

va

VE

Vista 3d corte A -A

VISTA LATERAL

VA

CORTE B-B

Vista3d corte B - B
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El mayor esfuerzo realizado por las vigas de la segunda planta es el de la viga 3 por lo

que se efectda el analisis de esfuerzos de dicho elemento.

Figura 3-53 Esquema de momentos cortante y esfuerzos axiles de viga 3

3.6.7.1 Verificacion de esfuerzos - Viga 3
3.6.7.1.1 Desarrollo de célculo de resistencia a la flexion
Propiedades del material

Esfuerzo de fluencia Fy= 250 MPa



Esfuerzo ultimo de tension Fu = 400MPa
Modulo de elasticidad E = 200000 MPa
Seccidn elegida: “IPN 200 x 90x 7.9”

Fuerzas solicitadas
Dimension vertical del perfil:

Dimension horizontal del perfil:
Espesor de las chapas verticales:
ipesor de las chapas horizontales:

Avrea de seccion:
Inercia flexion en "X":

Inercia a torsién:
Madulo plastico en "X":
Médulo plastico en "Y":

Radio de giro "X":

‘ Radio de giro "Y":
Factor de longitud efectiva:
Relacién de esheltez maxima:

Momento: Mn = 12.55KN m
Compresion: Pu =213 KN
Cortante: V = 45.12 KN
Longitud de barra L=45m

3.6.7.1.2 Resistencia a la torsién de la seccion FT:

@y - Fy
E 0.90 - 250
T = ———
V3
Fp = 129.90

3.6.7.1.3 Tension tangencial debida a la torsion ft

fr= i?TT

Inercia flexiénen "Y":

h= 200
a= 90
eh= 79
ea= 79
A= 289
Ixx= 1731.1
lyy= 97.2
It= 6.07
Zxx= 204.47
Zyy= 35.04
rx= 774
ry= 183
K= 1
A= 200

132

cm?
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Tr : Resistencia requerida a torsion (para las combinaciones de carga LRFD)
J: Momento de inercia a torsién uniforme
b: Espesor del elemento en el punto pésimo.

L 1oamm o o1 kN
_6.07cm4x ' m

fT =
fr =—151 MPa

3.6.7.1.4 Tension normal debida al esfuerzo axil (traccién o compresion) fa

_Pr
fa—A

Pr: Resistencia requerida a compresion (para las combinaciones de carga LRFD)

A: Area total de la seccion transversal de la barra.

_ 213KN
~28.90 ¢cm?

fa
fa =72.29 MPa
3.6.7.1.5 Resistencia a compresion de la seccion Fa
Fa = @t-Fcr
ot: Factor de seguridad para traccion.
Fy: Limite elastico minimo especificado del acero de las barras
Fa =0.9-220.04 MPa
Fa = 198.03 MPa

3.6.7.1.6 Tension normal debida a flexion alrededor del eje x fbx

-y

be=F

M.

Mrx: Resistencia requerida a flexion alrededor del eje x (para las combinaciones de
carga LRFD).

Ix: Momento de inercia respecto al eje X
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y: Coordenada y del punto pésimo respecto al centro de gravedad.

—100mm
2X 7.49

bx = ——— 1
fhx = o 1aem

fbx = 43.26 MPa

3.6.7.1.7 Tension normal debida a flexion alrededor del eje y. fby

X
fby = EMry

Mry: Resistencia requerida a flexién alrededor del eje y (para las combinaciones de
carga LRFD).

ly: Momento de inercia respecto al eje Y

x: Coordenada x del punto pésimo respecto al centro de gravedad.

by = M N
fby = 5755 % 2KNm

fby = 92.45MPa

3.6.7.1.8 Resistencia de la seccion a flexion alrededor de los ejes x y v,

respectivamente. Fbx, Fby
Fbx = Fby = @, - Fy
¢b: Factor de resistencia para flexion.
Fy: Limite elastico minimo especificado del acero de las barras
Fbx = Fby = 0.90 - 250
Fbx = Fby = 225 MPa
3.6.7.1.9 Tensién tangencial debida a cortante en la direccion x (fvx)

Vx-Qy
Iy b

fox =—

Vx: Resistencia requerida a cortante en la direccién x (para las combinaciones de carga
LRFD).
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Qy: Momento estatico respecto del eje y de la seccion parcial del &rea correspondiente

al punto pésimo.
ly: Momento de inercia respecto al eje Y
b: Espesor del elemento en el punto pésimo.

B 36.79x 0
% = = 5730 % 7.94
fvx =0MPa
3.6.7.1.10 Tension tangencial debida a cortante en la direccion y (fvy)

Vy-Qx
Ix b

fry=-
Vy: Resistencia requerida a cortante en la direccién y (para las combinaciones de carga

LRFD).

Qx: Momento estatico respecto del eje x de la seccion parcial del &rea correspondiente

al punto pésimo.
IX: Momento de inercia respecto al eje X
b: Espesor del elemento en el punto pésimo.

45.13x0
1731.14 x 7.94

fry=0

3.6.7.1.11 Resistencia de la seccion a cortante en “Y” y “X” Fvx; Fvy

fvy =

Donde:
¢@V: Factor de resistencia para cortante.

Fy: Limite elastico minimo especificado del acero de las barras
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0.90 x 250MPa
V3

Fvx = Fvy = 129.90 MPa

_|fa, fbx  Jby)

Fvx = Fvy =

= 1
fl Fa+Fbx Fbyl —
n=0968 <1
IRVAND L3N0 i

1= Ft Fvx Fvyl ™

n=0012<1

a bx by\? t vX vy
T A T .
Fa Fbx Fby Ft Fvx Fuvy

n=0938 <1
Ademas, ha de cumplirse la siguiente condicion:

_Tr<1
rl_Tc_

Tn=Fn- C (KNm)

Tn = 150MPa x7.65 cm® (KN m)
Tn=115KNm
Tc=0@r -Tn(KN m)
Tc=0.90x1.15 (KN m)

Tc =1.03 (KN m)

@ = 0.90



137

3.6.7.2 Desarrollo de calculo de resistencia a corte

3.6.7.2.1 Comprobacion de rigidizadores transversales

Si:

H: distancia libre entre alas, menos el radio de acuerdo

Tw: espesor del alma

h _ 240.95mm _ 95 98
tw  9.53 I
5 46 E 5 46 200000MPa £0.58
U Ry T 250 MPa
25.28 <69.58

No son necesarios rigidizadores transversales.
3.6.7.2.2 Resistencia nominal a cortante

Coeficiente de cortante del alma (Cv) que es igual a 1 cuando se cumple:

f E
2.24 |— = 63.36
Fy

25.28 <63.36

3.6.7.2.2.1 Areadel alma
Donde: D: canto total

Tw: espesor del alma

3.6.7.2.2.2 Cortante de disefio



Vn = 0.6 x Fy x Aw x Cv

Vn = 0.6 x 250MPa x 24.77cm? x 1

3.6.7.2.2.3 Verificacion

Tabla 3-16 Tabla resumen de verificacion de esfuerzos en vigas

Ve=@pxVn

Vn = 371.48 KN

Ve=1x371.48 KN

Ve =37148 KN

_ 69.18 KN
"~ 37148 KN

nv = 19%
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Verificacio | Verificacio Esfuerzosa | Flecha Flecha
Elemento by N a corte A a flexion tensiones limite calculad
combinadas | L/300 a
Viga
segunda 39 19% 29.3% 92.8% 14.%8m 0.94mm
planta
Viga
primera 31 12.1% 21.5% 98% 14.38 | 0.30mm
planta

Del mismo modo la viga 6 es la que rige el disefio de la primera planta usdndose un
perfil “IPN 400x150x15,87”




3.6.8 Disefio de pasillo
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Figura 3-54 Esfuerzos maximos en vigas de pasillo conector

S ey

Esfuerzos axiles generados en las vig
externas

1,.... o
as

Worrsan, 47 EHEnRg- 43570 KN
0,500 m_ft ?_jm m

Miman. 28 538 kN
£-0.000m

Esfuerzos cortantes generados en las
vigas externas

Esfuerzo cortante
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Figura 3-55 Esfuerzos maximos en vigas transversales

Esfuerzos axiles generados en las vigas | |
internas o transversales

Esfuerzos cortantes generados en las
vigas internas o transversales

N méx.: 29.774 kN
X D000 m

hemy -27.683 kN
« )Q‘JI‘T" -

Esfuerzo axil

iz min - 4 &0 4
¥ 3T m

Ve max 5058 kN
B4 m

Esfuerzo cortante

3.6.8.1 Perfiles usados

Elemento Perfil
Viga interna “IPN 200x 90 x 7.9”
Viga externa “IPN 200 x 90 x 7.9”




141

3.6.8.2 Verificacion de esfuerzos

Tabla 3-17 Tabla resumen de verificacion de esfuerzos en vigas de pasillo

Verificacion | Verificacion | Esfuerzos FJec_ha Flecha
Elemento | esbeltez . . limite
a corte a flexion combinados calculada
L/300
Viga 194 1.6% 2.5% 12% 7.89mm | 0.30mm
interna
Viga 55 2.6% 9% 20% 14.53mm | 1.87 mm
externa

3.6.9  Disefo de viguetas

El desarrollo de los calculos es igual al de los elementos anteriores. A continuacion,

solo se presentan los resultados que se dieron en cada verificacion de esfuerzos.
Especificaciones del perfil

Seccion elegida: “IPN 200 x 90x 7.9”

Dimension vertical del perfil: h= 200 mm
Dimensidn horizontal del perfil: a= 90 mm
Espesor de las chapas verticales: eh= 7.9 mm
ipesor de las chapas horizontales: ea= 7.9 mm
Area de seccion: A= 289 cnp

Inercia flexionen"X":  Ixx= 1731.1 cm’
Inercia flexionen"Y": lyy= 972 cm*
Inercia a torsion: It= 6.07 ocm

Mddulo plastico en"X":  Zxx= 204.47 cm?
Mddulo plasticoen"Y": Zyy= 35.04 cm?
Radio de giro "X": rx= 7.74 cm
Radio de giro "Y": ry= 183 cm
Factor de longitud efectiva: K= 1
Relacion de esbeltez maxima: A= 200




3.6.9.1 Verificacién
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Tabla 3-18 Tabla resumen de verificacion de esfuerzos en viguetas de pasillo

Verificacion | Verificacion | Esfuerzos FJec_ha Flecha
Elemento | esbeltez . . limite
a corte a flexion combinados calculada
L/300
Vigueta 177 3.7% 13.2% 48.8% 16.6mm | 0.28mm

3.6.10 Disefio de cerchas

3.6.10.1 Disefio de cercha sobre la que se apoya la losa

3.6.10.1.1 Disefio de diagonales

La mayor fuerza solicitada en las diagonales es de compresion con 280.65 KN

Figura 3-56 Esfuerzo axil m&ximo generado en barras diagonales - Cercha pasillo

= = = = = 2 oy 81
.};_I vy Ay Iv bl
e
Perfil usado “Cuadrado 110x 110 x 6.4”
Verificacion Calculado
Esbeltez 74
Resistencia a compresion 70%
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3.6.10.1.2 Disefio de Parantes

La mayor fuerza solicitada en las Parantes es de compresion con -36.18 KN, y el perfil

usado es un “Cuadrado 80 x 80 x 4”.

