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INTRODUCCION

MECANISMO ESTRUCTURAL

Un mecanismo es un conjunto de piezas o elementos combinados que hacen un trabajo, o cumplen
una funcion.

El mecanismo estructural es un conjunto de elementos convenientemente vinculados entre si, de
manera que el todo y cada uno de sus componentes sea capaz de recibir, cargas externas, resistirlas
internamente y transmitirlas a sus apoyos, donde las fuerzas externas encontraran su sistema
estatico equilibrante.

Los requerimientos minimos para que el mecanismo estructural y para que cada una de sus partes
sea considerado como tal son: equilibrio estable, rigidez y resistencia. Sin embargo, no se puede
dejar de lado el compromiso que el mecanismo tiene con el objeto de disefio, con el medio
productivo donde se materializard y con la eficiencia.

Nt T D

Falta de Equilibrio Falta de Rigidez Falta de Resistencia

El mecanismo estructural es un conjunto tridimensional, pero para simplificar, se analizan las
acciones en el espacio descomponiéndolas sobre alguno de los tres planos. En cada plano existen
tres grados de libertad.

Se debe verificar que la sumatoria de acciones (fuerzas en cualquier direccion y momentos) y
reacciones (fuerzas en cualquier direccién y momentos) sea igual a cero.

S FX=0 SFY=0 SM=0

Rk Y

ESTRUCTURAS EN ARQUITECTURA 9 INTRODUCCION



EQUILIBRIO

e ESTABLE
e INDIFERENTE
e INESTABLE

EQUILIBRIO ESTABLE

EQUILIBRIO INDIFERENTE EQUILIBRIO INESTABLE

EQUILIBRIO ESTABLE

El equilibrio estable es aquel que ha de asegurar la inmovilidad de la estructura en conjunto y de
cada una de sus partes por separado, respecto al cimiento que la sustenta y vincula al suelo. Este
mecanismo admite cualquier conjunto de cargas y desaparecidas las mismas, recupera su geometria

y disposicidn original.

COMPONENTES DEL MECANISMO ESTRUCTURAL

Los elementos que componen el mecanismo estructural poseen evidentemente tres dimensiones. En

general, se puede hablar de:

e Barras: Tienen dos dimensiones pequefias con respecto a la tercera dimension.
e Placas: Tienen una dimensidn pequefia con respecto a las otras dos dimensiones.

Placa

Barra

Estas piezas, de madera, hierro, hormigéon o mamposteria (los materiales méas usados en nuestro
medio) se combinan para formar espacios.

ESTRUCTURAS EN ARQUITECTURA
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TIPOLOGIA DE PLANOS PORTANTES
PLANOS VERTICALES

e Muros portantes de mamposteria: de ladrillos comunes, ceramicos o bloques de cemento.
Generalmente son también parte de la envolvente.

e Poértico: Es la combinacion de barras (vigas y columnas) cuyas uniones son rigidas, es decir
indeformables. Generalmente son de hormigén armado.

't-mgnd!"
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e Entramados - reticulados. Es un conjunto de barras que se combinan para formar planos.
Estas barras son elementos delgados, por lo tanto, se deben arriostrar, generando
triangulaciones para asegurar su indeformabilidad. Son metalicos o de madera.

PLANOS SUPERIORES (HORIZONTALES, INCLINADOS O CURVOS)

e Planos de hormigdén armado: Losas macizas, nervuradas o de viguetas.

ESTRUCTURAS EN ARQUITECTURA 12 INTRODUCCION
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e Entramados - emparrillados de madera o metalicos: Similares a los descriptos en los
entramados de planos verticales.

i

Axtoumeirics

ESTRUCTURAS EN ARQUITECTURA 13 INTRODUCCION



Cada tipo estructural tiene un campo dimensional, donde su eficiencia es aprovechable. Para
pequefias escalas todos los tipos estructurales son validos. El disefiador tiene gran libertad.

La eficiencia disminuye al aumentar la escala. Para grandes luces o gran altura, se debe “alivianar” el
peso de la estructura y aparecen tipos estructurales como arcos y tensores que minimizan la flexion.

/ j“nﬁﬂn

L —

, & &

= e l/., /
— Ll

LOS VINCULOS

Los elementos que componen la estructura no son cuerpos libres, requieren vinculos para transmitir
las cargas que actlan sobre ellos. Cada componente estd vinculado a otros y asi sucesivamente hasta
llegar al terreno de fundacién.

Las acciones dependen predominantemente de factores externos a la estructura. Los vinculos deben
ser tales que permitan que aparezcan reacciones de apoyo que logren el equilibrio.

Se pueden reconocer tres tipos de vinculos o apoyos en funcidon de su capacidad para impedir
determinados movimientos del cuerpo.

ESTRUCTURAS EN ARQUITECTURA 14 INTRODUCCION



e Articulacion mévil: Impide sélo desplazamientos perpendiculares al plano de apoyo.

Placa de acero
Neopreno

e Articulacién fija: Impide desplazamientos en cualquier direccién.

L

Placa asiento
curva

Rigidizadores
Ny

f]

Placa anclaje
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o Empotramiento perfecto: Impide desplazamientos y giros en cualquier direccién.

COLUMNA

RIGIDIZADOR

HUECO PARA
PERNO DE ANCLAJE

. B2 )
T_#r
M

7/

Estos vinculos son abstracciones representativas de la realidad, pero no la realidad misma.

NUDOS
Son vinculos entre piezas. Pueden ser:
®* Nudos articulados: Actian como apoyos articulados, posibilitan la rotacién de las barras
alrededor de su eje e impiden las traslaciones.
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= Nudos rigidos: Impiden las traslaciones y restringen los giros. Las barras, después de la
deformacioén, conservan el angulo que poseian anteriormente.

WIGA

FLACA DE COMEXION

COLUMNA

ESTRUCTURAS EN ARQUITECTURA 17 INTRODUCCION
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MECANISMO MINIMO ESTABLE

MECANISMO RESISTENTE A FUERZAS HORIZONTALES Y VERTICALES

El edificio de uno o multiples pisos superpuestos es el tipo basico mas frecuente en la conformacion
de nuestras ciudades.

La accién gravitatoria, ejercida permanentemente hacia abajo en toda la superficie de nuestro
planeta, ha obligado a los constructores de todas las épocas y regiones a disefiar los planos
horizontales (techos y entrepisos) para resistir flexiones y los planos verticales (pilares y muros) para
resistir compresiones.

En zonas sismicas, en cambio, los movimientos del suelo (plano horizontal inferior) producen efectos
totalmente diferentes. El problema principal consiste ahora, en evitar los movimientos horizontales
relativos de cada plano horizontal con su inmediato inferior hasta llegar al terreno. Esto se logra con
una adecuada conexion entre ellos a través de otros elementos que generalmente son los planos
resistentes verticales.

Por lo dicho, una construccién ubicada en zona sismica estarda sometida a cargas verticales
(gravitatorias) y horizontales (sismicas). Por simplicidad se analiza cada situacion por separado.

ARV %\L\L\L\L\L\L\L\L\L
_|_ e

CARGAS VERTICALES (GRAVITATORIAS)

En un ejemplo simple como el de la figura, el mecanismo estructural para cargas verticales estd
formado por:

e Un plano superior (losa)
e Planos verticales (muros)
e Cimento corrido

El plano superior apoya linealmente sobre los dos planos verticales en direccion Y (el plano en
direccion X no recibe cargas). El muro tiene como fundacién un cimiento corrido que apoya sobre el
suelo que tiene capacidad portante para proveer la reaccidon necesaria para que el mecanismo esté
en equilibrio estable.

Cada elemento del mecanismo estructural recibe, resiste y trasmite al elemento siguiente las cargas
verticales hasta llegar al suelo, que provee la reaccién necesaria.

Y

-O-

| Losa HOA©
| 1 direccion |/

Muro portante de mamposteria

AN
q
|
|
I
i
i
i
|
I
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CARGAS HORIZONTALES (SISMO)
El efecto de un movimiento sismico se traduce en un desplazamiento del suelo sobre el que se

asienta la construccion.
Al desplazarse horizontalmente el suelo, por la accidn sismica, la masa del edificio, por efecto del

fendmeno de inercia, tiende a quedarse en su posicidn. Resulta, asi, un desplazamiento relativo entre

los extremos superior e inferior de la construccion.
El mismo efecto se produce sobre el edificio si se aplica una fuerza equivalente a la accién sismica en

el plano superior.

N g
~31
~1
WV

Este movimiento es predominantemente horizontal y se produce en todas las direcciones, se
recuerda que una fuerza en cualquier direccién se puede descomponer en el plano en otras dos. Esto

facilita el andlisis.

MODELO FiSICO
Para la comprensién del sistema sometido a cargas sismicas se utiliza el modelo fisico que se describe

a continuacion:

Plano horizontal superior (techo). Se materializa con un cartén liviano.

Plano horizontal inferior (terreno). Se materializa con un cartén pegado a la mesa con cinta

en varios puntos de su perimetro.
Planos verticales (muros). Se materializan con cartdon seglin el esquema de la figura. Se
supone que un plano resistente vertical (muro, poértico o reticulado) no presenta ninguna

oposicién a fuerzas perpendiculares a si mismo, no contando, en consecuencia, ninguna
rigidez (deformaciones inadmisibles) transversal, ni rotacional.
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Un plano resistente vertical es capaz de resistir solamente fuerzas en su plano. Las uniones
articuladas (pueden girar) en los bordes horizontales y en las diagonales, logran esas condiciones.

Detalle 2

Detalle 1

RS

N

LI

Detalle 1

Detalle 2

e Anadlisis del comportamiento del mecanismo estructural — Planos verticales paralelos

Se configura un sistema con dos o mas planos verticales paralelos entre si y vinculados entre ellos
por el plano superior.

Se aplica una fuerza (materializada con un hilo para poder visualizar la direccion de la misma) en
cualquier punto del plano superior. Se observa que solamente si la direccion de la fuerza es paralela a
la de los planos (direccidén Y en este caso) se logra una situacion de equilibrio. Pero se trata de un
equilibrio inestable ya que cualquier componente perpendicular a los planos verticales produce
colapso por traslacién.
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SFY=0 SFX#0
Conclusion: EI mecanismo planteado (planos verticales paralelos) es INESTABLE a las acciones
horizontales cuya direccidn es perpendicular a los planos verticales. Por lo tanto, el sistema no es
apto como estructura de una obra, ya que esta debe ser capaz de resistir cargas verticales y
horizontales en cualquier direccion.

e Analisis del comportamiento del mecanismo estructural — Planos verticales concurrentes

En este caso se configura un sistema cuyos planos verticales sean concurrentes en una interseccion
comun y se aplica con un hilo una fuerza horizontal.

Se ve que si la fuerza pasa por el punto de concurrencia de los planos verticales el sistema logra una
situacién de equilibrio. Si la recta de la fuerza aplicada no pasa por ese punto se produce el colapso
por rotacidn, aun para fuerzas insignificantes.

SM=0
Conclusion: El mecanismo planteado (planos verticales concurrentes) es INESTABLE rotacionalmente.
Por lo tanto no es apto como estructura de una obra.
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e Analisis del comportamiento del mecanismo estructural — Planos verticales no todos
paralelos, ni todos concurrentes

Se colocan, en esta alternativa, tres planos, no todos paralelos ni todos concurrentes.

En este caso se pueden aplicar fuerzas en cualquier punto y en cualquier direccién, con una
respuesta mucho mas favorable, tanto a la rotacién como a la traslacion. El mecanismo es estable.

SFY=0 SFX=0 SM=0

El mecanismo minimo estable esta conformado por tres planos resistentes verticales, no todos
paralelos, ni todos concurrentes vinculados por dos planos indeformables, el terreno y el plano
superior.
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ANALISIS DEL MECANISMO

Se dibuja sobre el plano horizontal el centro de gravedad de la figura geométrica. En este caso, el
centro de gravedad del rectangulo.

Se aplica en un cierto punto del plano horizontal fuerzas en distintas direcciones. Se ve que hay una
sola direccién que produce exclusivamente traslaciones y ninguna rotacién. Se marca esa direccién y
se repite la experiencia utilizando otros puntos. Se advierte que todas las direcciones que no
producen rotacién concurren a un punto. Es el Centro de Rigidez del sistema.

En la direccidon Y se observa que CM y CR estan en la misma recta ya que los planos en Y estdn
ubicados equidistantes del CM y ademas tienen la misma rigidez (igual material e iguales
dimensiones).

En la direccion X se ve que el CR se ubica sobre el Unico plano X y a considerable distancia del CM. La
distancia entre ambos centros se denomina excentricidad.

Resultante de

C.R. » Reacciones .
N\

Resultante de

Acciones.
= . I
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Esta y otras sucesivas experiencias permiten obtener importantes conclusiones utiles para el diseno,
sobre cdmo distribuir los planos verticales de forma tal de evitar las excentricidades innecesarias
entre el Centro de Rigidez y el Centro de Masa, minimizando asi la torsion, es decir, minimizando los
esfuerzos que deben soportar los planos verticales

CENTRO DE MASA/GRAVEDAD - CENTRO DE RIGIDEZ

Resumiendo, cuando se analizan las acciones producidas por un sismo en una construccién se ve que
la relacidon que existe entre la conformacion del edificio y su sistema resistente estd representada,
basicamente, por dos conceptos:

e Centro de Masa: es el punto donde consideramos concentradas todas las masas de la
construccion. En el caso de construcciones convencionales, donde las masas estan
distribuidas homogéneamente, este punto puede ser ubicado en el centro de gravedad de la
figura geométrica del plano horizontal (placas de H2A2, entramados metalicos o de madera).
En teoria es el punto donde se considera aplicada la resultante de las fuerzas estaticamente
equivalentes a la accién del terremoto.

e Centro de Rigidez: La posicion de este punto depende de la ubicacion, direccidn,
dimensiones y materiales de los planos resistentes verticales (planos de mamposteria, H2A?,
porticos o entramados metalicos o de madera). En teoria es el punto donde se considera
aplicada la resultante de las reacciones del mecanismo estructural frente a la accion del

terremoto.

C.R. C.R.

\ / N e/ N e/
Ay 7/ 5 /7 e N 74
C. R v v
\ﬂ/ < Nl = Nl

P = P c“®‘ =
.M. .M.
/C'M& / y / Y
Y ' / R
¥2 AN ¥ N\ / N\
/ 5 / \ / N\

Resultante de é Resultante de

Acdones. Reacciones.
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El Centro de Rigidez tiene las siguientes propiedades:
e Toda fuerza cuya recta de aplicacién pasa por él produce en el sistema solamente
traslaciones. El mecanismo no rota.
e Elcentro de Rigidez es el centro de giro de la planta.

Se puede concluir diciendo que para lograr una mayor eficiencia estructural ambos centros deben
coincidir o estar muy préximos, ya que de esta forma se minimiza el efecto torsional.

La ubicacidn de estos centros depende del disefiador y debe tenerlo en cuenta desde las primeras
etapas del proyecto, ya que es necesario compatibilizar este requerimiento con otras variables
(paisajisticas, funcionales, formales, etc)

DETERMINACION DEL CENTRO DE MASA/GRAVEDAD

Cuando las masas son semejantes el Centro de Masa de la construccién coincide con el Centro de
Gravedad de la figura del plano superior.

Si la figura es regular (rectangulo, triangulo, circulo) la posicion del Centro de Gravedad es conocido,
en cambio si la figura es compuesta se pueden utilizar distintos métodos para determinarlo:

TEOREMA DE VARIGNON

En primer lugar cabe explicar que este procedimiento es utilizado para determinar la posicién de la
resultante de un sistema de fuerzas y que, por analogia, se lo utiliza para determinar la posicion de la
resultante de un grupo de areas, que son consideradas como fuerzas.

Primero es necesario considerar un sistema de coordenadas ubicado de manera tal que la planta de

techo quede situada en el primer cuadrante. Se subdivide el techo en figuras regulares en las que sea
facil determinar tanto su superficie como su centro de gravedad.

N
Y

Se le asigna a cada figura una fuerza proporcional a su superficie que se ubica en su centro de
gravedad tanto en direccidn X, como en direccion Y.

La sumatoria de los momentos de cada fuerza con respecto al origen de coordenadas en cada
direccion serd igual al momento de la resultante de esas fuerzas con respecto al mismo punto
(aplicacion del Teorema de Varignon).
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De estas ecuaciones se despeja D para cada direccién. Estos valores son las coordenadas del C.G.,
equivalente, en este caso al C.M. de la construccion.
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DETERMINACION DEL “CENTROIDE” POR AUTOCAD

En el programa Autocad, desde el menu “herramientas” se selecciona “mover UCS”, el cual se ubica
en el vértice que serd luego el origen del sistema de coordenadas.

Luego, en el menu “dibujo” se selecciona “regién” y se marcan las lineas que corresponden al
contorno de la figura de la planta. Se presiona “enter” y queda una region creada con el contorno de
la figura.

n o« n o u

Finalmente, desde el menu “herramientas”, “consultar”, “propiedades fisicas/de regién”, se designa
la regidn creada. Aparecera una ventana de texto en la que se puede leer las coordenadas X e Y del
centro de gravedad, con respecto al sistema de ejes coordenados que se ha definido.