Figura 3-57 Esfuerzo axil méximo generado en parantes - Cercha pasillo

TV I3 } PR S S T
Tabla 3-19 Verificacion de parantes en cercha principal
Verificacion a la compresion Calculado
Esbeltez 98
Resistencia a compresion 13.5%

Se realiza esta comprobacion con el perfil mas pequefio de la base de datos, y pese a

ello su resistencia a la compresion es alta.
3.6.10.1.3 Disefio de cuerdas inferiores

La mayor fuerza solicitada en las Parantes es de compresion con -303.42 KN, y el perfil
usado es un “IPN 360 x 145 x 12.7”.

Figura 3-58 Esfuerzos axiles de barras inferiores - Cercha pasillo

N mdsx - 26 382 kN
& P 0.075 m |
81—k 'y s ¥
Nmin.: ~/0.246M . 67.271 kN
X-0075m X L.055m
Fmin.: <201 FFExaL - 198 487 kN
X:0075m X 0.055m
N min.: -303.416 kN
X 0.500 m
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Tabla 3-20 Verificacion de esfuerzos en cuerdas inferiores de cercha principal

Verificacion a compresiony flexo compresion | Calculado
Esbeltez 44
Resistencia a compresion 19%
Resistencia a la flexion 75%
Esfuerzo combinado flexion y compresion 84%

3.6.10.2 Disefio de cercha de graderia

3.6.10.2.1 Cuerdas superiores

El perfil usado para el disefio de estos elementos corresponde a un “IPN 200 x 90 x

7.9”

Figura 3-59 Esfuerzo axil maximo en barras superiores - Cercha graderia

N méx: 333851 kN

e 0 5ET

03Ty esek 274,152 k0
¥ IATEm

~_Womde: 285 336N
N max.: 363285 N
X 035Tm

N mix: 261 474 kN
X D4FEm )

ool

A

Nmax 28270y LN

P

b XBidn

PR, -.2'5 ‘.‘S}J_nnf'-;"ﬁ

Tabla 3-21 Verificacion de esfuerzos en cuerdas superiores de cercha de graderias

Verificacion traccion y flexotraccion Calculado
Resistencia a traccion 70%
Resistencia a la flexion 10.5%
Esfuerzo combinado flexion y compresién 68 %
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3.6.10.2.2 Cuerdas inferiores

Figura 3-60 Esfuerzo axil maximo en barra inferior - Cercha graderia
El perfil usado para las cuerdas inferiores de las graderias es un “IPN 400 x 150 x 15.9”

Tabla 3-22 Verificacion de esfuerzos en cuerdas inferiores de cercha de graderias

Verificacién a compresiony flexo compresion | Calculado
Esbeltez 130
Resistencia a la compresion 43%
Esfuerzo combinado flexion 40 %
Esfuerzo combinado flexion y compresion 83%

3.6.10.2.3 Parantes

N min . 144 447 kN
X: 0.200 m

Figura 3-61- Esfuerzos méximos axiles de parantes - Cercha de graderias
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El Perfil usado es un “Cuadrado 80 x 80 x 4” cumpliendo con las resistencias

requeridas.

Tabla 3-23 Verificacion de esfuerzos en parantes de cercha de graderias

Verificacion a compresion Calculado
Esbeltez 57
Resistencia a compresion 72%

3.6.10.2.4 Inclinadas

Figura 3-62 Esfuerzos axiles maximos en cuerdas inclinadas - Cercha graderias

"N min.: -158.954 kN
X: 0.366 m

El perfil usado es un “Cuadrado 80 x 80 x 4” cumpliendo con las resistencias

requeridas.

Tabla 3-24 Verificacidn de esfuerzos en inlcinadas de cercha de graderias

Verificacion a Maximo Calculado
compresion
Esbeltez 200 65
Resistencia a compresion 100% 68%
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3.6.11 Célculo y disefio de juntas de dilatacion

Para la junta de dilatacion se presenta la estructura de 90 metros de largo y 17 metros
de ancho para el sector 2 y para sector 1 y 3 de 45 metros de largo y también de 17
metros de ancho. Este sistema estructural posee vigas y columnas que son construidas
con acero estructural; asi mismo, el sistema de piso corresponde al sistema deck con
una losa de 12 centimetros de espesor. De acuerdo a lo que se establece en ACI 224.3R,
especificamente en el apartado 1.1 Joinst in Concrete Construction, se menciona que
una estructura no puede fabricarse continuamente a causa de los cambios de

temperatura.

La tabla 3-15, presenta resultados de la investigacion de varios autores que
recomiendan ciertas longitudes efectivas para edificios con el objeto de evitar
consecuencias adversas de los cambios de temperatura. Las juntas de dilatacion se

pueden colocar en estas longitudes efectivas.

Tabla 3-25 Recomendaciones de longitudes entre junta de dilatacion segin diferentes

autores
Autor Espaciamiento
Lewerenz 23m para muros
Hunter 25m para muros Yy techos aislados y 12m para techos no
aislados
Biling 30m maxima longitud de edificios sin juntas.
Recomendacion de colocacion de juntas en lugares de
cambios abruptos en planta y en cambios en altura del
edificio considerando la existencia de concentraciones
de esfuerzos.
Wood 30 a 35m para muros
Indian Standards 45m maxima longitud del edificio entre juntas
Instirution
PCA 60m méaxima longitud del edificio sin juntas
ACI 350R-83 36m en estructuras sanitarias parcialmente llenas con
liquido (espaciamientos mas cercanos son requeridos
cuando no existe la presencia de liquidos).
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Con estos lineamientos anotados anteriormente se establece que la estructura del
presente proyecto, al contar con 90 metros de longitud, debera necesariamente estar

dividida en bloques a fin de evitar efectos adversos por cambios de temperatura.

Las vigas de acero estan ligadas a la losa de hormigén mediante conectores de corte,
haciendo que estos dos materiales trabajen monoliticamente para todos los estados de

carga, incluyéndose los cambios de temperatura.

Las vigas de acero transfieren todas las cargas y deformaciones que presente la losa de
hormigdn hacia las columnas del edificio del presente ejemplo, creandose asi el proceso

de redundancia estructural.

Si bien es cierto, las losas son los elementos que directamente se ven afectadas por los
efectos de los cambios de temperatura, por estar mayormente expuestas a los medios

ambientales.

Las vigas de acero estructural que sirven de soporte a éstas se ven también afectadas
por cambios de temperatura, ya que tanto el acero estructural como el hormigdn poseen
coeficientes de dilataciébn muy similares, provocando que las vigas de acero se vean
afectadas por expansiones parecidas a las del hormigon.

Figura 3-63 Seccion monolitica acero estructural — hormigdn mediante

conectores de cortante
Conectores de cortante

o ./ —m— Losa de hormigén

—m Viga de acero estructural

3.6.11.1 Estimacion de la elongacion

Para estimar la elongacion de las losas de hormigén causada por los cambios de
temperatura, debe multiplicarse su coeficiente de dilatacion térmica (a.=9.9 x 10-6 /C)

por la longitud de la estructura y por el respectivo cambio de temperatura.
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3.6.11.1.1 Elongacion en sector 2
Apy=axtxL

9.9x107°
Bu= "¢

x30°Cx90m
A= 0.02673m
A= 2.67cm = 3cm
3.6.11.1.2 Elongacion en sector 1y 3
A= 134cm = 1.5cm

Como puede observarse se ha considerado un diferencial de temperatura de 30°C, que
se traducen en 10°C por retraccion del hormigdn y 20°C por los cambios propios de
temperatura; es decir se considera que en la ciudad de Tarija por las mafianas (6:00
AM) se tiene una temperatura de alrededor de 6°C, mientras que en horas de la tarde
(4:00 PM) se tiene alrededor de 26°C.

Como resultado se observa que existen 3 cm de deformacion en la longitud de la
estructura mas larga, misma que produciria el fisuramiento de las losas de hormigén.
Seguidamente estas deformaciones serian trasladadas hacia las vigas de acero y por
éstas hacia las columnas de la estructura, apareciendo momentos flectores de altas

consideraciones que ocasionarian la falla del sistema estructural.
3.6.11.2 Determinacion de la longitud méxima entre juntas

Como siguiente paso se procedié al célculo de la distancia entre juntas de dilatacion,

con la utilizacion de la ecuacion:

Lmax = Lperm + (R1 — R2 — R3 — R4) X Lperm
Donde, para el este ejemplo se tiene:
Lmax: Es la maxima longitud entre juntas de expansion

R1:0,15; en este caso se considera que el edificio cuenta con sistemas mecanicos de

calefaccion o aire acondicionado.
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R2:0,33; Si el edificio no posee calefaccion.

R3:0,25; Si el edificio posee columnas empotradas en la base.
R4:0,25; Si el edificio posee mayor rigidez que su otro frente
Lperm: Longitud permisible de acuerdo a la figura 2-26.

Figura 3-64 Longitud permisible de la estructura

[m] _Estructuras simétricas

200 - / rectangulares o
| Estructuras no simétricas

~ con formas en ULT

Ambos materiales

\
\
| \ —[°Cl
0 10 20 30 40 50
L permisible: 80 m
Lméx=80+(0— 0.33-0.25-0)x80

Lméx =33m

Technical Report No. 65, arroja como resultado que se deben colocar juntas de
expansion a lo sumo cada 33 metros para la estructura. Segun la configuracién de la
estructura, esta tiene 90 metros de largo, por lo que se decide colocar las juntas cada
30 metros en la estructura més larga (Sector 2) y para las estructuras mas cortas (Sector
1y 3) se dispondran dichas juntas a la mitad de la estructura, es decir a los 22,5 metros.

3.6.11.3 Junta elegida: “Junta de dilatacion cover”

La junta de dilatacion COVER es un perfil de movimiento de aluminio conformado por
dos alas antideslizantes y unidas por un cuerpo central de polimero de caucho de alta
calidad. Absorbe los movimientos producidos por la dilatacién, evitando
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levantamientos, rajaduras y roturas en grandes areas. Es un perfil disefiado para cubrir

aberturas de 20/25 mm de espesor o en revestimientos de 20 mm de altura.

Figura 3-66 Dimensiones de junta de dilatacion

La junta de dilatacién Cover puede instalarse también en muros y cielorrasos. Las aletas
antideslizantes sin punzonado permiten cubrir aberturas de 20 mm de espesor. Se

adhiere con silicona neutra o tornillos.
3.6.11.3.1 Limpieza y mantenimiento

Perfiles de aluminio: De resistencia simple al deterioro y al calor, deben aplicarse en
zonas donde se producen condiciones ligeramente corrosivas. Es recomendado para
entornos que requieren un bajo nivel de resistencia mecanica y temperaturas
moderadas. Es imprescindible la limpieza del material inmediatamente después de su
instalacion para evitar que los restos de adhesivo o las particulas de hierro procedentes
de herramientas puedan causar picaduras de corrosion. Para aplicaciones interiores

puede usar agua con liquido lavavajillas, detergente o jabdn liquido para eliminar
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suciedad y posibles huellas dactilares que hayan quedado marcadas. En los acabados

de alto brillo puede utilizarse un limpiador de vidrios/ cristales.
3.6.11.3.2 No recomendado el uso de:
* Lana de acero ya que puede rayar la superficie.
« Acido clorhidrico o los productos de hierro en contacto prolongado.
* Materiales que contengan cloruros.
* Acelerantes del fraguado que contengan cloruros.
* Limpiadores de acero comun para acero inoxidables.

3.6.11.4 Referencia gréafica de juntas en la estructura

Figura 3-67 Espaciamiento disponible para juntas - vista 1

Figura 3-68 Espaciamiento disponible para juntas - vista 2
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3.6.12 Disefio de zapatas

Figura 3-69 Zapata aislada y cargas generadas

Se determinaron los esfuerzos que llegan a la zapata, los resultados son los siguientes:
Esfuerzo axil: - 1725.17 KN
Esfuerzos por corte: Eje X:0.200 KN
Eje Y: 49.52 KN
Momentos:  Eje X:180.20 KN m
Eje Y:0.03 KN'm

Figura 3-70 Detalle de dimensiones y armado - Zapata B4




154

[ TTTTT]

Figura 3-71 Viga de encadenado 4A - 4B

Las comprobaciones de disefio de las zapatas y de la viga de encadenado se

encuentran en ANEXO 6.
3.6.13 Estructuras complementarias
3.6.13.1 Disefio de barandas

3.6.13.1.1 Cargas actuantes

Cargas
Carga vertical 0.73 KN/m
Carga horizontal 0.73 KN/m
Carga puntual 890N
Carga concentrada vertical a carga lineal
Qvp = 890N

L = Largo de baranda=1.5m

890N N
Ql=——= 593.33E = 0.59KN/m

=1.5m

3.6.13.1.1.1Carga vertical total

Qut = 0.73KN/m + 0.59KN/m

Qut = 0.73KN/m + 0.59KN /m

Qut = 1.32 KN/m



3.6.13.1.1.2Carga horizontal

Qh = 0.73KN /m

3.6.13.1.2 Andlisis de la estructura segun cargas actuantes

Figura 3-72 Carga vertical actuante en barras - Barandas

T RAE

3.6.13.1.3 Verificacion de I'bs el-éfnentos

Verificacion de la Baranda (Horizontal)

38.0 mm

501 cmd

0.00 emt

1 66 cm’

155

Verificacion del pilar (Vertical)

Tabla 3-26 Verificacion de esfuerzos en elementos de baranda

Verificacion De disefio | Requerida
(méximo)
Esbeltez 200 5
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Resistencia a la compresion 327.57KN 22.75 KN
Resistencia a las flexion 1212KNm | 9.23 KNm
Resistencia al corte 91.73 KN 13.42 KN
Resistencia a la torsion (eficiencia) 1 0.756
3.6.13.1.3.1Reacciones a pie de columna
Figura 3-74 Baranda vista 3D
Rx 0.016 kN
Ry -12.428 kN
Rz 22.705 kN
Mx 8.72 kN m
My 0 kN m
Mz OKNm

3.6.13.1.3.2Verificacion de la capacidad de corte en el anclaje

Propiedades del perno
Fy 640 MPa
Fu 840 MPa
N pernos 4 unidades
_ 22705 KN
~ 045x4
Vu=12.61KN

Rn=038- Fy- Ap

Rn = 0.38- 6,4x10° - 0.0001979

Rn = 48.13KN

Vu < Rn
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12.61KN < 48.13 jCumple!
3.6.13.2 Disefio de gradas
Grada metalica de acceso a la estructura
3.6.13.2.1 Columnas

Se verifica que la columna tenga un esfuerzo critico y se dimensiona el perfil con esa
carga desfavorable. Se puede observar que el esfuerzo critico entre todas las barras es
un esfuerzo a compresion de 172.40 KN

Figura 3-75 Esfuerzo méaximo generado en columna-Gradas

o i BN min: 172,380 kN
¥: 0,000

§EY =

Debido a que el célculo se repite para cada elemento, solo se presentara una tabla

resumen de las columnas, vigas y viguetas.

Tabla 3-27 Verificacion de esfuerzos en columna critica de la grada

Elemento Perfil Esbeltez | Resistenciaa | Resistencia
la compresion | ala flexion

Columna | “IPN260x 115x9.5¢ 77 23.4% 37%
critica
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3.6.13.2.2 Vigas

Ya realizado un predimensionamiento de las gradas, se modifican las secciones segun
los perfiles que se unen en un determinado nudo, es importante recalcar que las
disposiciones constructivas son tan importantes como el calculo de las barras en sus

estados limites.

Tabla 3-28 Verificacion de esfuerzos en vigas de gradas

Elemento Perfil Resistencia | Resistencia | Resistencia
a la flexién al corte a la torsion

Viga de “IPN260x 115x 9.5 50.2% 7.5% 87%
gradas

Vigadelosa | “IPN260x 115x9.5 30% 2.8% 54%

Viguetas “IPN 160 x 74 x 6.4 “ 24% 7.1% 96%

En los planos se especifican a méas detalle las barras dispuestas en el disefio final de

las gradas.
3.6.13.2.3 Cimiento de graderias

Para el disefio del cimiento, se verifica la columna que termina con mayores esfuerzos
para transmitir al cimiento. Las comprobaciones de las zapatas se desarrollan, de igual
manera, en ANEXO 6.

Figura 3-76 Elemento de cimentacion aislado — Zapata Al

40 a0 40 40

‘ puar cirmienwy

i
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Figura 3-78 Viga de encadenado — A1-B1

sle— 45 —5k- 35 |

420
e 40 -]

fe- 35 s 45 —t=
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B'ﬁb
15@8¢/30
L=133

[]

2012 L=500

- 0p =

= 0p 2|

=500

2012L

580

N —

‘\\\\ |
‘ll!w\\\..

y cimientos de gradas

l//// / 'A/\\ A\ ,/.\

_ R AR

Figura 3-77 — Vista 3D de modelo final con perfiles
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3.6.13.3 Disefio de torre de luz

Figura 3-79 Estructura de torre de luz
Diseno de torre de luz

Barandas de plataforma
Barras de apoyo

de luces LED

Base de
plataforma

Ly Pilares de plataforma

Barras horizontales
escalera

Diagonales
de torre

Pilares
de torre

3.6.13.3.1 Determinacion de cargas
En el caso de la torre de iluminacion se toma en cuenta dos cargas principales:

e Sobrecarga de uso

e Peso de luces led

3.6.13.3.1.1Sobrecarga de uso
Se utiliza la misma carga de disefio que corresponde a la persona en mantenimiento

para techos, igual a 0,96 KN/m2.