DETERMINACION DEL CENTRO DE RIGIDEZ

Primero se ubica la planta en el mismo sistema de coordenadas y en la misma posicién en la que se
determind el Centro de Gravedad/Masa de la construccidon. Se denominan los planos verticales. (Se
recomienda acotar tanto las longitudes de los mismos como sus coordenadas)
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&

X 0.9 691 X

Se utiliza una Planilla Excel para determinar las coordenadas X e Y del Centro de Rigidez.

Se recuerda que, la posicion del Centro de Rigidez depende de la ubicacidn, direccién, dimensiones y
materiales de los planos resistentes verticales (en este caso mamposteria). Todos los planos de la
construccion seran del mismo material, por lo cual no se tiene en cuenta esa variable. Sdlo resta:
- ubicarlos tomando sus coordenadas X e Y en el centro del muro
- indicar su direccidn teniendo en cuenta el angulo que forma cada plano con respecto al eje X
(medido en sentido antihorario)
- sefalar sus dimensiones (largo y alto total y espesor sin revoque)

El programa calcula la rigidez relativa de cada plano (esta en relacién con sus dimensiones) y las
coordenadas X e Y del Centro de rigidez.
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Grafico de la planilla C.R. acotado en el esquema de trabajo

PLANOS RESISTENTES VERTICALES DE MAMPOSTERIA

Los planos verticales de mamposteria que otorgan rigidez al mecanismo deben ser sismorresistentes,
cumpliendo con las siguientes condiciones:
e Material y espesor
*  Mamposteria de ladrillos comunes de espesor 0.13 m (una planta en Cba.) y 0.27 m (2
a 4 plantas) Espesores sin revoque.
*  Mamposteria de bloques ceramicos y de cemento de espesor 0.18 m y 0.19m (1 a 2
plantas) Espesores sin revoque.

e Relacién largo/altura MURO AISLADO

/L /
// % //
/ /

L= H/2.20 - Minimo: 1.50m
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MURO VINCULADO

e Encadenados de hormigon armado

Cumplen la funcion de atar los mampuestos de los muros que cumplen las condiciones
anteriores. Se ubican en el perimetro del plano confinando la mamposteria, en los extremos
con encadenados verticales, en el borde inferior con un encadenado horizontal inferior
ubicado en la fundacion (plantilla o zapata corrida), y en el borde superior con un

L>H/2.60 - Minimo: 0.90m

encadenado horizontal superior ubicado a nivel de losa.

Encadenados verticales /"‘

___— Encadenado horizontal superior

CASOS PARTICULARES

e Encadenados adicionales

Segun condiciones establecidas por el reglamento, para el caso de muros esbeltos ademas

del encadenado perimetral descripto anteriormente, se incorpora un encadenado horizontal
intermedio a la mitad de la altura del muro.

Mamposteria

Encadenado horizontal superior
/ p

intermedio a la mitad del largo.

\
e  Muros con aberturas

Estd permitido que los muros sismorresistentes de mamposteria encadenada posean
pequefias aberturas cuyas dimensiones no superen las impuestas por el reglamento (vanos

L Encadenado horizontal intermedio

Encadenado vertical

l__—— Encadenado vertical intermedio

Encadenado vertical
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de superficies menores al 10% de la superficie del muro, y con dimensiones que no superen
el 35% de la longitud y altura del muro).

En el caso de que un muro que posea una abertura que no cumpla esta condicién, deberan
considerarse planos separados, siempre y cuando cada uno de ellos cumpla con las
condiciones minimas.

M1 M2

e Canalizaciones
Los muros sismorresistentes de mamposteria encadenada de ladrillos comunes de 13 cm de
espesor o de bloques huecos, no pueden tener canalizaciones de ningun tipo. No se admiten
como portantes los muros con canalizacion de instalaciones.

CONFIGURACION
Es importante garantizar que el edificio se mueva como una unidad, por lo tanto se debe evitar la
irregularidad de la estructura tanto en planta como en altura.

Irregularidad en planta Irregularidad en altura

Si la construccion tiene una forma irregular o es de grandes dimensiones se puede controlar su
comportamiento bajo la accidon de cargas horizontales mediante el uso de juntas de separacién
estructural. Estas permiten el movimiento completamente independiente de las distintas partes del
edificio. Las juntas estructurales se calculan en funcidn de los desplazamientos laterales.
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Mientras mas largo sea el edificio en planta hay mayores posibilidades que sus extremos se muevan
en forma diferente, resultando dificil prever sus efectos.

Nl

ap‘ S*Z-\

/L\/

En plantas asimétricas con forma de L, T, H, las salientes deben guardar una cierta proporcidn con las
dimensiones totales del edificio.
1/21L

-

1730

L.
1/3L.
L
/3L
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LAS CARGAS

Se considera carga a toda causa capaz de producir estados tensionales en una estructura o elemento
estructural.

Los distintos paises adoptan Reglamentos para la estimacidon de las cargas que consisten en una
recopilacién de antecedentes, investigaciones y ensayos apropiados. Actualmente en la Argentina se
encuentran en vigencia los Reglamentos C.I.R.S.0.C. (Centro de Investigacién de los Reglamentos
para la Seguridad de las Obras Civiles).

Segun estos Reglamentos las cargas o acciones se clasifican en:

e ACCIONES O CARGAS PERMANENTES

Acciones que tienen variaciones pequefias (despreciables en relacion a su valor medio) e
infrecuentes, con tiempos de aplicacidon prolongados. Se considera carga permanente cuando actla
en toda la vida util estimada de la construccién.

e ACCIONES O CARGAS VARIABLES

Acciones que tienen elevada probabilidad de actuacién, variaciones frecuentes y continuas no
despreciables en relacién a su valor medio. Son aquellas debidas al uso del edificio (vivienda, oficina,
etc.) 6 factores climaticos (viento, nieve).

e ACCIONES O CARGAS ACCIDENTALES

Acciones que tienen pequefia probabilidad de actuacién pero con valor significativo, durante la vida
util de la construccién, cuya intensidad puede llegar a ser importante para algunas estructuras. Son
aquellas debidas a catdstrofes 6 fendmenos naturales (sismos, tornados, impactos)

Carga permanente: peso propio  Carga variable: acciones de uso Carga variable: accion de la nieve

Carga accidental: accion del sismo*

*Vista de la tribuna del Estadio del Parque de Mayo luego del terremoto de 1944. El estadio habia sido inaugurado en 1928
y la tribuna que aqui se ve contaba con un techado que protegia a los asistentes de las inclemencias del tiempo. Tanto el
techo como las dos torres se derrumbaron a causa del sismo.
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En el afio 2000, el C.I.R.S.0.C. 301/82 adopta como lineamiento internacional para su reformulacién
la especificaciéon norteamericana Load and Resistance Factor Design Specification for Structural Steel
Buildings del American Institute of Steel Construction.

Las acciones o cargas se dividen en:

Permanentes D
T
F
Variables L
L
W
S
T
H
R
Accidentales E
Impacto

Horizontales

Peso propio de la estructura, maquinarias fijas o adheridas a la
estructura y todo elemento de la construccion previsto con caracter
permanente.

Deformaciones impuestas por el proceso constructivo, fuerzas
resultantes del proceso de soldadura y asentamiento de apoyos.

Acciones de liquidos, en caso de presencia continuada y con presiones
y mdxima altura bien definidas.

Acciones de ocupacidn, uso y montaje; acciones térmicas generadas
por equipamientos, acciones de liquidos, acciones de granos o
materiales sueltos, y acciones de materiales, equipos, cargas moviles
incluyendo el efecto dindmico cuando se significativo.

Cargas utiles de techo y mantenimiento de cubiertas.
Accion del viento.

Accién de la nieve y el hielo.

Acciones térmicas climaticas y funcionales.

Peso y empuje del suelo y del agua en el suelo.

Accién debida al agua de lluvia inicial o al hielo sin considerar los
efectos de acumulacién.

Sismos de ocurrencia excepcional.
Tornados.

Impactos de vehiculos terrestres o aéreos.
Explosiones.

Movimientos de suelo.

Avalanchas de nieve o piedras.

Se estipula el porcentaje de incremento de las sobrecargas nominales
segun el caso

Vigas carril de puentes gria — 25%

Monorrieles — 10%

Soportes de maquinaria ligera (movimientos rotativos) — 20%
Tensores que soportan balcones —33%

Apoyos de ascensores y montacargas — 100%

En vigas carril de puentes grua, se estipula el porcentaje de
incremento de las sobrecargas nominales

Fuerza lateral — 20%

Fuerza longitudinal — 10%
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CARGA PERMANENTE (D: MUERTA) Y CARGA VARIABLE (L: VIVA)

Estas cargas actlan sobre una estructura como consecuencia de la accion de la gravedad. Estas
fuerzas son importantes en magnitud, son constantes, no varian con rapidez y son las mas faciles de
prever.

El Reglamento C.I.R.S.0.C. 101 proporciona los valores que corresponden a los pesos especificos de
los diferentes materiales que permiten obtener los pesos propios de los distintos elementos.
Ademas, segun el destino del edificio, estima la magnitud de la sobrecarga de uso y sobrecargas de
cubierta para el mismo, teniendo en cuenta si el plano superior es horizontal o inclinado.

6 1§ Q8P
N{‘{{%‘(ﬁ )

PESO PROPIO SOBRECARGA DE USO

VARIABLE (S: NIEVE)

El Reglamento C.I.R.S.0.C. 104 cuantifica la accion de la nieve y del hielo.

Esta sobrecarga depende principalmente de: la localizacién geografica de la construccidn (existe una
zonificacién del pais acorde a la frecuencia de ocurrencia de las nevadas), las caracteristicas de la
cubierta proyectada (forma, inclinacidn, pendiente) y su exposicion (cubiertas expuestas o
protegidas por otras construcciones o elementos naturales) y por el destino del edificio.

JL L O

Cargas de nieve
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MAPA DE ZONAS DE NIEVE

REFERENCIAS

Zona
Sismica

@ Muy reducida
Zo"‘ Moderada

Peligrosidad

VARIABLE (W: VIENTO)

El Reglamento C.I.R.S.0.C. 102 cuantifica la accidn del viento.
El viento es aire en movimiento. Esto se produce por cambios de la presidn atmosférica.

Si se coloca un obstaculo en el camino del viento este altera su flujo. Si el objeto esta fijado a la
superficie de la Tierra, como los edificios, el viento debe fluir alrededor y encima de aquel.

—

VY \J w'/

Igualar la alteracion del flujo del viento a una fuerza es una abstraccion que se utiliza para simplificar
su efecto y asi poder estudiarlo. Las cargas que resultan actian predominantemente en direccién
perpendicular a las superficies del edificio. El viento ejerce fuerzas de presion y de succion,
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proporcionales a la superficie sobre las que actla, sobre cerramientos y cubiertas, por lo que se

torna una carga muy importante, sobre todo en edificios con cubiertas livianas.

hY
—

A= Y
5 b

La carga de viento depende de: la ubicacién geografica de la construccidn, la altura y forma del
edificio, las caracteristicas del entorno y el destino de la edificacién.

OTRAS CARGAS

Existen, también, otro tipo de cargas que el proyectista deberd considerar cuando sea necesario.
Estas son debidas al empuje de liquidos, tierra, material a granel, vibraciones o impactos de

maquinas, etc.

Empuje de tierra

— 11

—> [« 1>
Empuje de agua

CARGAS ACCIDENTALES (E:SISMO)
El Reglamento C.I.R.S.0.C. 103 cuantifica la accidn de los sismos.

La accion sismica es un fendmeno impredecible. La corteza terrestre, compuesta por placas, sufre
cambios permanentemente. Se acumulan tensiones y en un momento se produce el colapso, que se
traduce en movimientos bruscos.

El hipocentro es el punto del interior de la Tierra donde se inicia un movimiento sismico, que
corresponde al punto en el cual se produce la fractura de la corteza terrestre que genera un
terremoto. El epicentro es la proyeccion del hipocentro en la superficie terrestre; por lo tanto, el
lugar donde el sismo se siente con mayor intensidad. El movimiento sismico se propaga mediante
ondas sismicas (similares a las del sonido), a partir del hipocentro.
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EPICENTRO

HIPOCENTRO

El movimiento sismico se traduce en un desplazamiento del suelo sobre el que se asienta la
construccion, el movimiento es preponderantemente horizontal, salvo en cercanias del epicentro.

Se puede medir la magnitud e intensidad de un terremoto. Para ello, se utilizan fundamentalmente
dos escalas: la de Richter y la de Mercalli. La escala de Richter es una escala logaritmica que asigna un
ndmero para cuantificar la energia liberada en un terremoto. Mide la magnitud del sismo (causa). La
escala de Mercalli es una escala de 12 grados desarrollada para evaluar la intensidad de los
terremotos a través de los efectos y dafios causados a distintas estructuras.

La fuerza destructiva del sismo sobre las construcciones encuentra su explicacion en el Principio de
Inercia (todo cuerpo tiende a permanecer en el estado de movimiento o reposo en que se
encuentra). Al desplazarse horizontalmente el suelo, el edificio, por el principio de inercia, tiende a
permanecer en su posicion de reposo. Se genera un desplazamiento entre los extremos superior en
inferior de la construccién que se traduce en un movimiento oscilatorio.

Este problema de aceleraciones y desaceleraciones se puede representar por la aplicacién de fuerzas
estaticamente equivalentes a la accion sismica, tales que produzcan una deformacion similar a la
real.
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En funcién del reglamento vigente, la fuerza estaticamente equivalente a la accion sismica que le

corresponde a una construccion depende de varios factores: ubicacion geografica, masa de la
construccion, material con que esté construida, altura de la edificacion, caracteristicas del suelo de

fundacién y destino de la construccion.

MAPA DE ZONAS SiSMICAS

REFERENCIAS

Zona
Sismica

Peligrosidad

Muy reducida
Reducida
Moderada

Elevada

Muy elevada

SElERlE

La accién sismica se analiza en dos direcciones, en general perpendiculares, y se estudia la respuesta
de la estructura en esas dos direcciones (siendo las fuerzas magnitudes vectoriales, cualquier
direccion se puede descomponer en el plano en esas dos direcciones analizadas).
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MAYORACION Y COMBINACION DE CARGAS

Las intensidades dadas por los Reglamentos para las acciones pueden ser superadas en algun
momento de la vida util de la estructura. Existe una incertidumbre sobre cudl serd el maximo valor de
cada tipo de accion. El grado de incertidumbre es distinto segun la accién. Por ejemplo: la carga
permanente tiene una menor variabilidad que la sobrecarga de uso o la carga de viento.

También es incierta la probabilidad de que todas las acciones variables alcancen simultdneamente su
maximo valor.

Para cuantificar las incertidumbres citadas se utilizan factores de carga que se aplican sobre las
acciones y se establecen combinaciones entre ellas. Las combinaciones de acciones y factores de
carga se determinan estadisticamente.

Los Reglamentos C.I.R.S.0.C. establecen para las acciones mds comunes, que se deben realizar las
siguientes combinaciones con los correspondientes factores de carga para determinar los estados
limites ultimos:

U=14D

U=1.2 (D+F+T) + 1.6 (L+H) + 0.5 (L, 6 SO R)
U=12D+1.6(LL6SSOR)+(fixL60.8xW)
U=12D+13W+f,xL+0.5(L;6SOR)
U=09D+/-13xW

Considerando sélo acciones gravitatorias deberd adoptarse la de mayor valor entre:
Ui=14D
U2=12D+1.6L
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ANALISIS DE CARGAS

El analisis de cargas gravitatorias es un procedimiento que permite conocer las intensidades de las
cargas que se ejercen sobre los distintos elementos estructurales de una construccion, es decir, las
cargas vivas y muertas que en ella actuan.

Se comienza por los elementos estructurales planos que reciben las cargas y las transmiten a los
otros componentes estructurales hasta llegar a la fundacion.

CUANTIFICACION DE LAS CARGAS

Para determinar el peso de un cuerpo (carga muerta) se multiplica su volumen por el peso especifico
del material constitutivo. Los pesos especificos de los distintos materiales se puede obtener de la
tabla del Reglamento CIRSOC 101.

Las cargas gravitatorias se trasmiten de un elemento a otro, variando su tipo de distribucion acorde a
la incidencia del elemento sustentado sobre el elemento sustentante que actia como apoyo.

Se miden en:

e Unidades de fuerza/ superficie
e Unidades de fuerza / longitud
e Unidades de fuerza

CARGA SUPERFICIAL: (Kg/m?)

Se trata de una carga que estd repartida en una superficie cuyo valor se expresa en unidades de
fuerza sobre unidades de superficie, se utiliza para cuantificar el peso de los planos superiores.

Por ejemplo, una losa con su cubierta se considera un elemento superficial y se puede cuantificar su
peso dando una intensidad en kg/m?2 (equivale al peso de 1m? de superficie)

Carga propia: superficial (de la losa)

Carga que recibe: superficial (cubierta, piso, contrapiso etc.)