3.6.13.3.1.2Carga de luces led
Figura 3-80 Luces led
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Se trata de luces LED de alta calidad para la luz del mastil alto 560W, segun las
especificaciones técnicas, el peso de un foco led corresponde a 30 kg por unidad, la

carga lineal del mismo para una barra de 90 cm sera:

9.81
30kg * 1000

= = 0.327 KN

Criea = 0.327 KN/m

3.6.13.3.2 Verificacion de los pilares de torre

7.0 mm

3.5 mm

14 45 cmd

2310 cmd
5.80 cm4
0.83 cmd

1.57 cmb

L =85 Cumple la relacion de esbeltez

Tabla 3-29 Verificacion de esfuerzos en pilares de torre de luz

Resistencia Ultimos Requerida Reqg/Ultimos n
Compresion 53.47 KN 29 KN 0.542 54 %
Flexion 1.16 KN m 0.26 KN'm 0.224 22.4 %
Corte 43.89 KN 0.26 KN 0.006 0.6 %
Torsién 1 0.927 - 92.7 %

3.6.13.3.3 Verificacion de diagonales de torre

0.08 amd




A =179 Cumple la relacion de esbeltez
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Tabla 3-30 Verificacion de esfuerzos en perfiles diagonales de torre de luz

Resistencia Ultimos Requerida Reg/Ultimos n
Compresion 4.45 KN 0.20 KN 0.045 4.5%
Flexion 0.30KNm 0.01 KN m 0.033 3.3%

Corte 16.46 KN 0.02 KN 0.001 1%
Torsion 1 0.08 - 8.3 %

3.6.13.3.4 Verificacion de escalera

Hecho a base de secciones tubulares tanto los peldafios como los pilares o también
Ilamados pies de la escalera, deberan soportar una carga de 0,96 KN/m misma que es

usada para el disefio de carga por mantenimiento.

Figura 3-81 Escalera de torre de luz

Peldafo de

escalera Pilares de

escalera

3.6.13.3.4.1Peldaiio

A =179 Cumple la relacion de esbeltez
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Tabla 3-31 Verificacion de esfuerzos en peldafios de escaleras de torre de luz

Resistencia Ultimos Requerida Req/Ultimos | n
Compresion 10.21 KN 3.56 KN 0.349 34.9 %
Flexion 0.18 KN'm 0.12KNm 0.634 63.4 %
Corte 8.03 KN 0.77 KN 0.096 9.6 %
Torsién 1 0.953 - 95.3 %

3.6.13.3.4.2 Pies de escalera

A =19 Cumple la relacion de esbeltez

Tabla 3-32 Verificacion de esfuerzos en pies de escalera de torre de luz

Resistencia Ultimos Requerida Reg/Ultimos | n,

Compresion 72.08 KN 14.67 KN 0.204 20.4 %
Flexion 1.22 KN'm 0.62 KNm 0.513 51.3%
Corte 20.55 KN 2.29 KN 0.111 11.1%
Torsion 1 0.869 - 86.9 %

3.6.13.4 Verificacion de base de plataforma

A =200 Cumple la relacion de esbeltez

Tabla 3-33 Verificacion de esfuerzos de la base plataforma de torre de luz

Resistencia Ultimos Requerida Req/Ultimos | n

Compresion 2.12 KN 0.02 KN 0.008 0.8 %
Flexion 0.10KNm 0.001 KN'm 0.015 15%
Corte 9.59 KN 0.04 KN 0.004 0.4 %
Torsién 1 0.014 - 1.4 %
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3.6.13.4.1 Verificacion de barandas

A =136 Cumple la relacion de esbeltez

Tabla 3-34 Verificacion de esfuerzos de barandas de torre de luz

Resistencia Ultimos Requerida Req/Ultimos n
Compresion 9.93 KN 0.7 KN 0.071 7.1%
Flexion 0.35 KN'm 0.30 KN'm 0.872 87.2%
Corte 20.54 KN 1.38 KN 0.067 6.7 %
Torsion 1 0.991 - 99.1 %

3.6.13.4.1.1Verificacion de barras horizontales
Estas barras son las que se soportan la carga de las luces LED, el canto no satisface el
ancho de apoyo de las luces, por este motivo en el disefio final se cambia a un perfil

que satisfaga las dimensiones requeridas.

L =166 Cumple la relacion de esbeltez

Tabla 3-35 Verificacion de esfuerzos barandas barras horizontales de torre de luz

Resistencia Ultimos Requerida Req/Ultimos n
Compresion 2.55 KN 0.09 KN 0.037 3.7%
Flexion 0.08 KN'm 0.03KNm 0.397 39.7 %
Corte 8.21 KN 0.22 KN 0.027 2.7 %
Torsion 1 0.423 - 42.3 %




3.6.13.4.1.2 Verificacion de barras verticales

L =196 Cumple la relacion de esbeltez
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Tabla 3-36 Verificacion de esfuerzos barandas barras verticales de torre de luz

Resistencia Ultimos Requerida Reg/Ultimos n
Compresion 32.73 KN 0.52 KN 0.016 1.6 %
Flexion 2.31 KNm 0.02 KN'm 0.009 0.9%
Corte 109.04 KN 0.02 KN 0.001 0.1%
Torsién 1 0.015 - 1.5 %

3.6.13.4.1.3Verificacion de pilares de plataforma

A =29 Cumple la relacion de esbeltez

6.4 mm

7.0 men

6.17 o’

2310 cmd

0483 cmd

14.9 mm

Tabla 3-37 Verificacion de esfuerzos de pilares de plataforma de torre de luz

Resistencia Ultimos Requerida Req/Ultimos n
Compresion 123.84 KN 4.13 KN 0.033 3.3%
Flexion 1.16 KN m 0.36 KN'm 0.313 31.3%
Corte 43.89 KN 0.92 KN 0.021 2.1%
Torsion 1 0.725 - 725 %
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3.6.13.4.2 Disefio de unién en la base

Figura 3-82 Cimiento de torre de luz

3.6.13.4.2.1Comprobaciones de unién
La union fue disefiada con ayuda del programa CYPE3D del cual se obtiene los

siguientes resultados:

Figura 3-83 Unidn placa base de torre de luz
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3.7 Verificacion dinAmica

La fuerza debida al peso de un cuerpo en reposo no es la misma que la ejercida si este

cae impactando sobre la barra.

Para estudiar el comportamiento de las barras cuando el publico salta, se realiza un

estudio dinamico a nivel local que evalla los esfuerzos generados en ellas.

Se localiza una barra significativa para realizar este calculo. La viga elegida es aquella
en la que recae la mayor fuerza de traccion de las gradas de voladizo, ver figura 3-87.
Esta viga se repite a lo largo de la estructura puesto que da lugar a las filas que ubican
a los espectadores y soporta directamente las reacciones de los espectadores.

Figura 3-84 Viga estudiada para comprobar los esfuerzos dindmicos

Tedricamente las fallas por fatiga solo ocurren en miembros en los cuales la tensién
esta presente, debido a esto solo se verifica la seccion mas critica a tension, siendo ésta,

la cuerda superior de la cercha sobre la que se apoya la graderia.
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3.7.1 Carga utilizada

Figura 3-85 Hipdtesis simple de peso propio en barra mas solicitada

T =

Homax. 104 8 kN
X038

M s o kN
-0.000, 1

Combinacion de carga Pu

Pu = 1.2x 104.569KN + 1.6 x 126.867KN

Figura 3-87 Hipotesis de carga combinada
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Pu = 328.47 KN

Y, finalmente, para encontrar esfuerzos de compresion y tension, en la misma barra se

determina por medio del programa los esfuerzos por los envolventes.

Figura 3-88 Esfuerzos de compresion y traccion en la
misma barra por envolvente

[m [ opere .

FZ] D temetines con vz 2 13/ \

3.7.2 Tamaiio estimado de la seccion para fluencia a tension de la seccion total

Cabe hacer notar, que el miembro que se utiliza en esta viga es un IPN”260 x 115 x

9.5”, que tiene un area de:
A = 44.86 cm?
Con el que se debe cumplir la condicién:

Pu

Ag >
9 @, x Fy

Pu 329 KN
@, x Fy 0.90x 25 KN/cm?

= 14.62 cm?
@,x Fy

4486 cm? > 14.62 cm?

Cumple!
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El rango de tensiones para cargas de servicio no debe exceder el rango de tensiones de

disefio calculado de la siguiente forma:

Donde:
Cf = Constante de la Tabla A-3.1 segln la categoria de fatiga
FSR= Rango de tension de admisible, kgf/cm2 (MPa)

FTH= Fatiga umbral del rango de tensiones, maximo rango de tension para la
vida de disefio indefinida de Tabla A-3.1, kgf/cm (MPa)

nsr= NUmero de fluctuaciones del rango de tension en la vida de disefio

Categoria Punto e Potancial
Descripcidn e Gonctante | ymbral

Tension C, Foy Inicio de Fractura

SECCION 5 - UNIONES SOLDADAS TRANSVERSALES A LA DIRECCION DE TENSIONES

5.1 Melal basa y melal de sokdadu- B 120 % 10% 1125 Desde disconlinuidades inter-
ra en o adyacenls 3 smpalimes con (110) nas en melal de relleno o a lo
soldadura de panelracion complela largo del limile de fusion.

en secciones lransversales [ami-
nadas o soldadas con soldaduras
esmeriladas esencialmente parale-
las 4 la direccitn de la tension.

Tabla A-3.1 de la AISC- Parametros de disefio por fatiga

3.7.3 Coeficiente segun la categoria de fatiga (Cf)

Cf =25000000000

3.7.4 Maximo rango de tensién para la vida de disefio (FTH)

FTH = 110 MPa

3.7.5 Numero de fluctuaciones del rango de tension en la vida de disefio (nsr)

Numero de veces al dia : 50 veces/dia

Vida util del proyecto: 25 Afios
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Nsg = N xT x 365
Nsg = 50 x 25 x 365

Nsg = 456250

Entonces:

_ ( 25000000000 x 329 )0-333
SR 456250

Fr = 270.75 MPa

104.569 KN + 126.867KN
44 86 cm?

Tension maxima de servicio =

231.44 KN

Tension maxima de servicio = ——
44 .86 cm?

Tensién maxima de servicio = 5.159 KN/cm?

104.569 KN — 17.558 KN
44.86 cm?

Tension minima de servicio =

87.011 KN

Tension minima de servicio = ———
44.86 cm?

Tensién minima de servicio = 1.94 KN/cm?

Intervalo real de esfuerzos

KN
5.159 — 1.94 (—2) = 3.219KN /cm?
cm

32.19 MPa < 270.75 MPa
Cumple!

La resistencia por fatiga de un miembro especifico depende del numero de ciclos de
cambio de esfuerzos, del intervalo de cambio de la carga y del tamafio de los defectos.
Por el que, si cambiamos la vida util de este proyecto al doble, es decir, 50 afios, el
intervalo de esfuerzos permisible es de 207 MPa; lo cual sigue estando muy por encima

del intervalo real de esfuerzos que se da por la hipétesis de carga.
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3.8 Evaluacion

La evaluacién incluye la estructura principal y el pasillo que conecta a los dos modulos
especificados en el disefio arquitectonico, ya que estos dos conforman la parte mas
importante de la obra.

3.8.1.1 Evaluacion de estructura principal

Tabla 3-38 Evaluacion de deformada en estructura principal

Zona evaluada Deformada
Cubierta 14.61 mm
Graderias primera planta 1.87 mm
Graderias segunda planta 15.34 mm
Pasillo de galpén 5.50 mm

Figura 3-89 Deformada de estructura final - Galeria

Opicres *
Jveria emncnurs v
Factor de escaln para los desglazamentas 1000| 30

Resultados
() Deformada

) havakes

Comb  sedeccionada
Acem lamrado y amaca

12PP 165010 5RO SVE

TR s s s v uw
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3.8.1.2 Evaluacion de pasillo

Tabla 3-39 Deformacion de pasillo

Zona evaluada Deformada

Pasillo Unico 2.05 mm

Figura 3-90 Deformada del pasillo conector

M,
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e
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=

Resuttados

(®) Deformada

O sovckoes

Comb _ seleccionada
Acers lamnads y amado
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lee ¥

| N T oE oz 102 a2 e 164 .04 o

3.9 Disefio final

En el disefio final, mas concretamente, la estructura principal fue dispuesta de manera
que cumpla con las disposiciones constructivas, de manera que no haya columnas mas
pequefias que las vigas que se conectan a ella; de esta manera, es que se hace un

detallamiento final de la estructura en la siguiente imagen.
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Figura 3-91 Disposiciones finales de perfiles principales de la estructura
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3.10 Modelo de estructura
Figura 3-92 Modelado de la estructura principal en Cype 3D

’)‘ - rﬂ'/ 1' ‘
- 5 ' \ "II.“U“

1 -"f.-.-h{l"
""..--i'a-_—m

Figura 3-93 Modelado de pasillo conector en Cype 3D
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CAPITULO IV
4 APORTE ACADEMICO

4.1 Generalidades

El aporte académico, se basa en la comparacion técnica y econdémica de dos tipos de
columnas correspondientes a: Una columna mixta frente a una columna de acero de
perfil IPN, aplicadas a la columna central de la planta baja de la edificacion, tales

columnas son de 5.4 metros de alto.
4.2 Introduccion

La columna es el elemento estructural vertical empleado para sostener la carga de la
edificacion. Es utilizado ampliamente en arquitectura por la libertad que proporciona
para distribuir espacios, al tiempo que cumple con la funcién de soportar el peso de la

construccion.

La adecuada seleccién de su tamafio, forma, espaciamiento y composicion influyen de

manera directa en su capacidad de carga y economia.

Es por esto que, en este capitulo, se presentan los disefios de dos columnas cargadas
axialmente y de esta manera, se analizan los elementos estructurales desde un punto de
vista téecnico como economico. Se concluye el estudio definiendo queé tipo de columna

es mas eficiente entre las ya mencionadas.

Un punto importante a ser considerado también es la forma constructiva de estos
elementos, la facilidad con la que pueden ser emplazados en obra y la reduccion de

tiempo en su elaboracién, colocado, armado, etc.
4.3  Marco tedrico
4.3.1 Columnas de acero

Las columnas son miembros rectos, cuyas longitudes son mucho mayores a su ancho;
en este caso, esta columna es un miembro estructural compuesto Gnicamente de acero

estructural, de perfil compacto.
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En columnas de acero hay tres modos generales en los que los perfiles pueden fallar,
estos son: pandeo flexionante, pandeo local, y pandeo torsionante; el primero tiene que
ver con la falla que hay en la columna cuando se vuelve inestable, la segunda se mide
por las relaciones ancho espesor y la tercera por una combinacion de pandeo torsional

y flexionante.

La tendencia al pandeo depende también de los siguientes factores:

. Tipo de conexidn en los extremos.

. Excentricidad de la aplicacion de la carga.

. Imperfecciones en el material de la columna.
. Torceduras iniciales en la columna.

. Esfuerzos residuales de fabricacion.

El analisis precedente debe mostrar claramente que las imperfecciones en columnas
ocasionan flexion en éstas, y se debe considerar los esfuerzos debidos a esos momentos,
asi como a cargas axiales. En este proyecto se desarrolla el proceso de célculo tomando
en cuenta todos estos factores, donde se analiza las columnas cargadas axialmente y
también incluye de los miembros sujetos a una combinacion de cargas axiales y de

flexion.
4.3.2 Columnas mixtas

Se define como un elemento estructural compuesto de hormigon y acero estructural
ambos trabajan conjuntamente, aunque son elementos totalmente diferentes, pero son
compatibles y complementarios entre si. Tienen una combinacion de resistencia
ideales, ya que el hormigdn presenta una resistencia a la compresion y el acero, a la

traccion.

El concreto reforzado permite reducir més facilmente las deflexiones laterales; al
mismo tiempo lo ligero y resistente del acero permite usar cimentaciones mas pequefias

y de menor peso.
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4.3.2.1 Caracteristicas

e Tienen mayor ductilidad que las columnas de hormigon.

e Soporta cargas mayores.

e Presentan una serie de ventajas en el campo de la arquitectura, estructural y
economica.

e Son muy valoradas por los disefiadores actuales y por los ingenieros de la
construccion.

e Presentan mayor capacidad de carga.

e Suductilidad y tenacidad, son adecuadas para zonas sismicas.

e Tienen mejores caracteristicas de amortiguamiento.

e Exhiben mayor rigidez lateral de la construccion cuando son parte del sistema

que resiste las acciones producidas por el viento o sismo.
4.3.2.2 Tipos de columnas mixtas
Son los siguientes:

o Pilares de secciones abiertas parcial o completamente embebidas en hormigon.

e Pilares a base de secciones huecas de acero o rellenas de hormigon.

La primera se trata de pilares parcialmente embebidos basados en secciones de acero
en | o H, con el espacio existente entre las alas relleno de hormigén. En el caso de los
pilares completamente embebidos, la seccién de acero se encuentra dentro del
hormigon con un recubrimiento minimo en todo su contorno.

Figura 4-1 Pilares de secciones abiertas embebidas en hormigon

smm—rn,
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En la segunda categoria, se encuentran aquellos pilares basados en perfiles tubulares
de acero de diversa tipologia: circulares, rectangulares, cuadrados, ovalados, etc.; que
se rellenan de hormigén. El perfil de acero actia como encofrado del hormigén

aumentando notablemente su resistencia a compresion debido al confinamiento.

Figura 4-2 Pilares a base de secciones huecas

4.3.2.3 Limitaciones del material Concreto y acero de refuerzo

El disefio, detallamiento y propiedades de los materiales relacionados a las partes de
concreto y acero de refuerzo en la construccion compuesta deben cumplir con las
especificaciones de disefio para concreto reforzado y barras de refuerzo estipuladas por
la normativa de edificacion aplicable. Adicionalmente podran aplicarse las

disposiciones del Codigo ACI 318 con las siguientes excepciones y limitaciones.
4.3.2.3.1 Area del nucleo de acero minimo

El &rea de la seccion del nacleo de acero debe ser por 1o menos el 1% de la seccion

compuesta total.
4.3.2.4 Diametro minimoy maximo de aceros de refuerzo

Todas las barras no preesforzadas deben estar confinadas por medio de estribos
transversales de por lo menos el diametro No. 10

Para barras longitudinales, No. 32 maximo
4.3.2.5 Cuantia minima de refuerzo longitudinal

La cuantia minima del refuerzo longitudinal continuo psr, debe ser 0,004, donde psr es

dado por:
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Donde:

Ag = Area bruta del miembro compuesto, cm2 (mm2)
Asr = Area de barras de refuerzo continuo, cm2 (mm2)
4.3.2.6 Espaciamiento de armadura

La funda de concreto que rodea al nucleo de acero debe ser reforzado con barras

longitudinales continuas y armaduras transversales.

Cuando se emplee armadura transversal, un minimo de ya sea una barra de 10 mm
espaciada a un maximo de 305 mm entre trabas o una barra de 13 mm con un

espaciamiento mayor de 406 mm entre trabas debera ser empleado.

Tampoco debe exceder 0,5 veces la menor dimension de la columna.

De estas dos condiciones mencionadas debe elegirse la menor para tal limitacion.
Tamafio maximo nominal del agregado

El tamafio maximo nominal del agregado grueso no debe ser superior a 3/4 del
espaciamiento minimo libre entre las barras o alambres individuales de refuerzo,

paquetes de barras, tendones individuales, paquetes de tendones o ductos.
Resistencia a la compresion del concreto

El concreto debe tener una resistencia de compresion f°c no menor que 215 kg/cm?2 (21
MPa) ni mayor que 715 kg/cm? (70 MPa) en concreto de peso normal, y no menor que
215 kg/cm? (21 MPa) ni mayor que 430 kg/cm? (42 MPa) en el caso de concreto liviano.

Tension minima del acero de refuerzo y del nicleo empleado

La tension de fluencia minima especificada del acero estructural y de las barras de
refuerzo, usada en el célculo de la resistencia de una columna compuesta, no debe
exceder de 5.355 kg/cm? (525 MPa).