Se determina multiplicando el peso especifico del material constitutivo por su espesor:

Peso especifico x espesor = kg/m3 x m = kg/m?>

El peso del plano superior (sumatoria de los pesos de todas las “capas” que lo componen) se lo
analiza como carga superficial, varia desde 150 Kg/m? en una cubierta liviana, 800 Kg/m? a 1000
Kg/m? en un entrepiso de un edificio de vivienda, hasta 1500 Kg/m? a 3000 Kg/m? en un entrepiso
con elevadas sobrecargas (depdsito).

e Eslacarga que se considera para dimensionar las losas.
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CARGA LINEAL: (Kg/m)

Cuando se trata de un elemento lineal (predomina una direccion sobre las otras dos) que recibe
carga, ésta se cuantifican en Kg/m (equivale al peso que tiene 6 recibe cada metro lineal del
elemento analizado). Esta carga se origina por su peso propio y el peso que recibe de la losa.

Carga propia: lineal

Carga que recibe: lineal

LLLLLLLLLL

4

a(kg/m)

P.(kg/m)

LLLLLLLLLL

Peso especifico X area = kg/m3 x m? = kg/m

e Eslacarga que se considera para dimensionar las vigas y la carga que reciben los muros.

CARGA PUNTUAL: (Kg)

Cuando se trata de un elemento que concentra las cargas en un punto (columnas, tensores, cargas
puntuales en vigas, en muros) éstas se cuantifican en Kg (equivale al peso concentrado en un punto)
y equivale al volumen por el peso especifico.

Carga propia: puntual (o concentrada)

Carga que recibe: puntual (o concentrada)

T

Peso especifico X volumen = kg/m3 xm3 = kg

e Eslacarga que se considera para dimensionar las columnas.
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TRASMISION DE CARGAS. INTERACCION ENTRE ELEMENTOS
ESTRUCTURALES

Este procedimiento nos permite conocer las acciones y reacciones sobre cada elemento estructural, y
de esta forma, conocer sus solicitaciones para predimensionar, dimensionar ¢ verificar las
dimensiones de disefio.

Como se explico, el peso de la losa se cuantifica en t/m? 6 kg/m? (peso del m? de losa).

Si la losa estd armada en una direccién, (apoya en dos de sus cuatro lados) su carga se trasmite a
esos dos apoyos, que son, en este caso, las vigas.

La carga en cada viga se cuantifica en t/m 6 kg/m. Es la carga que recibe de la losa mas el peso
propio distribuido en un metro lineal de viga.

La viga transfiere su carga a sus apoyos, las columnas, que se cuantifican en t 6 kg. Si a estas acciones
se les suma el peso propio de las columnas se obtienen los valores de las cargas sobre las
fundaciones.

La carga de la columna mas el peso propio de la base, dividida la superficie de apoyo de la misma da
como resultado la reaccidn superficial en el terreno cuantificada en t/m? 6 kg/m?.

Las fundaciones son las encargadas de trasmitir las cargas al terreno, donde finalmente el
mecanismo estructural “encuentra” sus reacciones para lograr el equilibrio.

SUPERFICIAL Kg/mZ

LOSA
— LINEAL (Kg/m)

J——PUNTUAL (kg)

VIGA

COLUMNA ‘L

SUPERFICIAL Kg/m?2

TERRENO

Se verifica la condicidn de equilibrio > FY =0

Se observa que las losas se apoyan en las vigas, las vigas en las columnas, las columnas en las
fundaciones y éstas en el terreno. Las vigas reciben sélo las cargas de las losas, en cambio, si se
analiza una construccion de dos 6 mas niveles, las columnas de los niveles superiores transfieren la
carga a las columnas de los niveles inferiores, y asi sucesivamente hasta llegar al terreno.
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PREDIMENSIONADO DE LOSAS DE HORMIGON ARMADO

La primera dificultad es, entonces, determinar el peso del entrepiso. Sabemos que las cargas
verticales son de tipo permanente D (carga muerta) y variables L (cargas vivas). Estas uUltimas y parte
de las primeras se definen una vez conocido el destino del edificio, pero entre las primeras, las que
corresponden a la propia estructura, se definen sélo a través de sus dimensiones y materiales.

Los espesores de losas macizas requeridos “h”, los determinaremos dividiendo por un coeficiente la
luz o luz promedio segun la forma de armado de la losa y la continuidad que tenga, sabiendo que los
espesores indicados en el esquema son espesores totales, aptos para cargas totales de servicio Qiosa
entre 600 Kg/m?y 900 Kg/m?.

Cuando los espesores predeterminados por este procedimiento indican valores que superan lo
razonable desde un punto de vista econdmico, o por el exceso de volumen de hormigdn, o exceso de
peso propio, (14cm. aproximadamente) se recomiende la utilizacién de losas nervuradas o
casetonadas. En este caso, se deben incrementar los espesores obtenidos en, aproximadamente, un
30% a los fines de compensar la pérdida de rigidez de la placa. El espesor minimo de la capa de
compresion debe ser la décima parte de la distancia libre entre nervios 6 5 cm.

S S L
h ~ L/30 h ~ L/35 h =~ L/40 h = L/10

ESPESORES DE LOSAS (h):
EL “SOMBREADO” INDICA CONTINUIDAD DE LA ARMADURA
e LOSAS ARMADAS EN UNA DIRECCION:

e LOSAS ARMADAS EN DOS DIRECCIONES:

&

Lx

Ly

Lx

h ~ Lm/45 h ~ Lm/50 h ~ Lm/55
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EJEMPLOS DE CALCULO DE LA CARGA DE SERVICIO: gs (PLANO SUPERIOR)

Para realizar el analisis de carga del peso de losa hay que considerar las cargas permanentes (D) que
se obtienen de los pesos especificos de los materiales que componen la losa y cubierta (Tabla de
Pesos unitarios de los materiales y conjuntos funcionales de construccidn — Cargas Muertas
Reglamento CIRSOC 101) y las cargas variables de la cubierta que se obtienen de (Tabla Valores
minimos de sobrecargas para edificios de vivienda y otros — Cargas Vivas — Reglamento CIRSOC 101).
La carga de servicio es la suma de las cargas muertas y las cargas vivas sin mayorar:

Carga de servicio : Qs =D+1L

e LOSA MACIZA DE HORMIGON CON CUBIERTA

(12 mm)
TO Y ARENA (2 cm)

Baldosa Ceramica (12mm) 28 kg/m?
Mortero de cementoy arena 0,02 m x 2100 kg/m? 42 kg/m?
Relleno de Hormigén 0,10 m x 1800 kg/m3 180 kgm?

Losa maciza de H2A? 0,10 m x 2400 kg/m3 240 kg/m?
Carga permanente 6 muerta + D =490 kg/m?
Carga variable ¢ viva: azotea inaccesible (tabla) L =100 kg/m?

gs = 590 kg/m?

e LOSA DE VIGUETAS: ENTREPISO (destino: vivienda)

B

010 040  |010| | 0.40

NA, CON MATERIAL DESPLEGADX

Piso de porcelanato 20 kg/m?
Carpeta de cemento y arena 0,02m x 2100 kg/m? 42 kg/m?
Contrapiso de cemento, arena y cascote 0,04m x 1800 kg/m3 72 kgm?

Losa de viguetas con bloques cerdmicos de 18 cm (tabla) 231 kg/m?
Cielorraso 50 kg/m?
Carga permanente 6 muerta " D =415 kg/m?
Carga variable 6 viva: uso residencial (tabla) L = 200 kg/m?

gs = 615 kg/m?
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e PLANO SUPERIOR DE MADERA CON CUBIERTA DE CHAPA

Cabios de Eucaliptus  (0,10m x 0,20m x 1.00m) x 430 kg/m3 14,50 kg/m?

0,60m x 1,00m
Machimbre de Eucaliptus 0,025 m x 430 kg/m? 10,75 kg/m?
Listones de pino  (0,05m x 0,05m x 1,00m) x 390 kg/m? 1,60 kg/m?
0,60m x 1,00m
Cubierta de chapa acanalada sobre listones 12,00 kg/m?
Carga permanente 6 muerta D= 38,85 kg/m?

¥ L= 60,00 kg/m?

gs= 98,85 kg/m?

Carga variable 6 viva

Se considera un valor de q.= 60 kg/m? por ser una cubierta de chapa con pendiente del 5%.

e PLANO SUPERIOR: ENTREPISO METALICO (destino: oficinas)

0.80 0.80

80 CADA 60cn

IPN 160 (tabla de perfiles de acero) 17,9 kg/m 22,35 kg/m?
0,80m
UPN 80 (tabla de perfiles de acero) 8,64 kg/m 14,40 kg/m?
0,60m
Placas de Hormigén Armado 0,05 m x 2400 kg/m® 120,00 kg/m?
Carga permanente é muerta D = 156,75 kg/m?
Carga variable 6 viva: uso oficinas (tabla) *L=250 kg/m?

gs = 406,75 kg/m?
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EJERCICIO DE ANALISIS DE CARGAS
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ORGANIZACION ESTRUCTURAL
Se propone la organizacién del mecanismo estructural con planos superiores de hormigén armado en
1 direccién y planos verticales de mamposteria portantes de ladrillo hueco cerdamico, las vigas y
columnas de hormigén armado.
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PLANTA DE ESTRUCTURAS ESC. 1:125

AXONOMETRICA DE LA ESTRUCTURA

AREAS DE INFLUENCIAS

Las areas de influencia son las superficies de losas que apoyan sobre los planos verticales portantes.
Estas se marcan segun las lineas de rotura de los planos superiores, y se definen segtn el armado y la
continuidad que tengan.

Si una losa armada en 1 direccidn, apoya sobre dos bordes paralelos sin empotrarse en ellos, la
maxima deformacién se da a la mitad de la luz, siendo ésta la linea de rotura. Por lo tanto cada apoyo
recibe la mitad de la carga de la losa.
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Losa simplemente apoyada

Si la placa se empotra en uno de los apoyos (losa con continuidad) y sobre el otro tiene un apoyo
articulado, la maxima deformaciéon en cada losa se acerca al apoyo articulado, siendo esta
aproximadamente la linea de rotura de la losa. Simplificadamente se considera al 0,40 de la luz.

04L 0.6L 0.61L 0.4L 0.5L 0.5L
—— — —
[ ] [ |
AN AR AN AN AN
Losa 1l Losa 2 Losa 1 con voladizos
K 6 A Al
S — AN _@ﬂ X _lg 7N
Armadas en la misma Armados en la misma
direccidn con continuidad direccién con continuidad

MX1 MX

N
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.
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]
v MYm N
| NN
MYWW
N| IN
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) L= 4.20 . L= 3.70 " L= 3.30 :
. 1.68 2.52 , 185 . 185 . 198 . 1.32
L 04 L ., 06L 05l , 05L , 06L  04L,
x 7t - K g g 7+

PREDIMENSIONADO DE LOSAS
Para comenzar el andlisis de carga es necesario saber las dimensiones y materiales de los distintos
elementos que conforman los planos estructurales y el uso de los planos horizontales.
Losal h=280 =9,33cm. Losa 2 h= 420 = 12 cm.
30 35
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Losa 3 h=370 =9,25 cm. Losa 4 h=330=9,43 cm.

40 35
Se opta por losas macizas de Hormigdén armadas y se unifican todos los espesores en 12 cm, cuyo
detalle de materiales de cubierta se especifican en el grafico.

CALCULO DEL gs (CARGA DE SERVICIO) DEL PLANO SUPERIOR -| CARGA SUPERFICIAL: (Kg/m? - t/m?)

BOVEDILLA DE LADRILLO Y MORTERO (4 cm)
AISLACION  HIDROFLIGA
AISLACION TERMICA
RELLENO DE HORMIGON CON AGREGADO DE POLIESTIRENO (8 cm)
BARRERA DE VAPOR
LOSA HA" (12cm)
ENLUCIDO DE CAL Y CEMENTO (2cm)

Bovedilla de ladrillo y mortero 0,04 m x 1700 kg/m3 68 kg/m?
Relleno de HQ con poliestireno 0,08 m x 1000 kg/m3 80 kgm?
Losa maciza de H2A? 0,12 m x 2400 kg/m? 288 kg/m?
Enlucido de cal y cemento 0.02 m x 1900 kg/m3 38 kg/m?
Carga permanente 6 muerta , D=474 kg/m?
Carga variable 6 viva: azotea inaccesible (tabla) L =100 kg/m?
Carga de servicio gs = 574 kg/m?
Carga de servicio gs=D+L

CALCULO DEL qy (PLANO SUPERIOR) CARGA ULTIMA

La combinacion y mayoracién de los distintos tipos de cargas responde a consideraciones especificas
y de seguridad para cada tipo de construccidon, teniendo en cuenta distintas situaciones vy
posibilidades de combinacién de las cargas de acuerdo al uso del edificio, con la finalidad de cubrir
las incertidumbres en los valores de las mismas.

Considerando solo acciones gravitatorias deberd adoptarse la de mayor valor entre:

qul=1.4D qul= 1.4 x 474 kg/m? = 663,6 kg/m?
qu2=1.2D+1.6L qu2 = 1.2 x 474 kg/m? + 1.6 x 100 kg/ m? = 728,8 kg/m?

Carga Ultima qu=1.2D+1.61L

Carga Ultima = q, = 729 kg/m? | q.= 0.729 t/m?
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CALCULO DE LA CARGA DISTRIBUDA SOBRE MY7, MY8, Vy5 Y Vvy3 - | CARGA LINEAL: (Kg/m - t/m)

Es el peso de una superficie del area de influencia distribuida en la longitud de apoyo.

Es la luz de influencia (% de la luz de losa) multiplicada por el qu.

(Delosa4) q=sup.xqgu =(1,32mx 245m) x0.73 t/m? = 0,96 t/m

| %Sm

O sea que es equivalente a la luz de influencia por el q..
q=(0.4 L)xqu
g=1,32mx0.73 t/m?=0,96 t/m

0,96 t/m
L T T T T _
Yyttt == Eje de losa
Vvy3 Vy5
o
= 7 MY8
MY NPT
* [ ] [ ]
s 140 . 2.20 . 1.75 " 1.80 y
4 5% - e =t
7.15

-k

CALCULO DE ACCION-REACCION DE VIGAS -|CARGA PUNTUAL: (Kg - t)

La carga que reciben las vigas es trasmitida a sus apoyos, que pueden ser muros portantes 6
columnas.

Viga Vy5

La carga de losa es recibida por la viga como carga distribuida. La viga trasmite esta carga distribuida
al muro como carga puntual (accidn), el muro genera una reaccién igual y de sentido contrario que la
accioén. En este caso, por tratarse de una viga sin voladizo, con carga distribuida uniforme de igual
valor en toda la longitud y tener apoyos articulados, la accién-reaccion es el valor de la carga (kg/m),
mas el peso propio de la viga (kg/m), por la longitud de la viga (m) dividida 2.

Se han representado apoyos simples (articulaciones) por ser vigas apoyadas en muros.

Muro

sismorresitente
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Se considera que las vigas son de Hormigdn Armado de (0.18m x 0.25m)

Su peso propio por metro lineal sera: Pe.xarea t/m*xm?=t/m
Peso propio mayorado 2,4t/m3 x (0.18m x 0.25m) =0,10 t/m x 1,2 = 0,12 t/m

La carga distribuida a considerar es g=0.96 t/m + 0,12 t/m= 1,08 t/m
1,08 t/m

RA= 0,945 téﬁ TRB: 0,945 t

. 05 L . 05 L .
RA=RB= gxL RA=RB=1.08 t/m x 1,75m = 0,945 t o sea,
2 2
RA=qx(0.5L) RA=1.08 t/m x (0.5 x 1,75m)= 0,945 t
RB=qgx (0.51L) RB=1.08 t/m x (0.5 x 1,45m)= 0,945 t

Viga Vvy3
La Vvy3 se considera empotrada, ya que constructivamente tiene continuidad con una viga que
trabaja como encadenado superior del muro.

1,08 t/m

\
TRC= 1,51t
. 1.40 L
RC=qxL RC= 1,08 t/m x 1,40m= 1,51 t

EQUILIBRIO EXTERNO: CALCULO DE LAS ACCIONES Y REACCIONES

1,51t 0,945 t 0,945 t .
0,96 t/m 0,96 t/m
nmn N
__ === f === -
Vvy3 Vy5 \L
I— acciones

MY7 MY8 NPT

0,72t/m 0,72t/m ;

: [[IRIRRRRni ; : LTI : T
| l”” I ||||| I— reacciones

2,80t/m 2,20t/m _

Podemos observar que la carga distribuida en los muros, las cargas puntuales de las vigas y el peso
propio del muro es trasmitida al terreno a través de los muros como carga lineal distribuida en el
terreno.
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Se calcula el peso propio del muro como carga lineal en la base del muro.