Distancia libre entre el nicleo de acero y armadura longitudinal

En elementos a compresion reforzados con espirales o estribos, la distancia libre entre

barras longitudinales no debe ser menor de 1.5db ni de 40 mm.
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Espaciamiento vertical entre estribos

El espaciamiento vertical de los estribos no debe exceder 16 veces el diametro de la
barra longitudinal, 48 didmetros de barra o alambre de los estribos, o la menor

dimension del elemento sometido a compresion.
4.3.2.7 Resistencia a la compresién

La resistencia de disefio de compresion, ¢c x Pn, de columnas compuestas embebidas
cargadas axialmente debe ser determinada para el estado limite de pandeo por flexion

basado en la esbeltez de la columna como sigue:

¢ ¢=0,75 (LRFD)

a) Cuando
Pno <295
Pe — 7
)
Pn = Po [0.658 Pe ]
b) Cuando
Pno - 225
Pe '
Pn = 0.877 Pe
Donde:

Pno = Fy+-As + Fyr-Asr + 0,85 - f'c - Ac
Pe = carga critica de pandeo elastico determinada como:

_ m’Eleff
T TKI2

Eleff = rigidez efectiva de la seccion compuesta, kgf-cm2 (N-mm2)

Elysgf =EsxIs+ 05xEsxIsr+ CixEcxlIc

El,sr = 30957.40 KN m?
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C1 = coeficiente para el célculo de la rigidez efectiva de una seccién compuesta
embebida en compresion

0.3

Cl=0.142 ( As )<
' * Ac + As

Ac= &rea de concreto, cm2 (mm2)

As= area de la seccién de acero, cm2 (mm2)

Ec= modulo de elasticidad del concreto

Es = mddulo de elasticidad del acero

Fy= tensién de fluencia minima especificada de la seccién de acero
Fysr= tension de fluencia minima especificada de las barras de refuerzo

Ic= momento de inercia de la seccion de concreto sobre el eje neutro elastico

de la seccion compuesta

Is= momento de inercia del perfil de acero sobre el eje neutro elastico de la

seccién compuesta

Isr= momento de inercia de las barras de refuerzo sobre el eje neutro elastico

de la seccidén compuesta

K= factor de longitud efectiva determinada

L= longitud no arriostrada lateralmente del miembro

f’c= resistencia a compresion especificada del concreto

wc= peso del concreto por unidad de volumen (1,500 < Wc¢ < 2,500 kg/cm?)
4.3.2.8 Resistencia a la flexion

La resistencia a la flexiéon disponible de miembros compuestos embebidos debe ser
determinada como sigue a continuacion:

@b = 0,90 (LRFD)
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4.3.2.8.1 Resistencia nominal a flexion Mn
Deberé ser determinada con uno de los siguientes métodos:

(a) Para el estado limite de la primera fluencia (momento de primera fluencia), se
determina mediante la superposicion de tensiones elasticas en la seccion compuesta,

considerando los efectos de apuntalamiento.

(b) Para el estado limite de fluencia (momento plastico), por distribucién de tensiones

plasticas en la seccion de acero solamente

(c) Para el estado limite de fluencia (momento plastico), se permite por distribucion de
tensiones plasticas o por el método de compatibilidad de deformaciones en la seccion

compuesta. Para miembros embebidos en concreto, deben emplearse anclajes de acero.
4.3.2.9 Resistencia al corte

La resistencia de disefio al corte disponible debe ser calculada con base en la resistencia
de corte de la seccion de acero solamente como se especifica en la seccion G de la
AISC2005, mas la resistencia de corte provista por el acero de refuerzo transversal del

concreto; esto implica las siguientes resistencias de corte:

d
Vn =0.6 Fy Aw + Ast Fyr;

@ =0.9 (LRFD)
0
Vn = ZW-bd + Ast -Fyrg
@ = 0.75 (LRFD)
Donde:
Ast: Area de barras de refuerzo continuas

D: Profundidad efectiva de la seccién de concreto

S: Espaciamiento de las amarras de refuerzo



184

Fyr: Tension de fluencia minima especificada de las barras de refuerzo
4.4 Disefioy calculo estructural
4.4.1 Disefio de columna de acero

En el calculo de las columnas de acero, se haran las verificaciones por compresion,

flexion y esfuerzos combinados.
4.4.1.1 Resistencia a la compresion

4.4.1.1.1 Relacion de esbeltez

K-1 1 -2.7m_68
r 0.0399m
68 < 113

La columna se disefiara por pandeo inelastico

4.4.1.1.2 Esfuerzo de pandeo inelastico
m’E
Fe = = 431.43 Mpa

Yy

Fy
Fer = [(0.658)ﬁ] Fy =196.16 Mpa

4.4.1.1.3 Resistencia permisible
Pn = Fcr Ag
Pn = 196.16 Mpa - 180.18 cm?
Pn = 35344 KN
Verificacion
¢*Pn > Pu
®=0.9
3180.96 > 1586.85 Cumple!

n = 50%
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4.4.1.2 Resistencia a la flexiéon

’E
L,=176ryx E

200000
250

4.4.1.2.1 Pandeo lateral

L,=176x399 x

Lp = 1987.07 mm

Lb: distancia entre puntos de arriostramiento al desplazamiento lateral del ala

comprimida o de la torsion de la seccidn transversal
Lb=0
b <Ip
0 <1987.07 mm
El estado limite de pandeo lateral no es de aplicacion

4.4.1.2.2 Fluencia

Mn = 250MPa x 3257.76 cm®
Mn = 814.44 KN m
Mc = @, x M,
Mc =0.9x814.44 KN m
Mc =733 KNm
Resistencia a flexén requerida : Mr = 202.34 KN m

Verificacion
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Z2025% o276 <1
V=773 TS
n=28%

4.4.1.3 Esfuerzos combinados

4.4.1.3.1 Verificacion a flexién y compresion
P Pr = 0.2
ara Pc = .

Mrx = 195.62 KN m
Mcx =733 KNm
Mry = 0.01 KNm

Mcy = 111.73 KN m
Pr = 1583.19 KN

Pc =3180.96 KN

Pr 8[Mrx Mry

n=—+——+ —]
Pc 9IlMcx Mcy

1583.19 871195.62 0.01

"=318096 T9l 733 T11173

n=74%
4.4.1.3.2 Verificacion a flexocompresion simple

Para el estado limite de pandeo fuera del plano de flexion.

Pr Mrx\?
1= 525+ (37ex)

= + [—
Pco Mcx

1583.19 (195.62)2
n

= 318096 ' \ 733

n=>557%
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4.4.1.4 Resumen de verificacion de esfuerzos columna de acero

Tabla 4-1 Verificacion de esfuerzos en columna de acero

Verificacion n,
Resistencia a la traccion No procede
Esbeltez L=068
Resistencia a compresion 50 %
Resistencia a flexion 27.6%
Resistencia al corte 6.9%
Resistencia a la flexion y compresién 74%
Resistencia a la flexocompresion simple 57%

4.4.2 Disefio de columna mixta
4.4.2.1 Datos preliminares
4.42.1.1 Fuerzas solicitadas en el miembro

Fuerza axial = 1845.79 KN
Fuerza cortante = 125.51 KN
Momento = 342.08 KN 'm

4.4.2.1.2 Longitud de la columna

Figura 4-3 Vista 3D de columna mixta
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Longitud columna = 2.7 m

4.4.2.1.3 Hormigon

|' ‘
o
'\.-l_
[ B

Dimension en “X” = 55¢cm

.. " Dimension en “Y” = 55c¢m

A

v

Resistencia a compresidn especificada del concreto
f'c= 210 Kg/cm?2
Recubrimiento = d = 30mm

44.2.1.4 Acero

Figura 4-4 Referencia de armadura
Armadura longitudinal de

Perfil de

Armadura longitudinal < . .|
\ — Armadura

a8 - - & 8
Fy : Tension minima de fluencia especificado para el tipo de acero empleado 250 Mpa
Fysr : Tension de fluencia minima especificada de las barras de refuerzo 420 Mpa

Es: Mddulo de elasticidad del acero 200000 Mpa



4.4.2.1.5 Armadura longitudinal

Armadura longitudinal de esquina

Cantidad | Diametro| Area
4 12 mm | 113 cm?2
Armadura longitudinal x
Cantidad | Diametro| Area
4 16 mm | 201 cm2
Armadura longitudinal y
Cantidad | Diametro| Area
2 16 mm | 201 cm2
Armadura transversal
_ Diametro| Area e
Cantidad
mm cm?2 cm
18 10 1413.72 15
4.4.2.1.6 Perfil de acero
142
1—-1‘ Canto total: 380.0 mm
Canto del ala: 142 .0 mm
Espesor del dlma: 12.7 mm
Especor del ala: 12.7 mm
Aoz saccién: 7856 cm?
Inercia flexidn lyy 14845.52 cm4
% Médulo plastico Zyy: 981.78 cm?
2 i Skt [z 611.77 cmd
Médulo plastice Zzz: 14153 em®
Insrciz atorsion: 42 24 omd
Médule de alsbeo:  184476.37 cmb
. _LL 4§
12.7
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4.4.2.2 Limitaciones del material

4.4.2.2.1 Resistencia a compresion del concreto

210 Kg/cm2 < 210Kg/ltm2 <  715Kg/cm2 Cumple

4.42.2.2 Tension de fluencia del acero

La tensidn de fluencia minima especificada del acero estructural y de las barras

de refuerzo es:

Fy= 250Kg/cm2 <  5,355Kg/cm2  Cumple

Fysr= 420Kg/lcm2 <  5,355Kg/cm2  Cumple

4.4.2.2.3 Area minima del nlcleo de acero

El area de la seccion del nucleo de acero debe ser por o menos el 1% de la
seccion compuesta total.
Area total compuesta = 3025 cm?
1% Avrea total compuesta = 3025 mm?
7856 mm? > 3025 mm? Cumple

4.4.2.2.4 Espaciamiento de estribos

Los estribos con barras de 10 mm deben tener un espaciamiento méaximo de 305
mm, entre trabas o 0,5 veces la menor dimensién de la columna, el que sea

menor de estos dos:
Espaciamiento maximo = 305 mm
0.5 menor dimension de la columna = 275 mm

Espaciamiento dispuesto < Espaciamiento maximo



191

I150mm < 275mm Cumple

4.4.2.25 Cuantia minima

pS?":E

Asr = Area de barras de refuerzo continuas = 1658.8 mm?