Su peso propio por metro lineal sera: Pe x drea t/m3xm?= t/m
(s/ tabla: mamposteria de bloque 1.2 t/m?3) 1.2 t/m3 x (0.20m x 3.00m) = 0,72 t/m

En este caso, se considera que la carga puntual que reciben los muros se distribuyen en la longitud
del muro + carga distribuida de losa + peso propio del muro.

En muro MY7:
g=1.51t+0,945t +0.96t/m +0.72 t/m =2.80t/m
2,20m

En muro MY8 g=0,945t +0.96t/m +0.72t/m=2.20t/m
1.80

CALCULO DE LA CARGA REPARTIDA SOBRE MY5, MY6, Vy4 Y Vvy2 - |CARGA LINEAL: (Kg/m - t/m)

(Delosa2) qg=(sup.2)xqy =(2,52m x 7.15m) x 0.73 t/m? =1,84t/m o sea,
| 6 5m
g=(0.6L)xqu=2,52mx0.73t/m?=1,84t/m

(Delosa3) g=sup.xdq, =(1,85mx 7/1€m) x0.73t/m? =1,35t/m o sea,
| 7/ﬁ3m
g=(0.5L)xqu,=1,85mx0.73t/m?=1,35t/m

(Delosa 1+ losa 2) g=184t/m+1.35t/m=3,19t/m
3,19t/m
y-+tvvtrH-—-—-—-- )19 Eje de losa
Vvy2 Vy4
& MY5 MY6
NPT
T ] [ ]
0.35 2.35 N 2.95 L, 150
A 7 7 7
7.15

CALCULO DE ACCION-REACCION DE VIGAS -| CARGA PUNTUAL: (Kg - t)

Viga Vy4
Se considera que las vigas son de Hormigén Armado de (0.18m x 0.25m)

Su peso propio por metro lineal sera: Pe.xarea t/m*xm?=t/m
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Peso propio mayorado 2,4t/m* x (0.18m x0.25m) =0,10 t/m x 1,2 = 0,12 t/m

La carga distribuida a considerar es g= 3,19 t/m + 0,12 t/m= 3,31 t/m
3,31t/m

RA=4,88 t TRB: 4,881t

. 0.5 L . 0.5 L )
7 S T
RA=RB= gxL RA=RB=3,31t/m x2,95m =4,88t o0 sea,
2 2
RA=RB=qx (0.5L) 3,31t/mx1,475m =4,881

Viga Vvy2
La Vvy2 se considera empotrada, ya que constructivamente tiene continuidad con una viga que
trabaja como encadenado superior del muro.

3,31t/m

7.

RC=1,161

0.35

RC=qgxL RC=3,31t/m x 0,35m = 1,16t

EQUILIBRIO EXTERNO: CALCULO DE ACCIONES Y REACCIONES

1,16 t 4,88t 4,88t
3,19t/m 3,19t/m _

o _C ____________________________ B . [ R
Vvy2 Vy4 \L

— acciones

MY5 MY6

0,72 t/m 0,72 t/m ;

| | T N T

I— reacciones

4,25t/m 4,93t/m —

Podemos observar que la carga distribuida en los muros, las cargas puntuales de las vigas y el peso
propio del muro es trasmitida al terreno a través de los muros como carga lineal distribuida en el

terreno.
Se calcula el peso propio del muro como carga lineal en la base del muro.
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Su peso propio por metro lineal sera: Pe x drea t/mdxm?= t/m
(s/ tabla: mamposteria de bloque 1.2 t/m?3) 1.2 t/m3 x (0.20m x 3.00m) = 0,72 t/m

En este caso, se considera que la carga puntual que reciben los muros se distribuyen en la longitud
del muro + carga distribuida de losa + peso propio del muro.

En muro MY5:
g=1.16t+4,88t+0.96 t/m +0.72t/m =4,25t/m
2,35m

En muro MY6 g= 4,88t +0.96t/m +0.72t/m=4,93 t/m
1.50

El sistema de reacciones se representa a través de las cargas distribuidas (en el caso de muros) y/o
puntuales (en el caso de columnas). Conociendo estos valores se disefian las fundaciones en funcidn
del estudio de suelos.

REACCIONES DE APOYO

En el proceso del disefio estructural, se debe cuantificar las acciones que obran sobre la estructura y
sus elementos, siendo necesario mensurar las cargas y el modo en que se reparte en sus apoyos. A
tal fin se analiza lo que sucede con las vigas, de uno y dos apoyos, que cumplan ciertas condiciones
de funcionamiento.

Para dicho analisis se introduciran los conceptos de: Comportamiento de Apoyos, Grado de Libertad
de un cuerpo plano y las Condiciones de equilibrio en el plano.

TIPOS DE APOYOS

Como se introdujo en el primer capitulo, los apoyos o vinculos, de una barra (en este caso una viga)
pueden ser de tres tipos, segin su comportamiento:

Hay
ﬂ Ra TRa l\/l;t/ TVa
(a) Fijo (b) Movil (c) Empotrado

a) Apoyo fijo: puede proveer una reaccién igual y contraria a la accion de una fuerza que tenga
cualquier direccién en el plano y que pase por él. Esto significa que impide el desplazamiento
en cualquier direccion.

b) Apoyo mévil: puede proveer una reaccién igual y contraria a la accion de una fuerza que tenga
una direccién determinada. O sea que impide el desplazamiento en una sola direccién. Frente a
fuerzas en otra direccion se desplaza perpendicularmente a la direccién del apoyo.

c) Apoyo Empotrado: puede proveer una reaccion igual y contraria a la accién de una fuerza que
tenga cualquier direccién y a un momento. Es decir, impide el desplazamiento en cualquier
direcciéon y el giro en cualquier sentido.
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Esta definicion de los tipos de apoyos es tedrica, o sea ideal. En las estructuras de las obras de
arquitectura, los apoyos reales no siempre pueden definirse claramente como correspondientes a
alguno de los tres tipos mencionados. El proyectista debe proyectar y ejecutar los apoyos de manera
gue se comporten lo mas cercano posible al del apoyo ideal.

Apoyo fijo Apoyo movil Empotramiento
En la figura siguiente se pueden observar algunos ejemplos de comportamiento real de apoyos de
vigas y el apoyo ideal a adoptar.

MAMPOSTERIA & MAMPOSTERIA HORMIGON ARMADO HORMIGON ARMADO

ety ——P

i i

Apoyo fijo Apoyo movil Apoyos empotrados
Articulacion fija Articulacion mévil Empotramiento perfecto

Empotramiento eldstico
(situacion intermedia entre apoyo articulado y
empotramiento perfecto)

HORMIGON ARMADO HORMIGON ARMADC
==
| h

GRADOS DE LIBERTAD DE UN CUERPO PLANO

Una viga puede considerarse como un cuerpo plano, cortdndola por un plano que pase por el eje
vertical de su seccién transversal. La viga asi representada, puede movilizarse en el plano bajo la
accién de una fuerza de la siguiente manera:

a) Trasladarse paralela a si misma. Se desplazé 6x, &y
b) Girar alrededor de un punto.
c) Trasladarse paralela a si misma y luego girar, o viceversa.

El caso mas general es c). Cualquier movimiento en el plano de la viga puede ser descompuesto en
una traslacién y un giro. Para este caso, la viga (y cualquier punto de ella), tiene tres posibilidades de
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movimiento, a cada movimiento se le denomina un grado de libertad, de esta manera tenemos tres
grados de libertad en el plano, traslacion en X, traslacién en Y, y giro.

F e
[ ce3 | b
i ce =
A B X
a) traslacion b) giro c) traslacion y giro

Si a la viga se le coloca un apoyo fijo en A, (caso (a) de la figura inferior), esta sdlo puede girar
alrededor de dicho punto, no pudiéndose trasladar, en este caso se le ha quitado a la viga dos grados
de libertad.

Si ahora se le coloca un apoyo mavil en B, cuya direccidon no pase por A (b), la viga ya no puede girar,
habiéndosele restringido el grado de libertad que le quedaba. Si en cambio el apoyo movil
restringiera el movimiento en la direccién B-A, la viga podria girar (c), teniendo un grado de libertad.

> >
A

(a) (b) (c)

Como conclusidn de lo observado se podria decir que para quitarle toda posibilidad de movimiento a
la viga (anularle los tres grados de libertad), se necesita como minimo un apoyo fijo y uno maévil, cuya
direccion no pase por el apoyo fijo.

Otra manera de inmovilizar a la viga, es mediante un apoyo empotrado (e), que le restringe los tres
grados de libertad, dos de traslacion y el giro.

También se logra inmovilizar colocando dos apoyos fijos (d), en este caso los vinculos son
sobreabundantes, puesto que alguno podria ser reemplazado por un apoyo movil, y la viga sigue
inmovilizada.

[ | [ i|
JAN ot

B
(d) (e)

>

Cuando una viga tiene la minima cantidad de vinculos para no moverse (b) y (e), se dice que es
isostatica. Cuando tiene mas vinculos que los estrictamente necesarios, se llama hiperestatica (d).
Cuando tiene posibilidades de moverse, por carecer de vinculos suficientes, se dice que es
hipostatica.

Las estructuras para ser estables deben ser isostaticas o hiperestaticas.

Un cuerpo plano (viga), sometida a la accion de fuerzas
y momentos activos, estara en equilibrio estatico (o sea
no se movera) si sus vinculos (apoyos) proveen las ? S %
fuerzas y/o momentos necesarios (reactivos) para RAI ' ]Ra
generar una reaccion igual y contraria a la accién

CONDICIONES DE EQUILIBRIO EN EL PLANO
M
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resultante de aquellos.

Esto significa que si definimos dos direcciones ortogonales en el plano, como X, e Y, se debe cumplir
gue la suma de las fuerzas activas y reactivas actuantes en la viga en direccién X (proyecciones segun
X) debe ser igual a cero.

ZFXZO

A su vez la suma de las fuerzas activas y reactivas actuantes en la viga en direccién Y (proyecciones
segln Y) debe ser igual a cero.
Z FY = 0

Y, la suma de los momentos de las fuerzas activas y reactivas actuantes en la viga con respecto a
cualquier punto del plano debe ser igual a cero.

YM=0

DETERMINACION DE LAS REACCIONES DE APOYO DE UNA VIGA

Se analizan solamente vigas isostdticas, y éstas Unicamente con cargas gravitatorias, es decir
verticales, debido a las cargas permanentes y sobrecargas utiles. En esta condicién, con el empleo de
las tres ecuaciones que nos provee la estatica, mencionadas en el parrafo anterior, se pueden
encontrar las reacciones provistas por los vinculos o apoyos.

Se aplicard un procedimiento general para obtener las reacciones, el que se desarrollard mediante el
siguiente ejemplo:

Viga apoyada sobre un apoyo fijo en A, y uno movil en B, con carga distribuida uniformemente en
toda su longitud.

En virtud a la simetria de la carga que obra sobre la

9=2 tn/m : ) : .
MO OO IO T T T viga, se podria deducir el valor de las reacciones de
o = apoyos. En efecto, la reaccién horizontal del apoyo
'd: 6.00 Ef A, daria nula, es decir Rax =0; por cuanto todas las

cargas son verticales (proyeccidn en X es cero).

En cuanto a la reaccidn vertical en ambos apoyos, es igual a la mitad de la carga total obrante sobre
la viga.

_gqxl 2t/mx6m

Ra =R

6t

Este procedimiento sélo es valido en el caso de simetria de la viga en cuanto a la posicién de sus
vinculos y distribuciéon de su carga.

Para cualquier caso, simétrico o no, se desarrollard un procedimiento general, para obtener el valor
de las reacciones, a partir de las condiciones de equilibrio de una viga isostatica.

Antes de iniciar el planteo de las condiciones, es necesario definir el signo de las fuerzas, segin su
sentido y direccion, como asi también el sentido del giro producido por un momento.
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sobre X sobreY Giro

o — 1 T
Hoo— )

q=2 tn/m
RAX) IHERRERERE NN NN R AAnn
PaN
Rm? 2l /]I\Rsv

e  Primera ecuacion (condicion): Y Fx =0

Nuevamente, al ser todas las cargas externas verticales, su proyeccion sobre X es nula, por lo tanto la
reaccion Rax = 0; cuando se aplica la 12 condicidn.

e Segunda ecuacion (condicién): Y. Fy =0
Sobre la viga actua la carga repartida, cuyo valor total es el producto de la carga por metro (q)
multiplicada por la longitud de dicha carga (L). El signo es (-) por cuanto la carga es hacia abajo.

P=gqxl=2t/ mx6m=-12t
Esta carga es resistida por las reacciones generadas por los apoyos: Rayy Rs
Por lo tanto la 22 condicién nos da:

RAY+RBY_P:0 de donde RAY+RBY=P=12t

e Tercera ecuacion (condicion): YM=0

Se utiliza la 32 condicién para hallar el valor de las reacciones. Se recuerda que momento de una
fuerza respecto de un punto es el producto de la fuerza por la distancia al punto. M=F.d

Esta condicion permite plantear una ecuacién, a partir de la cual se puede despejar el valor de una de
las reacciones. Si se toma momento respecto a alguno de los puntos por los cuales pasa una
reaccion, esta se anula, por cuanto la distancia es cero.

Por ello se toma momento respecto de A, y se aplica la 32 condicion. Es conveniente mantener un
orden “barriendo” las fuerzas y reacciones, desde un extremo de la viga hasta el otro.

Para realizar el cdlculo se obtiene la resultante de la carga distribuida.

p=2tn/mx6m=121tn

q=2 tn/m ‘L
R‘“‘;A!II [T R“;Q
A

00 . <2
Rm'? .00 ?—M RAYT ' an

Resultante de la carga distribuida

XMy =0

—RgXx6m+2t/mx6m X3m+RyXx0m=0
_36tm

B™ 6m —
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Se ha adoptado que las reacciones Ra y Rs son positivas (hacia arriba), en el caso que no lo sean, el
resultado sera negativo, lo que significa que tiene el sentido contrario al supuesto.

Obsérvese que la reaccion Rg produce respecto de A, un giro (-). A su vez la carga (P = q x L), produce
un giro (+). La resultante (P) de la carga repartida q, se ubica en el centro de gravedad de la carga q,
siendo su distancia hasta el punto A, de 3.00m.

Si ahora se toma momento respecto de B, se obtendra Ra
Z MB = 0

RayXx6m—2t/mx6m X3m+Rg X0m=0
_36tm

A= 6t

6 m
Verificacidn:
Ry+Rg=6t+6t=P =12t (Resultado igual al obtenido considerando la simetria)

CALCULO DE REACCIONES EN VIGAS CON VOLADIZOS

Para calcular las reacciones de vigas isostaticas con voladizos se aplicard la Tercera ecuacién de
equilibrio: Y M = 0.

=2,24 t/m
‘P=1,4t a2 / q:=1,40t/m
A b
T 2.00 " 3.00 ; 3.00 ;

Calculo de las reacciones de apoyo
Se convierten las cargas distribuidas (t/m) en cargas puntuales (t) para calcular los momentos.

‘ == |

T RA=7.961 TRB=4.36t
>SMA=0

-(1,4tx2m) +[(2.24 t/m x3m) x 1,5m]+[(1,4 t/m x 3m) x 4,5m) ] - (RBx 6m) = 0
RB=-2,80tm+10,08tm +18,9tm =
6m

RB=4,361

SMB=0

-(1,4t x 8m) + (RAx 6m) - [(2,24 t/m x 3m) x4,5m] - [(1,4 t/m x3m) x1,5]=0

-RA=-11,2tm—-30,24tm -6,3tm = (los 2 términos se multiplican por -1)
6m

RA = 7,96t

Verificacion del equilibrio: 3 FY=0
(2,24 t/mx3m)+(1,4t/mx3m)+1,40t-4.36t-7,96t=0

ESTRUCTURAS EN ARQUITECTURA 66 ANALISIS DE CARGA



TABLA DE CARGAS PERMANTES

PESO UNIT PESO UNIT
Kg/m2 Kg/m3

Cielorrasos

Cielorraso de placas superlivianas, tipo poliestireno expandido, espuma flexible 5

de poliuretano, incluida estructura de sostén, 50 mm de espesor.

Cielorraso de plaquetas de yeso, montadas sobre armadura de aluminio (tipo 20

Durlock)

Mezcla de cemento, cal, arena con material desplegado 50

Cubiertas

Chapa acanalada de seccion ondulada o trapezoidal sobre enlistonado, incluido 12

este.

Teja ceramica tipo espafiol, colonial o arabe, sobre entablonado, incluido este. 90

Tierra negra o vegetal 1100
Piedra partida granitica 1600
Hormigon de cemento portland, arena y cascote 1800
Hormigon de cal, arena y cascote 1600
Hormigon de agregado de poliestireno de alta densidad 500a 1200
Hormigon de cemento portland, arena y arcilla expandida (vermiculita) 800 a 2000
Hormigones

Hormigén Armado de cemento portland, arena y canto rodado o piedra partida 2400
Hormigén Armado de cemento portland, arena y canto rodado o piedra partida 2350
Ladrillos y Bloques

Blogue hueco de hormigén 1400
Ladrillo hueco de ceramica portante 900
Ladrillo hueco de ceramica no portante 700
Ladrillo cerdamico macizo comun 1400
Maderas

Madera blanda 600
Madera semidura (petiribi, pinotea, etc.) 900
Madera dura (lapacho, virard, incienso, etc.) 1100
Madera muy dura (quebracho colorado, curupay, etc.) 1300
Mamposteria con revoque o completa, mortero a la cal o cemento

Blogue hueco de hormigén 1700
Ladrillo cerdmico macizo comun 1700
Ladrillo hueco de ceramica portante 1200
Ladrillo hueco de ceramica no portante 1050
Piedra granitica 2600
Morteros y enlucidos

Mortero de cal y arena 1700
Mortero de cemento portland y arena 2100
Mortero de cemento portland, cal y arena 1900
Mortero de cemento portland y arcilla expandida (1:6) 500
Enlucido de cal 1700
Enlucido de cal y cemento portland 1900
Enlucido de cal y yeso 1700
Enlucido de cemento portland 2100
Enlucido de yeso 1300
Pisos y contrapisos

Baldosa ceramica, 12 mm de espesor 28 2300
Mosaico de granito reconstituido 60

Porcelananto 20

Baldosa de mortero de cemento (loseta) 2200
Contrapiso de cal, arena, polvo de ladrillo y cascote 1600
Contrapiso de cemento, arena y cascote 1800

Los valores de esta tabla fueron extraidos del Reglamento Argentino de cargas permanentes y sobrecargas minimas, CIRSOC 101.
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TABLA DE SOBRECARGAS MINIMAS UNIFORMEMENTE DISTRIBUIDAS

DESTINO Kg/m?

Archivo 700

Azotea y terrazas

Donde pueden congregarse personas 500

Azoteas accesibles privadamente 300

Azote inaccesible 100
Balcones

Vivienda en general 500

Casa de 1y 2 familias, no excediendo los 10m? 300
Baiios

Viviendas 200

Otros destinos 300
Bibliotecas

Salas de lectura 300

Salas de almacenamiento de libros 700
Cocinas

Viviendas 200

Otros destinos 400
Comedores, restaurantes y confiterias 500

Corredores (circulacion)

Planta baja 500

Otros pisos, lo mismo que el destino al que sirve

Cuarto de maquinas y calderas 750

Cubierta inaccesible 100

Escaleras y caminos de salida

Viviendas y hoteles areas privadas 200

Todos los demas destinos 500
Escuelas

Aulas 300

Corredores en planta baja 500

Corredores en pisos superiores 400
Gimnasios 500

Oficinas (Edificio para oficinas)

Oficinas 250
Archivos (minimo) 700
Sala de reunién y corredores de planta baja 500
Corredores en plantas superiores 400
Salones de reunion, teatros y cines 500
Salones de baile y fiestas 500

Usos residenciales (casa, habitacion, departamento)

Vivienda para 1y 2 familias, todas las 4reas excepto balcones 200

Los valores de esta tabla fueron extraidos del Reglamento Argentino de cargas permanentes y sobrecargas minimas, CIRSOC 101.
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SOLICITACIONES, MOMENTO FLECTOR Y CORTE

Cuando la accién de las cargas y las reacciones actuantes no pasan por la misma recta de accion, (en
este caso una viga), se producen deformaciones y efectos sobre las secciones de la misma. Esos
efectos son entre otros: el giro relativo de una seccién con respecto a la otra (que se llama efecto de
flexion), el desplazamiento de una seccién con respecto a la otra, paralelo a su plano (efecto de
corte). Estos efectos deben ser cuantificados, lo cual se realiza definiendo algunos pardmetros que
miden la intensidad de estos efectos; asi el que mide la intensidad del efecto de flexidon se denomina
momento flector, el que mide la intensidad del efecto de corte es el esfuerzo de corte.

Las solicitaciones producen sobre la viga, y por ende sobre el material constitutivo, deformaciones,
Cuando estas deformaciones son excesivas, pueden llevar al colapso la pieza y/o la estructura, o bien
dejar de ser apta para la funcidén que tiene, por lo tanto, es necesario conocer los limites aceptables
de deformacién, y cuantificar el esfuerzo de seccidon que la produce, es decir, la intensidad del
Momento Flector, el Esfuerzo de Corte.

Hay que impedir que la estructura se rompa o se deforme en demasia.

ir
(;4;/4
e
/xf
No basta con posibilitar el equilibrio. Evitar el colapso por falta de resistencia.

Evitar las deformaciones por falta de rigidez que dejan la estructura fuera de servicio.

DEFORMADA, FLEXION Y CORTE

Si consideramos una viga isostatica sin voladizo y con carga distribuida, la seccién en los apoyos gira
libremente y la deformacidn es la curvatura del eje de la barra. Las fibras superiores de la seccién se
comprimen vy las fibras inferiores se traccionan.

barra, vemos que al deformarse sufre un 5 2 %
descenso. Se denomina flecha (8) al maximo R ——— e
descenso que se produce en la barra.

Tomando un punto cualquiera del eje de la \\Jy | ’ ’ ’ l | [ ‘ [ I l I I I I I I | H | I ‘4]_,,

Si consideramos la viga anterior con voladizos y

carga distribuida, se produciré cerca del apoyo  _ [TTTTTTTTTTTTTTTTTITTTTIIFREZILLT]
2_,/,—'/——

un cambio de curvatura en la deformada (punto
de inflexién), y un cambio en la posicion de las "N T~ ———- -
tracciones, por lo tanto, otra ubicacion y valor

de la flecha. ()
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Las secciones de la viga giran por accion del Momento externo, pero, ademas tratan de deslizarse
entre si. La deformacién total de una seccidn cualquiera puede ser interpretada como la suma del

giro y el desplazamiento de la misma.

Algunas secciones de una barra flexada sodlo
experimentan uno solo de los esfuerzos descriptos.
Por ejemplo, en el centro de la viga sdélo hay
acortamientos y alargamientos de las fibras. Esto es
coherente con los esfuerzos de la seccion: Momento
Flector maximo (Msmax) Yy Esfuerzo de Corte (V) nulo.

Si se considera una seccidn cercana a los apoyos se
observa, que practicamente no hay giros entre las
secciones contiguas; en cambio, el desplazamiento
relativo entre las secciones alcanza el mayor valor:
Esfuerzo de corte maximo (V) y Momento Flector
(Mg) nulo.

Si cortamos la viga en planos horizontales, como en el
modelo, dichos planos tienden a deslizarse unos sobre
otros. Este desplazamiento pone de manifiesto que se
producen esfuerzos de corte, que se designan como
corte rasante. Observando estos desplazamientos,
puede comprobarse que no se producen en el centro
de la viga y que alcanzan su mayor valor en los
extremos de la misma, en correspondencia con los
mayores esfuerzos de corte.

En resumen, en una seccion de una viga sometida a flexiéon con corte existen 3 tipos de esfuerzos:

1- Momento Flector (Ms)
2- Esfuerzo de Corte (V)
3- Esfuerzo de Corte rasante
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MOMENTO FLECTOR

Momento Flector (M) en una seccion de una barra es el giro relativo entre las caras de dicha
seccion y se calcula sumando todos los momento que producen las fuerzas ubicadas a un lado de la
seccion (a la izquierda) con su signo, o la sumatoria de los momento que producen todas las
fuerzas ubicadas al otro lado de la seccion (a la derecha) con su signo.

Q=2 tn/m
yemp Zay C D E raN
A 1.50 | 1.50 | 150 [ 1.50 W
RA = RB = 2tn/m x 6.00m = 6tn Ra - 500 2 Re
2

Se analizard el efecto de giro relativo que la reaccién Ra y la carga repartida aplicada en el tramo A-C
producen sobre la seccion C.

Se supondra que la parte derecha permanece fija, y la 2p

izquierda gira por la acciéon de las fuerzas que actuan i x g

sobre ella. El giro produce un acortamiento de las ;f 30 < 3¢

fibras superiores y un alargamiento de las fibras 5
inferiores en la seccion C. El giro de la seccion es %IQIBJ parte fija
horario. & %

Los momentos con respecto a C de las fuerzas Ryf—.150
actuantes en la parte izquierda son:

Mcizg = Ra X 1.50m — 2.0t/m x 1.50m x 0.75m= 6.75 tm

|
C =
4.50

, A
I

Si se analiza el efecto sobre la seccion C de las fuerzas
ubicadas a su derecha, estas tienden a producir un
giro antihorario de la parte derecha respecto de la
izquierda considerada como fija. Como consecuencia
de este giro se produce un acortamiento de las fibras
superiores y un alargamiento de las fibras inferiores
en la seccién C.

Los momentos con respecto a C de las fuerzas
actuantes en la parte derecha son:
Mcder = + 2.0 t/m x 4.50m x 2.25m — Rg x 4.50m = - 6.75 tm

Se puede concluir que el momento que realizan las fuerzas actuantes a un lado u otro de la seccion,
respecto de la misma seccién tiene el mismo valor absoluto, pero son de distinto signo, aunque el
efecto fisico es el mismo: se comprimen las fibras superiores y se traccionan las fibras inferiores.

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES

Si se llevan en ordenadas los Momentos Flectores con su signo, de todas las secciones de una viga a
partir de una linea de referencia y en una escala de dibujo adecuada, donde la horizontal es Ia
longitud de la viga y la vertical es el momento, se obtiene el Diagrama de Momentos Flectores.

q=2 tn/m
A IO IO T ITIIT] g
_ “ C D E =
My =0 A iso | as0 ) 1se | 150 A
M, =6t Xx15m— 2t/mx15mx0.75m = 6.75 tm o 610 i
Mp =6t X3m— 2t/mx3.0mx15m=9tm
Mg =6t Xx45m— 2t/mx45mx225m=6.75tm
Mg =6t X6m— 2t/mx6mx3m=0
6.75 tm 6.75tm
9tm
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ESFUERZO DE CORTE

Esfuerzo de Corte (V) en una seccién de una barra es el deslizamiento relativo entre ambas caras
de dicha seccion (paralelo al plano de la misma), y se calcula sumando las proyecciones de todas
las fuerzas (sobre el plano de la seccion) ubicadas a un lado (a la izquierda) de la misma con su
signo, o la suma de las proyecciones de todas las fuerzas (sobre el plano de la seccién) ubicadas al
otro lado (a la derecha) con su signo.

El analisis se hard mediante el mismo ejemplo.

Continuando con la viga con la que ya se trabajo y 2tn/m x 1.50m=3tn

cuyas reacciones ya se conocen, se considera la |

seccion C de la viga, ubicada a 1.50m del apoyo A. \is

Primero se supone que se realiza un corte por dicha EEEEEEEEE

seccién C, y se deja fija la parte derecha entre Cy B; A wc

y se analiza lo que ocurre con la parte izquierda. Por A parte fija

efecto de la reaccidn R, y la parte de la carga RA 1%‘8" L AB
repartida, la porciéon de la viga trata de subir

respecto de la parte derecha, por cuanto Ra es ) 4.50 R

! 1

mayor a la porcién de la carga repartida.

6.0t —2t/mx1.50m = 3t

8Y

2tn/m x 4.50m=9tn

Si ahora se analiza la parte derecha, dejando fija la |
|

izquierda, se ve que la parte derecha baja respecto \
de la izquierda, por cuanto Rg es menor a la porcion EESSEEEEESNESEEESESEEEENEEEE
i E 1
de la carga repartida. 01\ %B
4.50
6.0t—2t/mx4.50m = —3t Vderq ] R
parte fija

Se qbserva que I.as dos resultantes son igualc'es. pero A F
de signo contrario (ZFy=0) y que el efecto fisico es
RA T

Unico, pues la parte izquierda sube respecto de la
parte derecha, y que la parte derecha baja respecto
de la izquierda, por lo cual se concluye que el
esfuerzo de corte debe tener el mismo signo.

DIAGRAMA DE ESFUERZOS DE CORTE

Si se llevan en ordenadas los Esfuerzos de Corte con su signo, de todas las secciones de una viga a
partir de una linea de referencia y en una escala de dibujo adecuada, donde la horizontal es la
longitud de la viga y la vertical los Esfuerzos de Corte, se obtiene el Diagrama de Esfuerzos de Corte
de la viga.

e Calculo y Diagrama de Esfuerzos de Corte de una viga con carga uniformemente repartida

Se evaluard el esfuerzo de corte en las secciones correspondiente a los apoyos, Ay B y en las
secciones C, D, E; ubicadas en los cuartos y en el centro de la viga.

Para cada seccién se aplica la definicién presentada.

Se aclara que, en el caso de los apoyos y cuando existen fuerzas concentradas las secciones a
considerar se ubican a una distancia muy préxima a aquellos a derecha y a izquierda.

Los valores calculados se pueden graficar. Los positivos se dibujan a partir de la linea de referencia
hacia arriba y los negativos hacia abajo.
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A T T ITIOTIITOOOT), g
o C D E &
Ra E 6.00 i Re
Vp=Va—gXx3m=6t—2t/mx3m= 0
p="*a—d 6.0 tn
Vg=V,—qx45m=6t—2t/mx45m= —3t 3.0 tn
(+)
Vg=Vy,—gqXx6m=6t—2t/ mx6m= —6t )
-3.0 tn
Del andlisis del diagrama obtenido, surge que bajo
cargas repartidas uniformemente, el esfuerzo de Va q
corte varia linealmente, con una pendiente q, igual al
valor por metro de la carga.
Ve

e Calculo y Diagrama de Esfuerzos de Corte de una viga con carga concentrada

Se ejemplificara con una viga que tiene una carga puntual, y en la cual se desprecia el peso propio.
Primero se determinan las reacciones de apoyo empleando el procedimiento general. Como la carga
puntual no esta centrada en la viga, con la segunda ecuacion de la estatica (2F, = 0) se puede conocer
el valor de Ra + Rg, pero no el valor de cada una de ellas.

Se aplica, entonces, la tercera ecuacion (XM = 0) para conocer el valor de cada una de las reacciones.

ZFY=O

RA—3t+RB=0 3t
RA+RB =3t l
AA QB

XM =0 T 200 A
Ryx6m—3tx2m =0 R»«1 6.00 Re

6tm 1t 2t
RA=6—m= 1t
EMAZO
3tX4m—Rg X6m=20

12 t.m
Rg = 6m =2t

Se calcula el Esfuerzo de Corte en las secciones A, By Cy se representa graficamente.

El punto C, debido a la carga puntual, posee 2 valores de corte, uno a la izquierda sin considerar la
carga, y otro a la derecha considerando su valor.

Va=1t 1 tn ()
Vcizg= 11
Veder=11t-3t=-2t
V= 1t-3t=-2t

(D 2 in

Si hay un tramo de la viga en que no estd cargada, el esfuerzo de corte permanecera constante.
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EJERCICIO

CALCULO Y GRAFICO DE LAS REACCIONES
JFy=0

Ra —2t/mx3m-3t+Rg =0

Mg=0

P=3 t
Ra x6m-2t/mx3mx4.50m—-3tx2m=0 q=2 t/m v
Ra =(27tm+6tm)/6m=55t A [T B
) ) EC D Ay
1.50
IMa=0 3.00 |
2t/ mx3mx1.50m+3tx4m—-Rg x6m =0 490 500
Re =(9tm+12tm)/6m=3.5t Ra = 5.5t Re =35t
Verificacion
Ra +Rg=5.5t+3.5t=9t > 2FY=0
CALCULO Y DIAGRAMA DE ESFUERZOS DE CORTE
VAder:RA :55t
Vc=55t-2t/mx3m=-05t s
Vbizq = 55t-2t/mx3m= Vc =-05t . c D
Vbder = Vpizq -3t=-3.51
VBiZq =-35t ) 375 E‘w (--}
VBder='3.5t+3.5t=o g ET 35t
CALCULO Y DIAGRAMA DE MOMENTO FLECTOR E
Mia =0 £ E
Mc= Ra x3m-2t/mx3 mx1.50m O
=16.5tm -9tm NN
=7,5tm
Mp= 55tx4m-2t/mx3 mx2.50m
=22.0tm-15.0tm
=7,0tm =
©
10
™~

Mg= 55tx6m-2t/mx3mx4.50m-3tx2m
=0

Observando el diagrama de Momento Flector se puede inferir que el mismo debajo de una carga
repartida uniforme, es una parabola de segundo grado valiendo todas sus propiedades, esto ocurre
en el tramo A -C.

A su vez se puede decir que en las zonas en que la viga no estd cargada, o sea el Esfuerzo de Corte es
constante, el Momento Flector varia linealmente. Se puede ver en el tramo C— D — B de la viga.

Otra consecuencia importante que se deduce de los diagramas es que en la seccidon donde cambia de
signo el Esfuerzo de Corte (seccidon E), el Momento Flector es mdaximo, siendo importante su
determinacidn para el dimensionado de la viga.
X= 55t =2,75m
2t/m

Me= Mmax=Ra x2,75m-2t/mx2,75mx1,37m =7,56tm
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RESISTENCIA DE MATERIALES

El objetivo principal de la Resistencia de Materiales es proporcionar los medios para analizar y
disefiar estructuras o sus componentes capaces de soportar las cargas y acciones a las que estan
sometidas o pueden estar sometidas durante su vida util. Tanto el analisis como el disefio de
cualquier elemento estructural implican la determinacién de tensiones y deformaciones. Por lo tanto
los conceptos de tension y deformacidn son bdsicos en la exposicidon de la materia.