Ag = Area bruta del miembro compuesto = 302500 mm?

_ 16588 mm?
Pt = 302500 mm?
psr = 0.0055

0.0055 >0.004 Cumple
4.4.2.2.6 Espaciamiento de refuerzo longitudinal y transversal
4.4.2.2.6.1 Barras longitudinales

La distancia libre entre barras longitudinales no debe ser menor de 1.5db, ni de 40 mm

el que sea menor de estos dos.

Espaciamiento libre de barras longitudinales = 136.7 mm

Diametro de barras longitudinales = @ = 16 mm
1.5@ = 1.5 x 16mm = 24 mm o 40mm el que sea menor
Menor es 24 mm, por lo tanto:
¥ x 136.7 mm = 102.5mm > 24 mm Cumple
4.4.2.2.6.2 Barras transversales

La distancia libre entre barras transversales no debe ser menor de 1.5db, ni de 40 mm,

el que sea menor de estos dos.
Espaciamiento libre de estribos = 140 mm

Didmetro de barras longitudinales = @ = 10 mm
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1.50 = 1.5 x 10mm =15 mm o 40mm el que sea menor.
Menor es 15 mm, por lo tanto:
% x 140 mm = 105mm > 15 mm Cumple
4.4.2.2.7 Distancia entre el nucleo y la barra de acero longitudinal

Debera existir un espaciamiento claro entre el nicleo de acero y el refuerzo longitudinal
de un minimo de 1,5 veces el didmetro de las barras de refuerzo, pero no menos que 38

mm.
Diametro de la barra longitudinal = @ = 24 mm
1.50 = 1.5 x 24mm = 36 mm o0 38mm
39.3mm > 38 mm Cumple
Diametro minimo del estribo

a) Estribos transversales de por o menos un diametro de 10mm.
a9 10 mm > 10mm
b) Para barras longitudinales No. 32 o menores; y diametro No. 13 como minimo

13 mm < 16mm < 32mm
4.4.2.2.8 Espaciamiento de los estribos

El espaciamiento vertical de los estribos no debe exceder 16 diametros de barra
longitudinal, 48 diametros de barra o0 alambre de los estribos, o la menor dimensién del

elemento sometido a compresion.
16 @ longitudinal = 256 mm
48 @ transversal = 480 mm
Canto menos de la columna compuesta = 550 mm

256 mm > 150 mm Cumple
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4.4.2.3 Resistencia a la compresién

4.4.2.3.1 Coeficiente para la rigidez efectiva para seccion compuesta embebida

C1=0.1+2x[ ]<03

Ac + As

Donde:
Ac: area de concreto = 292985 mm?2
Asr: area de barras de refuerzo continuas = 1659 mm?

As: area de la seccién de acero = 7856 mm?

<03

7856 )

¢1=01+2x (292985.2 ¥ 7856

0.15 < 03

4.4.2.3.2 Mobdulo de elasticidad del concreto

Ec = 4700,/f"c

Ec = 4700 ’Zlokg/cm2

Ec = 21538 MPa
4.4.2.3.3 Rigidez efectiva de la seccién compuesta

Elgsp = EsxIs+05xEsxIsr+ CxEcxlc

4.4.2.3.4 Carga critica de pandeo elastico

T[ZEIeff

Pe =
T KxL)?

K=1
L=2.7m

p, _ T X60509.10 KN m?
€= (1x 2.7)?
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Pe = 41911.84 KN
Pno = fyxAs + fysr x Asr + 0.85x f'c x Ac
Pno = 7890.52 KN

4.4.2.3.5 Resistencia de disefio de compresion

Pno<225
Pe —

Pn = Pno x [0.658P/P¢]
Pn = 7890.52 KN x [0.6587890/41911]
Pn = 7292.62 KN
Pc=@.xPn
Pc =0.75x7292.62 KN
Pc = 5469.47 KN
Verificacion
@cx Pn = Pr
5469.47 KN > 1735.15KN
n=32%
n= 032
cumple
4.4.2.4 Resistencia a la flexion
Mc = @b x Mn
Mn = 51837 KN m
® =0.90

Mc = 0.90x518.37KN m



Mc = 466.54 KN m
Mc = Mr
466.54 KNm > 316.64 KNm
n==679%
4.4.2.5 Resistencia al corte
4.4.25.1 Areadel alma
Altura total multiplicada por el espesor del alma
Aw =d x tw
D: altura total = 360 mm
Tw: espesor del alma =12.7 mm
Aw = 360mm x 12.7mm
Aw = 4572 mm?
4.4.2.5.2 Resistencia nominal de corte

mn=0.6xFyxAwx Cv

Cv: coeficiente de corte del alma =1

Fy: tension de fluencia minima especificada de la seccidn de acero

n = 686 KN
Verificacion
Qv-Vn =2Vr
pv=1
114.65 KN > 685.80 KN

n =17 % Cumple
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4.4.2.6 Verificacion a flexion y compresién
Pr
Para — = 0.2
Pc

Mrx = 316.64 KNm
Mcx = 466.54 KN m
Mry =0.13 KNm
Mcy = 369.09 KN m
Pr = 1594.34 KN
Pc = 5469.47 KN

Pr 8[Mrx Mry]
n =

Pc + 9 [Mcx * Mcy
1594 34 8[316. 64 0.13
~ 5469.47 9 466. 54 369.09

n=90%
4.4.2.7 Resumen de verificacion de esfuerzos columna mixta

Tabla 4-2 Verificacion de esfuerzos en columna mixta
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Verificacion n
Resistencia a la traccion No procede
Resistencia a compresion 31.7%
Resistencia a flexion 67.9 %
Resistencia al corte 16.7 %
Resistencia a la flexion y compresion 90 %
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45 Aporte

45.1 Comparacion técnica

Tabla 4-3 Comparacion técnica de columna de acero frente a columna mixta

Andlisis técnico

Columna de acero

Columna mixta

Proceso productivo

Simple

Complejo

Condiciones climaticas

Regular

Bueno

Cercania del mercado

Dentro del pais

Dentro de la ciudad

Mano de obra

Dificultoso

Disponible

Mano de obra especializada

No especializada

No especializada

Posibilidad de desprenderse de

los desechos

No existen desechos

Posibilidad normal

Riesgos Aplica en soldadura Aplica en soldadura
Maquinaria y equipo v' Arco v Arco soldador
soldador v' Grla
v' Grua v Hormigonero
v" Vibradora
Peso 763.8 Kg 3977.7 Kg
Mantenimiento Cada 5 afos No se realiza
mantenimiento
Productividad Ver imagen 4-3y4-4
Administracion Baja administracion. Mediana

administracion.

Calidad Elevada Depende de mano de
obra
Resistencia Ver tabla 4-4
Resistencia al fuego Media Alta

Corrosion Altamente corrosivo | No sufre por corrosion
Pandeo Mayor No susceptible
susceptibilidad
Elasticidad Muy elastico Mavyor rigidez
Estética Mas esbelta Comun

Dimensiones 50 x 18.5 cm 55 x 55 cm




Figura 4-5 Producto de columna de acero

ENTRADA

R e

3
o
’

PERFIL DE ACERQ AZ0

PTRNOS DT ANCLATE DT ACTRO
PLACA DE ANCLAJE DE ACERO
FLECTRODO

ARCO SOLDADOR

== PROCESO
-~ g " "
% ga PRODUCTIVO

SALIDA

COLUMNA DI ACLRO

Figura 4-6 Producto de columna mixta

15
2
i
1
5
6
7o
&
9.
4]
n
12

13
"

15.

ENTRADA

ACCRQ DL RITUCRZO
CEMIENTO

ARENA

AGUA

GRAVA

PURLIL DI ACLRO ASS

PUENOS DL ANCLAIL DI ACLERO
PLACA DL ANCLAIL DI ACLERO
ELECTTROO

ARCOSONLDADOR

MADERA I ENCONTRADC
PUNTALES

ALAMURL DI AMARRL
JIORMICONLRO

VIBRADOR PARA CONCEL 1O

—» PROCLSO —»
PRODUCTIVO

COLUMNA MIXTA

198



199

Tabla 4-4 Cuadro comparativo de resistencias calculadas en ambas columnas

Coll_Jmna Columna de
Verificacion mixta acero
n n
Resistencia a compresion 31.7% 50 %
Resistencia a flexion 67.9 % 27.6%
Resistencia al corte 16.7 % 6.9%
Resistencia a la flexion y compresién 90 % 74%
Resistencia a la flexocompresion simple - 57%

4.5.2 Comparacion econémica

Previo al computo métrico de los materiales, se procede a realizar el analisis de

precios unitarios de ambas columnas. Los computos se encuentran en los planos de

detalles.