La Resistencia de Materiales y la Teoria de la Elasticidad, como parte de la Mecanica de Solidos
Deformables, son dos disciplinas con objetivos comunes, ambas abordan el estudio de la resistencia
(estado de tensiones) y la rigidez (estado de deformaciones) de cuerpos solidos deformables
sometidos a la accion de sistemas fuerzas en equilibrio estatico.

TENSION

Tension es la fuerza interna aplicada, que actla por unidad de superficie o area sobre la que se
aplica.

Cuando se aplica una fuerza sobre un cuerpo, las deformaciones que sufre no dependen de la fuerza
total aplicada, sino de la tensién, es decir, cudnta fuerza actua por unidad de superficie.

Las tensiones pueden ser menores o mayores con una misma fuerza. Por ejemplo: el peso de una
persona puede ser constante, pero la tensidn debajo de sus zapatos varia con la superficie del zapato
en contacto con el suelo. La siguiente figura muestra tres tipos de zapatos: zapatos normales,
zapatos de taco alto y raquetas para nieve. Un zapato normal producird tensiones medias y puede
ser utilizado en superficies que resistan esas tensiones. Los zapatos de taco alto, al tener una
superficie mucho menor para soportar el mismo peso, producen tensiones mdas altas,
particularmente bajo el taco. Donde las tensiones deben ser bajas, para andar por la nieve, por
ejemplo, se debe aumentar la superficie bajo el zapato. Por eso las raquetas evitan que la gente se
hunda en la nieve.

=L
R
Tensién media Tensién alta Tensién baja

Otro ejemplo: las chinches, las tachuelas, tienen cabezas grandes para permitir tensiones
confortables en el dedo y puntas afiladas para producir tensiones altas bajo aquellas. La tensién en la
punta es tan alta que la superficie sobre la que se aplica se rompe y permite clavarla.

La idea basica es que, por equilibrio, el esfuerzo en la cabeza debe ser igual al de la punta, pero la
tensidn varia. Las tensiones varian si se modifica la superficie.

Tension baja
i ﬁ;\b

Tension alta
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La tensidén que produce una fuerza F sobre una superficie (A) se calcula dividiendo la fuerza por el
area sobre la cual actua dicha fuerza:

F
=4

ESTADOS BASICOS DE TENSION

Se puede clasificar las tensiones segiin como este orientada la fuerza que actua sobre la seccion de la
pieza considerada. Cada uno de estos estados de tensién origina un caso distinto de deformacion,
por lo tanto de resistencia del material.

Esfuerzos axiales:

Cuando las resultantes de las acciones exteriores a un lado de la seccidn considerada se reducen a
una Unica fuerza normal (perpendicular) al plano de la misma y aplicada en su baricentro, la seccion
estd sometida a un estado de solicitacion axial. Estos producen, segin su sentido, acercamientos o
alargamientos de dos secciones inmediatas, son estados de tensién simples de compresion y de
traccion.

s

e

e - -

J === === === ==y

i

Compresion - Esfuerzo Axil Traccidn - Esfuerzo Axil

Corte:

Es el producido por un par de fuerzas iguales y de sentido contrario con rectas de accién muy
préximas entre si. Produce el deslizamiento relativo de secciones consecutivas en sentidos opuestos.

Es un estado de tension en el cual las secciones transversales se oponen a deslizarse paralelamente a
si mismas.

Corte — Esfuerzo de Corte

Existen ademas estados de tensidn compuestos, formados por combinacién de simples.

Flexion:
Cuando la recta de accién de las fuerzas actuantes no coincide con las de las reacciones se produce
flexion. Se produce el giro relativo de una seccién con respecto a la otra, produciendo alargamiento
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entre las particulas traccionadas y acortamiento de las comprimidas. Entre la zona comprimida y la
zona traccionada existe un plano donde las particulas no varian sus distancias relativas, este se
denomina plano neutro.

La intensidad del efecto de flexion se denomina momento flector

~,

12F

Flexion — Momento Flector

Los componentes estructurales por efectos de las fuerzas actuantes, estaran sometidos a un tipo de
tensién o simultdaneamente a mds de uno. Es decir un elemento estructural puede estar sometido al
mismo tiempo a esfuerzos de flexion y corte, de compresiony flexidn, etc.

DEFORMACION

Al estar solicitado por un sistema de fuerzas, un sélido se deforma, es decir cambia de tamafio y
forma. Supondremos que el cuerpo se comporta de forma suficientemente rigida como para que los
movimientos que se producen en el proceso de deformacidn sean pequefios comparados con las
dimensiones del cuerpo (principio de rigidez).

Deformacidn longitudinal

Considerando una barra recta de longitud inicial / que sufre un alargamiento A/ hasta una longitud
final:

I =1+Al
O sea:

Al=1—1

La deformaciéon longitudinal media en la barra (deformacién especifica) se calcula dividiendo el
alargamiento por la longitud inicial:

Al

Lo+ AL

Lo

L,=200cm Al=0,14cm

La Deformacidn Especifica (&)
_ 0.14 cm

= = 0.0007 = 0.07 ¢
200 cm %
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ELASTICIDAD Y COMPORTAMIENTO DE LOS MATERIALES
Las tensiones y deformaciones se relacionan entre si para completar los fundamentos de la Mecdnica
de Sdélidos Deformables.

Se compara el comportamiento de distintos materiales: una goma elastica y un trozo de plastilina.
Después de ser sometidos a un estado tensional, la goma elastica vuelve a su posicion inicial,
mientras la plastilina permanece estirada. También se observa que una vez que la plastilina empieza
a deformarse puede seguir deformandose sin aumentar la carga.

T i

§
§
=
antes T} después antes
\J/ después
Goma eldstica Plastilina

Esto ocurre porque la goma es eldstica, mientras que la plastilina es plastica.

El comportamiento eldstico y plastico se pueden describir dibujando los siguientes diagramas que
relacionan la tensién aplicada o con la deformacion especifica € :

A A

5 S

= x

B ‘©

- ¥
> >
. £ (%) £ (%)

Goma elastica Plastilina

Es preferible que las estructuras se comporten elasticamente, de otra manera quedarian deformadas

permanentemente.
Algunos materiales pueden comportarse primero eldsticamente y mas tarde plasticamente.
A

&

E

Q

x

5 B

A
: : >
elastico plastico

£ (%)
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El primer tramo de la linea graficada (AB) corresponde a una zona linealmente elastica. En el punto B
el comportamiento del material pasa a ser plastico, se sigue deformando sin aumentar los esfuerzos
hasta la rotura.

La linea AB indica que la tensién a la que es sometido el material es directamente proporcional a la
deformacién especifica. Por lo tanto, si se duplica la tension, se duplica la deformacioén.

MODULO DE ELASTICIDAD

Modulo de Elasticidad (E) es la relacidn entre la tensidn (o) y la deformacion especifica (€) en el
periodo elastico del material. Es una caracteristica de cada material, que indica “cudn rigido” es. Un
valor de Mddulo de Elasticidad bajo significa que el material es deformable (por ej.: madera), un
valor alto indica que el material es rigido (por ej.: acero)

2
€

Acero de alta resistencia

Tension f (kicm?)

Acero A-420

Acero dulce

>
Deformacion € (%)

Comparacion grdfica del médulo de Elasticidad (E) de distintos materiales estructurales

Mdédulo de elasticidad E (kg/cm?) de diversos materiales
Mamposteria de ladrillo, mortero de cal o cemento 30.000 - 50.000
Maderas duras (en sentido paralelo a las fibras) 100.000 -225.000
Maderas blandas (en sentido paralelo a las fibras) 90.000 - 110.000
Acero de construccion 2.100.000
Hierro de fundicidn 1.000.000
Aluminio 700.000
Vidrio 700.000
Hormigones 140.000 - 350.000
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CONDICIONES DE SEGURIDAD Y DE SERVICIO DE LA ESTRUCTURA

A lo largo de su vida util, las estructuras se ven sometidas a acciones permanentes, variables o
excepcionales que pueden producir fallas estructurales parciales o totales.

El requisito de seguridad exigible a las estructuras que se proyectan y se construyen supone la
definicidn de un valor superior de la tensién que el material puede alcanzar sin que exista riesgo de
gue se produzca un fallo estructural, asi se define tension limite como aquel valor de la tensién al
cual el material alcanza su limite de resistencia, y por debajo del cual no se producen ni
deformaciones excesivas ni por supuesto, la rotura del mismo.

La forma y dimensiones de los elementos estructurales, su disposicidon y vinculacién deben ser tales
que el elemento sea:

e Resistente (no se rompa)
e Rigido (no se deforme excesivamente)

RESISTENCIA

Las estructuras ademds de estar en equilibrio estable deben ser disefiadas para evitar su colapso por
rotura o por deformaciones excesivas. Se debe estudiar el efecto de las acciones sobre cada una de
las secciones de la misma.

La resultante de las acciones que deforman y pueden llegar a romper el material se denomina
solicitacion.

Para ver el efecto de la solicitacidon sobre el material de la estructura se materializa una seccién y se
estudia el equilibrio que se produce en la misma.
Para simplificar se descomponen la solicitacién en tres tipos de esfuerzos:

N es el esfuerzo axial o normal

V es el esfuerzo tangencial, esfuerzo de corte

M es el momento flector
La seccién analizada sufre un acortamiento cuando el esfuerzo normal N es de compresidn, un
alargamiento si es de traccidn. El esfuerzo de corte V produce un deslizamiento relativo entre ambas
caras y el momento flector M produce una rotacién entre ellas. Estas deformaciones pueden
observarse y medirse, pueden predecirse cuando se conoce la solicitacion, la seccion y el material.
Cuando sobrepasan ciertos limites se produce el colapso.
El estado final de una seccién se produce cuando por efecto de las fuerzas exteriores alcanza un valor
ultimo que se denomina resistencia de la seccién.
Las fuerzas que resultan de las tensiones internas en una seccién dan como resultante fuerzas que se
oponen a las fuerzas externas que actuan sobre la misma.
La resistencia depende de la geometria de la seccidon y de la resistencia del material.
Para esfuerzos normales el pardmetro geométrico es el drea de la seccidn y la resistencia a traccion o
compresion segun sea el caso.
Para el corte también interviene el area de la seccidn y la resistencia al corte del material.
Para flexion el paradmetro geométrico es el médulo resistente de la seccidn, que es drea multiplicada
por una parte de la altura de la seccién y como la flexién produce tracciones de un lado del eje
neutro y compresiones del otro, intervienen ambas resistencias.

Las estructuras y los elementos estructurales se deben disefiar para obtener, en cualquier seccidn,
una resistencia igual o mayor que la resistencia requerida.

RESISTENCIA DE DISENO > RESISTENCIA REQUERIDA
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La probabilidad de rotura o colapso de la estructura en su conjunto o de alguno de sus elementos
bajo las maximas intensidades simultaneas de todas las acciones actuantes durante la vida util de la
construccion debe ser minima.

Como existe un grado de incertidumbre en cudl serd el maximo valor de cada accidn, los reglamentos
CIRSOC 201 (H°A®) Y 301 (acero) establecen la combinacién y mayoracién de acciones. Es decir, que
se aumentan, por seguridad, las acciones reales. Estas acciones combinadas y mayoradas se
denominan cargas ultimas.

Frente a cada tipo de esfuerzo de seccidon el elemento estructural presenta una resistencia maxima al
efecto a que es sometido, es decir, una maxima capacidad antes de fallar. Esa resistencia
basicamente depende del tipo de solicitacidn, del material y de la forma y dimensiones del elemento
estructural. Es decir, que para cada estado limite ultimo existe una Resistencia Nominal (Rn).

También existen incertidumbres en la determinacidn de las resistencias. Estas incertidumbres
pueden ser cuantificadas por un Factor de Resistencia (¢$), menor a la unidad, que multiplicado por
la Resistencia Nominal da la Resistencia de Diseiio (Rd). Es decir que se disminuye, por seguridad, la
capacidad resistente de la seccién.

Rd=¢ xRn

Los Factores de Resistencia varian segln el tipo de material y el tipo de esfuerzo que solicita al
elemento estructural.

La estructura en su conjunto y cada uno de sus elementos deben proyectarse y dimensionarse de
manera tal que para cualquier estado limite ultimo la resistencia requerida uGltima (demanda) sea
menor o igual a la resistencia de disefio (capacidad).

Ru £ Rd

RIGIDEZ

Las acciones exteriores producen deformaciones en las estructuras y en sus componentes. La rigidez
es la relacién de causa-efecto, accién-deformacién. No debe confundirse rigidez con resistencia, la
rigidez tiene que ver con las deformaciones, la resistencia con las tensiones. Las estructuras o cada
una de sus partes no tienen una Unica rigidez, tienen tantas rigideces como acciones distintas se le
puedan aplicar.

La rigidez también depende de ciertos parametros que hacen al material y a la geometria de la
estructura.

El médulo de elasticidad E representa la rigidez del material cuando la accién es un esfuerzo axil o un
momento flector.

La rigidez es proporcional al drea de la seccidén transversal en el caso de los esfuerzos axiles y a una
funcidén del area en el caso de esfuerzo de corte.

El momento de inercia representa la rigidez geométrica de una seccidn cuando la acciéon deformante
es un momento flector.

La estructura debe garantizar que las deformaciones excesivas no afecten la funcion del edificio y su
aspecto.

La estructura en su conjunto y cada uno de sus elementos deben proyectarse y dimensionarse de
manera tal que las deformaciones sean menores 6 iguales a las deformaciones limites admisibles
establecidas.
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MADERA

MADERAS - TIPOS

La madera es un material orgdnico y natural que se obtiene del tronco de los arboles y que
debidamente tratada y elaborada puede usarse como material estructural. Las caracteristicas fisicas
y mecdnicas de la madera natural dependen de la forma y rapidez de crecimiento del arbol, las que
estan en funcidn de las condiciones particulares del clima y del suelo. Por ello dichas caracteristicas
son muy variables y la madera se distingue por una gran heterogeneidad en su aspecto vy
comportamiento.

En las estructuras la madera se utiliza:

Madera aserrada o maciza: Son piezas obtenidas por aserrado del tronco, estacionadas vy
estabilizadas para disminuir su contenido de humedad y sustancias orgdnicas y para protegerlas
de la accién de insectos, gérmenes, hongos, etc. Tienen los defectos y heterogeneidad de un
producto totalmente natural. El Reglamento Argentino de Estructuras de Madera (CIRSOC 601)
clasifica la madera aserrada en funcion de las imperfecciones, que son apreciables a simple vista,
en tres clases, teniendo en cuenta parametros tales como nudosidad, direccidon de las fibras,
densidad, fisuras, combado, revirado y ataque bioldgico.

Las dimensiones de estas piezas son limitadas pues dependen de las dimensiones del tronco
original.

Madera laminadaencolada: Se obtiene por el encolado a presién de elementos pequefios
previamente acondicionados. Es un producto industrial con menor heterogeneidad y defectos
que la madera aserrada cuando se satisfacen los procedimientos y normas de fabricacién. Se
obtienen piezas de dimensiones mayoresy diversas formas.

Madera compensada: Se obtiene por el encolado a presién de cinco o mas l[dminas de madera
alternando la disposicion de las fibras en forma perpendicular. Son tableros que se utilizan en
arquitectura para conformar planos horizontales y/o verticales,o0 combinados con secciones
macizas o laminadas para formar vigas.

Madera recompuesta: Placas conformadas por astillas o particulasde madera encoladas con
adhesivos plasticos y prensadas en diversas direcciones. Se utiliza en la fabricaciéon de
equipamiento.
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En el pais, se utilizaron maderas duras de especies nativas, tales como lapacho, quebracho, virapita,
anchico, etc. Estas maderas tienen un excelente comportamiento estructural, pero no resultan
convenientes para reforestaciéon, ya que son de lento crecimiento y por ello, su utilizacién pone en
riesgo el equilibrio ecolégico de las regiones donde estas se encuentran.

Es interés de los profesionales dedicados al estudio de las especies de madera de reforestacién (por
ejemplo: eucaliptus grandis, pino parana, pino tadea, pino elliotis) que se difunda el uso de estas, las
cuales son de rdpido crecimiento y tienen muy buen comportamiento estructural.

ESTRUCTURA DE LA MADERA

La seccion transversal muestra anillos que marcan el proceso de crecimiento.

El tronco estd formado por fibras fundamentalmente longitudinales. Las fibras estdn formadas por
“haces” de células tubulares huecas.

albura de primavera GLULAS TUBULARES DI MADERA TARDIA

duramen CELULAS TUMI I ARES DE MADERA TFMPRANA

albura de verano

anillo anual cambium

vascular |

i

corteza
externa ¢ imas waALIALES —_

cortezs { floema secundano

¥ -
interna |_cdmbium suberoso

Las piezas macizas se cortan segun el eje longitudinal del tronco.

PARALELO HILOS PARALELOS CONVENCIONAL

- -. f-'__-'-- i --'-._\...\
AL / \
Y I

HILOS ENCONTRADOS _CONTRACCION

SEGUN EL CORTE
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CARACTERISTICAS MECANICAS - COMPORTAMIENTO DE LA MADERA FRENTE
A SOLICITACIONES

El comportamiento mecdnico de la madera es distinto segun la fuerza aplicada sea paralela o
perpendicular a las fibras y segln el tipo de solicitacion.

T &

> -
UL R '

"' T FLEXION

TRACCION COMPRESION TRANSVERSAL

CORTE

Buena resistencia a traccién y compresion paralela a las fibras y a flexidon y corte en direcciéon

perpendicular a las mismas.
Dt ! 1
| i
T
> t

1

FLEXION CORTE
TRACCION COMPRESION LONGITUDINAL

Poca resistencia a traccion y compresion en sentido perpendicular a las fibras y a flexién y corte en
direccion paralela a las fibras.

En resumen, la madera es un material anisétropo (comportamiento distinto segun la direccién de
aplicaciéon de la accidn) y heterogéneo. Esto obliga a considerar propiedades mecénicas diferentes,
por lo menos en dos direcciones: paralela y perpendicular a las fibras, constituyendo esta la principal
diferencia de comportamiento frente a otros materiales utilizados en estructuras, como el acero y el
hormigdn.

RESISTENCIA DE LA MADERA - TENSIONES DE DISENO DE REFERENCIA (F)

La tensidn Ultima capaz de soportar cada tipo de madera, en distintas direcciones y clasificadas segun
lugar de procedencia, se determina aplicando esfuerzos de traccidn, flexién o compresion en
muestras tomadas al efecto y en maquinas de prueba. A partir de la repeticion de varios ensayos
(minimo seis) y de la utilizacion de la estadistica, se obtiene lo que se denomina Tension de Disefo
de Referencia(F) del tipo de madera ensayado, que se define como aquella que corresponde a la
probabilidad de que el 95% de las probetas ensayadas supere ese valor de resistencia.
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P (Kg)

~ A(cm?) A (cm?)

Ensayo de probeta a compresion

Se determinan valores promedios de deformacidn especifica que se representan en diagramas de
tensién-deformacion.

Tenslon f. &
(MPa)
fa I
foom Lo
|
o E=too
faom L_ ___i
| I h"
E1D’“.-'i. EEEI"!";

Deformaclon Especlfica €,

Diagrama de Tension-Deformacion Especifica para la determinacion de la Resistencia a compresion
paralela a las fibras.

En forma simplificada se puede considerar que la madera es elastica hasta la rotura, es decir, que
existe una relacion lineal entre tensiones y deformaciones especificas. Esa relacién, como se explico
en el capitulo anterior, es el Médulo de Elasticidad.

La Tension de Disefio de Referencia(F) es una tensidon obtenida por ensayos de probetas, libres de
defectos, con un valor de humedad controlada y condiciones que pueden diferir de las estructuras
reales, construidas fuera del laboratorio.

TENSION DE DISENO AJUSTADA (F’)

Para obtener la Tension de Disefio de Ajustada (F’) (también llamada Resistencia de Disefio
Ajustada) las tensiones de referencia se deben multiplicar por una serie de factores de ajuste.

Los factores de ajuste tienen que ver con las condiciones particulares que tendrd la estructura
calculada y son:

e Factor de ajuste por duracion de la carga (Cp).
La madera tiene la propiedad de soportar cargas maximas sustancialmente mayores cuando estas
actuan durante un tiempo breve que cuando lo hacen durante un lapso prolongado.
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* Factor de condicidn de servicio (Cnm)
La madera es un material higroscépico, es decir, que tiende a absorber o perder agua segun la
humedad relativa ambiente.

* Factor de temperatura (Ct)

Ante un aumento de temperatura, la resistencia de la madera disminuye, pero al mismo tiempo
disminuye la humedad, lo cual es favorable. Cuando la temperatura disminuye, todo este proceso
ocurre exactamente al revés.

» Factor de estabilidad lateral (Cy) . 3
En un elemento sometido a flexién existe el riesgo de pandeo 5 |
lateral, es decir, que si el elemento flexionado no estd vinculado > S
a un plano rigido en su borde comprimido puede deformarse P ,
hacia los costados, volcarse o torsionarse. _ '
Este coeficiente estd determinado por la relacién altura/ancho Y g']
de la seccion (esbeltez de la seccidon), por las condiciones de ( -
vinculo, tipo y posicién de la carga. -
Para relaciones:

e 1<2<2 >cCL=1

e 2 < % < 5 y se asegura la vinculacion del borde
comprimido de la viga a un plano rigido » CL = 1
* Factor de tamaiio (Cg)
Estan involucradas las dimensiones de la seccidon del componente.
* Factor de distribucién de carga (Cr)

En conclusion, en tipologias sencillas, viviendas o estructuras simples, considerando sélo las cargas
gravitatorias, en entornos con condiciones de humedad normales y temperaturas menores a 402,
en ambientes cubiertos o semi-cubiertos y respetando las relaciones de altura/ancho de secciones
entre 1y 5, los factores de ajuste pueden considerarse iguales a 1.

Por lo tanto, la Tension de Diseno de Referencia se considera, para estos casos, igual a la Tensién de
Disefio de Ajustada (F = F’).

MODULO DE ELASTICIDAD AJUSTADO (E’)

Para el cdlculo de las deformaciones de un material es necesario conocer su rigidez a través del valor
del Médulo de Elasticidad (E).

En el caso de los distintos tipos de madera se debe impactar el Mddulo de Elasticidad con los
coeficientes de ajustes ya descriptos. Sin embargo, para estructuras sencillas y casos corrientes se
puede aceptar que el Mddulo de Elasticidad sea igual al Médulo de Elasticidad Ajustado (E=E’)

VALORES DE RESISTENCIAS, MODULOS DE ELASTICIDAD Y PESOS ESP.

El CIRSOC 601 brinda tablas con los valores de Tensiones de Disefio de Referencia (F) de maderas
aserradas y laminadas, asi como Mddulos de Elasticidad (E) y los Pesos especificos(Pe) para
diferentes especies de reforestacion de nuestro pais.

Por razones pedagégicas, en esta instancia, se han confeccionado las siguientes tablas que sintetizan
las publicadas en el Reglamento.
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MADERA ASERRADA
(Tensiones de disefio, Mddulo de elasticidad, Pesos especificos)

ESPECIE CLASE | PROCEDENCIA | F’p(Kg/cm?) | F'v(Kg/cm?) | F'<(Kg/cm?) | E’(Kg/cm?) | Pe (Kg/m?3)
Eucaliptus 2 Mesopotamia 75 8 66 72.000 430
grandis

Pino 2 Misiones 66 7 63 77.000 390
Parana

Pino 2 N.O. argentino 32 4 45 43.000 390
Tadeay

Eliotis
MADERA LAMINADA ENCOLADA
(Tensiones de disefio, Mddulo de elasticidad, Pesos especificos)
ESPECIE CLASE | PROCEDENCIA | F'p(Kg/cm?) | F'v(Kg/cm?) | F'<(Kg/cm?) | E’'(Kg/cm?) | Pe (Kg/m?)
Eucaliptus 2 Mesopotamia 66 8 66 78.000 430
grandis

Pino 2 Misiones 63 7 63 78.000 400
Parana

Pino 2 N.O. argentino 41 4 41 45.000 390
Tadeay

Eliotis

Se recuerda que se considera, para tipologias corrientes:
Tension de Diseiio de Referencia (F) = Tension de Disefio Ajustada (F’)

Moédulo de Elasticidad (E) = Médulo de Elasticidad Ajustado (E’)

F'b (Kg/cm?): Tensién de Disefio en Flexion de Referencia/Ajustada

F’v (Kg/cm?): Tensidn de Disefio en Corte paralelo a las fibras de Referencia/Ajustada

F’c (Kg/cm?): Tensidn de Disefio en Compresién paralela a las fibras de Referencia/Ajustada
E’ (Kg/cm?): Médulo de Elasticidad de Referencia/Ajustada (vigas cargadas en estado seco y cuya
condicidn de servicio corresponde al estado seco)
Pe (Kg/m3): Peso Especifico

Se aclara, que se impulsan estudios o investigaciones que apunten a obtener valores de resistencia y

maddulos de elasticidad de otras especies arbdreas de reforestacion.
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DIMENSIONADO

FLEXION (ESFUERZOS INTERNOS)

Se considera una viga de madera de seccidén rectangular con un esquema de cargas y reacciones
como el graficado.

[

Ray Rey

El fenédmeno fisico es el siguiente:

Al actuar las cargas exteriores, por accion del momento flector externo (Me) actuante, una seccion
cualguiera (S1) comienza a girar relativamente con respecto a otra (S;). El material se deforma. Las
fibras superiores se acortan (se comprimen) y las fibras inferiores se alargan (se traccionan). Las
fibras que no se deforman se ubican sobre la linea neutra.

La oposicion a deformarse del material genera fuerzas internas que crecen con la deformacion. Esas
fuerzas interiores de compresion y traccidn estan a una distancia entre ellas y generan un momento
interno (M;).

Cuando este momento alcanza el valor suficiente para equilibrar el momento externo, la seccién no
gira mas pues se restablecio el equilibrio y la viga termina su deformacidn.
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L/2

Ray =q x L2

Se analiza lo que ocurre en la seccién S; sometida a un momento flector externo Me.

La seccion gira alrededor del eje neutro. La Ley de Navier-Bernouilli (comprobada
experimentalmente), dice que si la seccidn era plana antes de deformarse la viga, la seccién se
conserva plana después de la deformacion.

POSICION 1 4 \
POSICION 2 T Z=2/3h

Si la forma seccional es simétrica (como en este caso: rectangulo) y el material se comporta igual a
traccién y a compresion (como en este caso: madera) el eje neutro se ubica a la mitad de la altura de
la seccion.

Cuando la seccién gira pasa de la posicion 1 a la posicién 2. Las fibras sufren deformaciones (g)
indicadas en el diagrama (A). Al mantenerse la seccién plana, las deformaciones tienen una variacion
lineal y son proporcionales a la distancia de la fibra al eje neutro.

La oposicion a deformarse del material frente al giro de la seccidn, genera tensiones (f) internas
normales (perpendiculares) a la seccidn (B). Como existe una proporcionalidad entre tensiones (f) y
deformaciones (g), al considerar a la madera un material elastico, el diagrama de tensiones también
es lineal. La tensidon en una fibra es proporcional a su distancia al eje neutro. Por lo tanto, las
maximas tensiones se producen en las fibras mas alejadas del eje neutro y si el eje neutro esta
ubicado a la mitad de la altura de la seccién, las maximas tensiones de compresion y traccién son
iguales. La suma de todas las fuerzas (resultante) interiores de compresion y de traccidn son las
fuerzas interiores C y T. Las fuerzas C y T estan ubicadas a una distancia z (2/3 h porque el diagrama
es triangular) y generan un Momento Interno que se opone al Momento Flector Externo. Cuando el
Momento Interno alcanza el valor del Momento Externo, se restituye el equilibrio y la seccién no se
deforma mas.

Para que ello ocurra se debe tener en cuenta el material de la viga, la forma y dimensiones de la
misma.
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Diagrama Diagrama Cuia Seccion
deformaciones tensiones tensiones
{A) (B} {C)

De acuerdo al diagrama de tensiones (B) las tensiones son mdximas en los bordes superior e inferior
de la seccién y nulas en el eje neutro, por lo que por lo que podemos considerar que la tensién media
(diagrama triangular) es:

1
fmed = Efmax

Dado que la suma de fuerzas horizontales en la seccién debe ser nula, la fuerza total de compresion
C, en la mitad superior de la seccién recta tiene que ser igual a la fuerza total de tracciéon T en la
mitad inferior. Por lo tanto el momento resistente esta constituido por el par que forman las fuerzas
T y Ciguales y opuestas. La magnitud de cada una de las fuerzas es igual al producto del esfuerzo
medio (fmed) por el drea. Por consiguiente se tiene:

1 h
T=C=fmed><area=§fmax><bx§

Las fuerzas C y T actudan en el centro de gravedad de la carga triangular. El brazo de palanca del par
resistente es z =2/3h.

Igualando el momento flexionante (M.) al momento resistente (Mi) resulta:

1 h
M=Mres=C-Z=T-z=5fmax-b-§-z
M=C-z=T _1 bhzh
=C-z= z—zfmax >3
hZ

M = fmax - e 5=b-z

Mddulo Resistente Elastico (S) es una caracteristica geométrica de la seccién que determina la
resistencia a flexion de una barra en régimen elastico. Depende de la forma y dimensiones de la

. n ou. . n

seccidn. (Se le asigna el subindice “x” o “y” segln sea el eje de la pieza que se esté considerando).

Entonces: M= fmax-S

0" fmax = %

En madera llamamos fb a la tensién producida por flexién, por lo tanto:
M=fb-S 6 fb=%

Con las unidades correspondientes:
M(kg - cm) = fb(kg/cm?) - S(cm?)

M(kg -
oty fem?) == 050
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Para una seccion rectangular el Mddulo Elastico es el planteado o puede obtenerse en la TABLA 3 si
las secciones son rectangulares. Para otras formas (circulares, triangulares, etc) el Mddulo Elastico
puede encontrarse en la TABLA 4.

Si se analiza la férmula planteada fb = S Se ve que si el Mdédulo Eldstico aumenta, la tensidn

disminuye. Significa que una seccion de mayores dimensiones es mas resistente que una menor.

M(kgcm)

S(em®) es fundamental para el dimensionado y verificaciéon de

La ecuacién fp(kg/cm?) =

secciones de piezas de madera.

La Tension originada por el momento flector, f,,(DEMANDA) no debe exceder en ningun caso, la
Tension de Disefio en Flexion Ajustada, F’,, (CAPACIDAD, se obtiene de tabla)
fb< Fb

Para conocer la seccién necesaria de una viga se puede seguir dos caminos:

1. Estimar sus dimensiones y VERIFICAR la tension que se produce en la barra:

kg\ M(kg-cm)
fo (cmz) ~ S(em3)

se debe controlar que fb < F’b (se obtiene de tabla)

2. DIMENSIONAR la barra en funcion de “su capacidad”:
Calcular el médulo estatico necesario:

M(kg - cm)

SEm) = 7, (kgjem®)

Siendo M el momento flector solicitante (M.) y £ la Tensidn de Disefio en Flexion Ajustada (tabla).
Se busca una seccién con un moddulo elastico S igual o superior (de tabla o proponiendo una
b-h?

6

dimension y calculando la otra sabiendo que S =

CORTE (ESFUERZOS INTERNOS)

La accion del esfuerzo de Corte (V) en una seccion cualquiera, debe ser equilibrada por tensiones
cortantes internas (fy) que aparecen al deformarse la viga.

Para restablecer el equilibrio y que finalice la deformacién de la viga, la resultante de las tensiones de
corte en la seccién debe equilibrar al esfuerzo de corte externo.

V (Kg) = Xfv (Kg/cm?).% areas unitarias (cm?)

Ray Q!:.I
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v
Esfuerzo cortante l

Si se considera un pequeno elemento ubicado en el eje neutro de la viga, sobre él sélo actluan
tensiones cortantes y rasantes, pues las normales (debidas al momento) son nulas.
En cambio, en las fibras superiores e inferiores de la seccidn las tensiones rasantes deben ser nulas,

pues de otra forma habria una tensién vertical actuando en la superficie de la viga que no podria ser
equilibrada. Sélo actuan las tensiones normales (debidas al momento)

Partiendo de lo dicho, un analisis matematico puede demostrar que, en una seccién rectangular, el
diagrama de tensiones de corte es parabdlico.

fvu max

- <—_l---

T

Si se divide el esfuerzo de corte (V) por el area de la seccidn de la viga que debe resistir este esfuerzo
de corte, resulta una tensidon de corte media.

f,media (kg/cm?) = v (Kg)

v b (cm) - h (cm)

La tensidon maxima de corte es mayor que la tension media, siendo su valor maximo en el plano del
eje neutro desde donde disminuye hacia los bordes seglin una ley parabdlica.

Se puede demostrar que para una seccién rectangular de madera o acero:

V(Kg)

f,max (kg/cm?) = 1,5 b (em) ~h (em)

La Tension de Corte paralela a la direccion de las fibras, £i-, producida por el esfuerzo de Corte
actuante, V, (DEMANDA) no debe exceder en ningln caso la Tension de disefio en corte paralelo a
las fibras ajustada, F’v (CAPACIDAD, se obtiene de tabla).

No se requiere una comprobacion de las tensiones de corte en direccion perpendicular a las fibras
fvs Fy
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DEFORMACIONES EN VIGAS - MOMENTO DE INERCIA

L o e e - i
A los efectos de completar el proceso de dimensionado y verificacién de una viga flexada se deben
verificar las deformaciones (flechas) que experimenta.