4521

item — Columna de acero “IPN 500 x 185 x 27mm”

4.5.2.1.1 Cuantificacion de materiales, mano de obray equipos

1. MATERIALES

0 2 PRECIO
N DESCRIPCION UNIDAD UNITARIO
9 Electrodos m 18

10 Pernos de anclaje Kg 8.11

2. MANO DE OBRA

5 Soldador hr 22.5

6 Especialista en montaje de estructuras metalicas hr 22.5

7 Ayudante en montaje de estructuras metalicas hr 13.75
‘ 3. MAQUINARIAY EQUIPO

1 Arco soldador hr 10

Tabla 4-5 Cuantificacion de materiales, mano de obra y equipos - columna de acero



4.5.2.1.2 Andlisis de precios unitarios

Tabla 4-6 Analisis de precios unitarios - Columna de acero

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
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Proyecto: Disefio estructural Multideportivo U.A.J.M.S. Modulo 1: "Estadio”
Actividad: Columna de acero Unidad:  m
Cantidad: 1 Moneda: ~ Bolivianos
DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD PRECIO COSTO TOTAL
PRODUCTIVO
1 Acero estructural kg 141.44 6.99 988.67
2 Placa de anclaje m3 10.40 6.99 72.73
3 Pernos de anclaje kg 0.36 8.11 2.93
4 Rigidizadores kg 1.07 6.99 747
Electrodos m 1 18.00 18.00
TOTAL MATERIALES 1089.79
2. MANO DE OBRA
1 Especialista en montaje de estructuras metalicas hr 4.00 22.50 90
2 Ayudante en montaje de estructuras metalicas hr 4.00 13.75 55
3 Soldador hr 4.00 225 %0
SUBTOTAL MANO DE OBRA 235
CARGAS SOCIALES = (55% DEL SUBTOTAL DE MANO DE OBRA) | 129.25
IMPUESTOS IVA MANO DE OBRA = (14.94% DE SUMA DE SUBTOTAL DE MANO DE OBRA + CARGAS
54.42
SOCIALES)
TOTAL MANO DE OBRA 418.67
3. EQUIPO, MAQUINARIA'Y HERRAMIENTAS
1 Arco soldador hr 4.00 10 40
HERRAMIENTAS = (5% DEL TOTAL DE MANO DE OBRA) 20.93
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA'YY HERRAMIENTAS 60.93

4. GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

COSTO TOTAL

GASTOS GENERALES=10%DE1+2+3

TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

156.94

6.  IMPUESTOS

COSTO TOTAL
UTILIDAD = 10%DE1+2+3+3
TOTAL UTILIDAD 17263

COSTO TOTAL

IMPUESTOS IT =3.09% DE1+2+3+4+4

TOTAL IMPUESTOS

58.68

TOTAL PRECIO UNITARIO (1+2+3+4+5+6)

1957.65

TOTAL PRECIO UNITARIO ADOPTADO (Con dos (2) decimales)

1958.00

La columna de acero estudiada en este andlisis de precios unitarios pertenece a una

columna de “IPN 500 x 185 x 27mm” por lo que el precio de un metro de esta columna

es de 1958 Bs.
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45.2.1.3 Precio total

Tabla 4-7 Precio total de columna de acero

Longitud Precio
DESCRIPCION total Unitario Precio total

m ‘ Bs Bs ‘
Columna de acero 54 1958.00 10573.2

45.2.2 Item Columna mixta con perfil de acero IPN “360x142x12.7”
4.5.2.2.1 Cuantificacion de materiales mano de obray equipos

Tabla 4-8 Cuantificacion de materiales mano de obra y equipos-Columna mixta

1. MATERIALES

Ne DESCRIPCION UNIDAD | rReClo
1 Alambre de amarre kg 13

2 Arena comun m3 150

3 Cemento Portland kg 111

4 Clavos kg 13

5 Grava comun m3 150

6 Madera de construccion pza. 8

7 Acero corrugado kg 8

8 Acero estructural kg 6.99

9 Electrodos m 18

10 Pernos de anclaje Kg 8.11

2. MANO DE OBRA

Ne DESCRIPCION UNIDAD | PRERtS
1 Albafiil hr 20

2 Ayudante hr 13.75

3 Encofrador hr 20

4 Armador hr 22.75

5 Soldador hr 22.5
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6 Especialista en montaje de estructuras metalicas hr 22.5

7 Ayudante en montaje de estructuras metalicas hr 13.75
% MAQUINARIAYEQUIO

Ne DESCRIPCION UNIDAD | PREC1o

1 Arco soldador hr 10

2 Mezcladora hr 21

3 Vibradora hr 14




4.5.2.2.2 Andlisis de precios unitarios

Tabla 4-9 Andlisis de precios unitarios - columna mixta
ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
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Proyecto: Disefio estructural Multideportivo U.A.J.M.S. Modulo 1: “Estadio"
Actividad:  Columna mixta Unidad: md
Cantidad: 1 Moneda: Bolivianos
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD PRECIO COSTO TOTAL
PRODUCTIVO
1 Alambre de amarre kg 2.00 13.00 26
2 Arena comun m3 0.45 150.00 67.5
3 Cemento Portland kg 350.00 111 388.5
4 Clavos kg 2.00 13.00 26
5 Grava comun mé 0.92 150.00 138
6 Madera de construccion pza. 80.00 8.00 640
7 Acero corrugado kg 78.08 8.00 624.66
8 Acero estructural kg 205.08 6.99 1433.52
TOTAL MATERIALES 3344.173248
2. MANO DE OBRA
1 Albafil hr 10.00 20.00 200
2 Ayudante hr 17.00 13.75 233.75
3 Enconfrador hr 18.00 20.00 360
4 Armador hr 10.00 22.75 2215
5 Soldador hr 10.00 22.50 225
6 Especialista en montaje de estructuras metalicas hr 4.00 22.50 90
7 Ayudante en montaje de estructuras metalicas hr 4.00 13.75 55
SUBTOTAL MANO DE OBRA 1391.25
CARGAS SOCIALES = (55% DEL SUBTOTAL DE MANO DE OBRA) | 765.19
IMPUESTOS IVA MANO DE OBRA = (14.94% DE SUMA DE SUBTOTAL DE MANO DE OBRA + CARGAS
322.17
SOCIALES)
TOTAL MANO DE OBRA 2478.61
1 Arco soldador hr 4.00 10 40
2 Mezcladora hr 1.00 21 21
3 Vibradora hr 0.80 14 11.2
HERRAMIENTAS = (5% DEL TOTAL DE MANO DE OBRA) 123.93
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA'Y HERRAMIENTAS 196.13
COSTO TOTAL
GASTOS GENERALES =10% DE1+2+3
TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS 601.89

COSTO TOTAL

UTILIDAD =10% DE1+2+3+3

TOTAL UTILIDAD

662.08

COSTO TOTAL
IMPUESTOS IT =3.09%DE1+2+3+4+4
TOTAL IMPUESTOS|  225.0411372
TOTAL PRECIO UNITARIO (1+2+3+4+5+6) 7507.93
TOTAL PRECIO UNITARIO ADOPTADO (Con dos (2) decimales) 7508.00




45.2.2.3 Precio total

Tabla 4-10 Precio total de columna mixta

Longitud Precio
DESCRIPCION total Unitario
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Precio total

Columna mixta 1.63 7508.00

12264.32

45.3 Andlisis del costo

Figura 4-7 Costo total de las alternativas
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Figura 4-8 Diferencia de costo entre ambas alternativas

Diferencia de costo
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Conclusiones del aporte académico

Si se analiza desde el punto de vista econémico, es conveniente construir con
columnas de acero antes que, con una columna mixta.

Desde el punto de vista de resistencia, la columna embebida resiste mas
esfuerzos a compresion frente a una columna de acero estructural.

La columna de acero estructural, en el enfoque constructivo, es conveniente
cuando se quiere agilizar el tiempo de ejecucién de la obra.

Por otro lado, la columna de acero estructural como ya se habia mencionado
anteriormente, pertenece a una obra en seco, lo cual constructivamente también
es favorable.

Las columnas de acero son mas esbeltas, y estéticamente quedan bien en una
estructura convencional.

Si se hace un analisis de resistencia frente a su peso, la columna de acero es la

mas conveniente.
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CAPITULO V
5 CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 Conclusiones

e Alo largo del proyecto se pudo cumplir con todos los objetivos planteados,
excepto con el estudio de suelos.

e Laidealizacion estructural fue clave para continuar con un disefio eficaz, el cual
abarca todo lo referido a cargas, resistencia de los materiales, perfiles de acero
eficientes y lo mas importante es que se sigue manteniendo, casi en su totalidad,
la geometria del disefio inicial.

e La adaptacion de normas internacionales con respecto a las cargas que se
presentan en toda la vida atil del proyecto, fue de gran importancia, para no
sobredimensionar la estructura y asi no tener mayores gastos econémicos.

o Se logro verificar la resistencia admisible de las graderias prefabricadas de este
proyecto, con respecto a las cargas de servicio, mediante la comparacién de
diferentes normas para el disefio de estadios.

e Verificar las deformaciones de la estructura es un anélisis poco frecuente en un
disefio estructural. En este proyecto se toma consideracion de éste analisis, para
asi evitar que las grandes deformaciones produzcan colapso en la estructura.

e Se logré identificar tres aspectos favorables de la losa metaldeck frente a una
losa alivianada convencional, como ser: La similitud entre su peso propio;
menor espesor y mayor resistencia de carga.

e La verificacion dindmica en este tipo de edificacion tiene mucho valor, ya que
en la fase de servicio se incorpora una gran cantidad de gente moviéndose y
posiblemente saltando, pues asi, este tipo de verificacion hace mas segura a la
estructura.

e Elestudio de dos tipos de columnas, revela la importancia de plantear diferentes

alternativas para reducir costos en una obra de construccion.
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5.2 Recomendaciones

e Esde vital importancia pintar todos los elementos de acero, para que estén libres
de corrosion.

¢ Al momento de trasladar las barras de acero estructural es muy importante que
se tenga demasiado cuidado, ya que un mal traslado de los elementos, podria
causar hasta pequefias fisuras en sus superficies y acabarian disminuyendo su
resistencia real.

e Lasrutas de traslado deben estudiarse cuidadosamente, asi como consultar a los
transportistas con respecto a los pesos y tamafios, pues no deben excederse para
su traslado.

e Se debe controlar estrictamente la cantidad de personas que entran en
determinadas zonas, si esto no se cumple puede provocar un colapso en la
estructura.

e La soldadura debe ser hecha con un especialista que cumpla todas las
especificaciones de los planos de este proyecto.

e Para tener mayor seguridad de la capacidad portante del suelo debe hacerse al
menos 3 puntos de estudio. Este proyecto presenta un solo punto de estudio,

debido a las restricciones con las que cuenta la Universidad.