En las vigas de acero y de madera muchas veces las deformaciones (flechas) son las que determinan
las dimensiones necesarias. Esto se explica en el caso de la madera, por su menor Médulo de
Elasticidad (E) y en el caso del acero por su elevada resistencia que lleva a menores dimensiones de

la seccion.

En el grafico anterior, las cargas de las vigas, sus secciones y luces son iguales. Las deformaciones no
son iguales, sino que dependen de la disposicion del material de cada una. Esto significa que la
rigidez(capacidad de oponerse a una deformacién) de una pieza que trabaja a flexién, no depende
solamente de la cantidad de material que tiene su seccién transversal, sino, también de la manera en
cémo el material esta dispuesto a lo ancho y a lo largo de dicha seccidn. Conviene, que el material
esté lo mas alejado posible del plano del eje neutro, ya que la capacidad de una viga a flexidn,
independientemente del material de que estd hecha, crece mucho mas si se aumenta la altura que si
se aumenta el ancho. Conviene, pues, vigas de poco ancho y bastante altura, siempre que factores
funcionales o arquitectdnicos no se opongan a ello.

El Momento de Inercia es la caracteristica de la seccidn resistente que expresa la capacidad de
resistir deformaciones por flexion.

Para una seccion rectangular el momento de inercia es:

Y
1 X
b-h3 h-b3 I i
I (cm*) = 5 hX- % Iy(em*) = v A Y
" X
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En la Tablas se dan las férmulas para obtener el Momento de Inercia de distintas formas seccionales.

Por accién del momento flector las secciones giran y la acumulacién de giros produce el descenso de
la viga. El mayor descenso (flecha) se produce, cuando las cargas estan centradas, en el centro de la
luz.

Se puede demostrar que el maximo descenso elastico (flecha) para el caso de una viga simplemente
apoyada, con una carga uniformemente distribuida es:

5 gs(kg/cm)- L*(cm*)
384 E (kg/cm?)-I,(cm*)

6(cm) =

Se analiza la férmula:
ESTADO DE CARGA 1

Qservicio

La flecha (6) es directamente proporcional a
la carga (qs) y a la potencia cuarta de la luz (L).

ALLJ/\L\L\lf\l(\l/\l/\lf\lf\l/\l/\lf\t\l/\ll\l/\l(\ll\l(\lf\lf\l(\l/‘ Como se ve la luz tiene una enorme importancia en

s A la flecha.
H. __ﬂ_ 2. La flecha (6) es inversamente proporcional

I N 1 al Médulo de Elasticidad (E), que mide la oposicion
Ray Rey a deformarse de cada material, y al Momento de
DEFORMADA Ine'rC|a (.I),‘ fel cual depepde dela forrrlla, dimensiones
/.Posuzlon inicial y disposicién de material en la seccidn con respecto

W A al eje neutro.

Flecha méxima (5 '!'5") Posicion deformada
L2
DIAGRAMA DE MOMENTOS

Mmax=qxL2/8

En las Tablas estan las formulas para obtener la flecha maxima de vigas en funcidn del tipo de apoyos
y cargas.

Los valores obtenidos deben ser menores a las flechas admisibles fijadas por el Reglamento.

6méx5 6adm

Flechas admisibles (6q44m) fijadas por reglamento, (de manera simplificada):
L/300 para vigas en general.
L/150 para voladizos.

Se aclara que la deformaciéon maxima admisible de una viga se debe establecer de acuerdo con el
tipo de estructura y los requerimientos del proyecto. Se deben tener en cuenta las posibilidades de
ocasionar dafios a los recubrimientos, afectar el confort y/o la estética.
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CUADRO RESUMEN DEL PROCESO DE DIMENSIONADO Y VERIFICACIONA FLEXION Y CORTE

ACCIONES PERMANTES (qpo) Y VARIABLES (q.)

Predimensionado
Analisis de cargas CARGAS DE SERVICIO
Calculo de reacciones

2

DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS DE SECCION-(SE CONSIDERAN CARGAS DE SERVICIO
S/CIRSOC 601) Ms - Vs

2

VERIFICACION/DIMENSIONADO A FLEXION-(SE CONSIDERAN CARGAS DE SERVICIO S/CIRSOC 601)

Si se conocen las dimensiones (VERIFICACION): fb(Kg/cm?) = IZ((CK;Z;) < F'b (Kg/cm?)
. . . 3 M (kcm)
Si no se conocen las dimensiones (DIMENSIONADO): S(cm?®) = ————
F'b(Kg/cm?)

F’p (Tension de disefo en flexidn ajustada): Se obtiene de Tabla (Madera)

h? iy L2 . .
S(cm3) = b >y Para seccién rectangular se busca la seccion en Tabla o se despeja la formula.

2

VERIFICACION AL CORTE-(SE CONSIDERAN CARGAS DE SERVICIO S/CIRSOC 601)

1,5Vs (Kg) < P

Seccion rectangular: f,(Kg/cm?) = b ey h ey = F v

F’v(Tension de disefio en corte paralelo a las fibras ajustada): Se obtiene de Tabla (Madera)

2

VERIFICACION DE DEFORMACION-(SE CONSIDERAN CARGAS DE SERVICIO S/CIRSOC 601)

Flecha: &max (cm) S : Sadm (cm)
FLECHAS ADMISIBLES (64dm)

L/300 para vigas en general.
L/150 para voladizos.

En TABLA 5 estdn las formulas para calcular &mdx en vigas en funcién de tipo de apoyo y cargas.

Si la seccién no es rectangular ver Tablas para obtener el Mdédulo Elastico (S), el Momento de Inercia
(1) y otros datos.
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ELEMENTOS ESTRUCTURALES SOMETIDOS A COMPRESION AXIL

La estructura en su conjunto y cada uno de los elementos que la componen deben permanecer en
equilibrio estable frente a las solicitaciones que resultan del anadlisis de acciones a las que estara
sometida durante su vida util.

Dentro de los componentes que conforman la estructura las columnas cumplen un papel
fundamental para garantizar la estabilidad del conjunto. Son disefiadas con recaudos de seguridad
mayores que los demas componentes resistentes, ya que su falla desencadena un catastrofico
colapso de la construccién (si falla una columna lo hacen las vigas concurrentes en ella y los planos
superiores que se apoyan en las anteriores). Las columnas son piezas que trabajan,
fundamentalmente, a esfuerzos normales o axiales y, cuando estan sometidas a cargas gravitatorias,
esas acciones, en la mayoria de los casos, son de compresion.

Su mal funcionamiento puede ocasionar problemas que impidan al mecanismo estructural transmitir
al suelo de fundacién toda accién aplicada.

Una barra (columna) empotrada en su extremo inferior y sometida en su extremo superior a una
carga P, de compresidn, puede fallar por agotamiento de la resistencia del material (relacion entre
carga, seccion y resistencia del material empleado) o por pandeo (deformaciones transversales a la
barra que provocan una situacion de inestabilidad del equilibrio que conduce al colapso, sin previo
aviso).

3}
|
|
e
| W
ped P M=Pxe
|
N4 AN
|
|
I
77
M P
RESISTENCIA FANDES
DEL MATERIAL Se podria llegar a una deformacién debido a carga

axial Py momento Pe tal que la deformacién aumente
indefinidamente sin que aumente la carga P
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PANDEO

El pandeo es una situacidn de inestabilidad del equilibrio por deformaciones de la estructura, no es
una solicitacion. Se produce exclusivamente en componentes (o partes de componentes)

comprimidos esbeltos.

Las columnas son elementos que pueden ser esbeltos. Las variables que intervienen en la esbeltez

(A) de una barra son:

e Longitud: obedece, en general, al disefio arquitectdnico.

e Seccidn: relaciona con la resistencia necesaria.

e Radio de giro: es una caracteristica geométrica, que vincula la seccion de la barra con el
momento de inercia de la misma. Esta ultima variable, depende de cémo se distribuye la
masa alrededor del eje centroidal, es decir, que en columnas rectangulares va a existir una
posicién mas desfavorable que otra. Es importante analizar la peor situacion.

e Condiciones de vinculo: dependeran del tipo de uniones entre viga y columna y, entre

columna y fundacion.

En general, para construcciones de madera y metal podemos trabajar con elementos
biarticulados, porque es el tipo de vinculo apropiado y de uso corriente para estas

materialidades.

P P

AM A2
A2< M
La esbeltez disminuye con el aumento
del area de la seccién (y su radio de
giro).

P

rZx1 =Zx1
A2> M
La esbeltez aumenta con el incremento
de la longitud de la barra.

pd  #
S = e 2 //A ......
A A2
A2< M

La esbeltez disminuye con mas condi
ciones de vinculo impuestas

Unién columna-viga
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Unidn columna-fundacién

DIMENSIONADO DE COLUMNAS DE MADERA

Para dimensionar una columna de madera se deben considerar los efectos del pandeo, por lo tanto
es necesario ajustar la tension de disefio en compresidn paralela a las fibras F'c a través de un factor
Cr que es el factor de estabilidad lateral del miembro comprimido.

Este factor reduce la tensién F'c.

Fee= CoxF'c

Las variables que intervienen en la obtencién del Cp son:
e F’c:Tension de Disefio en Compresion paralela a las fibras
e £’ :Mobdulo de Elasticidad
e Je: Longitud efectiva de pandeo; para barras biarticuladas es igual a la longitud de la
columna.

e b: Anchode laseccién transversal en la direccién perpendicular respecto del eje del cual se
produce el pandeo.

_ 1+ (Fee/F'¢) s (Fee/F'¢) 2 B Feg/F'¢
P 2c 2c c

Donde:

_ 0.822E7

d

¢ = es un coeficiente de ajuste igual a 0,8 para madera aserrada y 0.9 para madera laminada
estructural

Se desarrollan las siguientes tablas para diferentes tipos de madera que permiten determinar el valor
de Cr y F'cp para predimensionar de forma rapida y simplificada componentes sometidos sélo a
esfuerzos axiales.

En este caso el proceso de dimensionado de columnas es iteractivo.
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EJERCICIO: DIMENSIONADO Y VERIFICACION en madera

CASA EN EL LAGO RUPANCO- ARQ. IZQUIERDO-LEHMANN

-
o

HE - ~——"‘- E=
’ (I g H
i
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PLANTA DE ARQUITECTURA

PLANTA ESQUEMA ESTRUCTURAL
ORGANIZACION ESTRUCTURAL

Se propone la organizacion del mecanismo estructural: El plano superior esta compuesto por cabios
horizontales de 10 cm x 35 cm, dispuestos cada 75 cm. El cielorraso es un entablonado de madera
adecuadamente clavado sobre los cabios para asegurar que ambos componentes, junto con las
placas de madera terciada del techo colocado encima, formen un diafragma rigido.

Estos materiales soportan una cubierta plana impermeabilizada con un techo-jardin plantado con el
mismo pasto de la pradera.

El plano superior descripto transmite las cargas gravitatorias a vigas de madera laminada y estas a
columnas de 20 cm x 20 cm.

La chimenea de hormigdn armado, ubicada en la sala de estar y la serie de tabiques que separan los
dormitorios, vinculados al plano superior, forman parte del sistema resistente a fuerzas horizontales.

0.750.750.75
R e
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T 1 1 1 e | v 1 1 O O L
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PLANTA DE ESTRUCTURAS
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VERIFICACION DE LA SECCION DEL CABIO

Los cabios son elementos estructurales del plano superior que trabajan a flexion y junto con el resto
de los elementos conforman un plano indeformable, si estan adecuadamente vinculados.

Se dimensionan o se verifican en forma similar a las vigas, teniendo en cuenta que la carga sobre los
mismos, son los elementos que se apoyan en éstos.

CALCULO DE LA CARGA DE 1M? DE LOS ELEMENTOS QUE APOYAN SOBRE CABIOS

Todos los componentes del mecanismo estructural se consideran de madera laminada encolada o

aserrada de Eucaliptus Grandis.

El peso especifico de la tierra saturada es 2100 Kg/m3

LISTON (2x 2”) - separacién 0,75 m

O Y O Y A N ]

N 1 720 ) T O T YT

VA I T T T AT A AT

T T T T T TR AT OO R AR AT

Entablonado de madera  0.025 m x 430 Kg/m?
Listones de madera  (0.05m x 0.05m) x 430Kg/m3

TIERRA VEGETAL (7 cm)

MADERA TERCIADA (esp.17)
LANA DE VIDRIO

ENTABLONADO DE MADERA (esp. 1"

10,75 Kg/m?
1,43 Kg/m?

0.75m
Madera terciada 0.025m x 430 Kg/m?
Tierra vegetal 0.07m x 2100 Kg/m3

Carga permanente 6 muerta
Carga variable 6 viva (azotea inaccesible)

10,75 Kg/m?

147,00 Kg/m?
D= 169,93 Kg/m?

* L =100,00Kg/m?
Qserv= 269,93 Kg/m?

FIELTRO TEXTIL ANTI-RAICES
—— MEMBRANA TERMOPLASTICA

Carga de servicio

Qserv = 270 kg/m?

ANALISIS DE CARGA SOBRE LOS CABIOS
g =Sup. X Qs

L
q= (1/6,2m x 0,75m) x 270 Kg/m?=202,5 Kg/m

l)Zf,Zm

Es equivalente a la luz de influencia por el gserv.
g=0,75 m x 270 Kg/m? = 202,5 Kg/m

Peso propio del cabio
(0,10m x 0,35m) x 430 kg/m3=15,05 kg/m

g =202,5 Kg/m + 15,05 kg/m = 217,55 kg/m

0.75

2.60

MY10

bic 1
I

6.00

TOMYI1

] Bt H

vX2,|

WA 1 Voly

H D8 &g

cabio 1

. 1.60
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DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS EN LA SECCION

EQUILIBRIO EXTERNO
DIAGRAMA DE CARGAS

IM=0

CALCULO DE REACCIONES:

ZFy=0

g= 217,55 kg/m MA =0

(TIN5 .60m x).60mp(217.55 Kgim x .60 m 4 30m) R 260
B
!

RB = -278 46 kgm + 8045 kgm = 1294 42 kg

6,00m
2 50 | MB =0

2
A
! ME = RA x 6,00m-(217,55 kg/m x 7,60m x3,8 m} +(217,55 kg/m x 2,60m x1,30=0
/I\ -RA = -6282,84 kgm +735,3 kg/m =-924 59 kg
6,00m
RA =924,59 kg

RB = 1294,42 kg

VERIFICACION: 129442 kg + 924,59 kg - 217,55 kg/m x 10,20m =0

EQUILIBRIO INTERNO

ESFUERZOS DE CORTE
576,51 kg

(ESFUERZOS EN LAS SECCIONES DE LABARRA}: V =corte M= momento

CALCULO DE ESFUERZOS DE CORTE:

565,63 kg VAI = -217,55 kg/m x 1,60m= - 348,08 kg

VAd = -348,08 kg +924,59 kg= 576,51 kg
VBi= 576,51 kg - 217,55 kg/m x 6,00m = 728,79 kg
VBd= -728,79 kg +1294,42 kg = 565,63 kg
e VD= 565,63 kg - 217,55 kg/m x 2.60=0
-728,79 kg

(+}
RN

|

|

}C TTTT D
-348,08 ky }

MOVENTO FLEGTOR GALCULO DE MOMENTO FLEGTOR:
} MB=735,3 kgm
‘ MA = (217,55 kg/m x 1,60m x 0,80rm) = -278,46 kgm
!
|

MA= 278,46 kgm ! MG = 217,55 kgim x4 25m x 2,125m} + (924,59 kg x 2.65m) = 485,41 kgm

=
Qa1

MC= 485,41 kgm

MB = (217,55 kgm x7,60m x 3,80m) + { 924,59 kg x 6,00m} = - 735,3 kgm

VERIFICACION A FLEXION

El valor de la Tensidn originada por el momento flector, f, ,(tensidn a la cual estardan sometidas las
fibras de borde, DEMANDA) tendra que ser igual o menor a la Tension de Diseiio en flexidn ajustada,

F’'p, (tension maxima que puede resistir, CAPACIDAD) para que el cabio pueda soportar el momento
al que esta solicitado.

Cabio de madera laminada de Eucaliptus grandis de 4"x 14~ (seccidn predisefiada)

Tensionoriginada por el momento flector<Tension de disefio en flexion ajustada
fo = M/Sx<F%

M=73530 Kgcm
b-h*  10cm x (35cm)?

Sx = 5 = 2041,67 cm3
__ 73530Kgem 2 y 2
fo = Py —— 36,01 kg/cm” < F'y, = 66 Kg/cm*(Tabla)

El cabio puede resistir el momento al que esta solicitado.
VERIFICA
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VERIFICACION A CORTE

El valor de la Tension originada por el esfuerzo de corte f, (tension a la que esta sometida la seccidn,
DEMANDA) deberd ser menor o igual que la Tension de disefio en corte ajustada F’y (tension

maxima que puede resistir, CAPACIDAD) para que el cabio pueda soportar el corte al que esta
solicitada.

Tension originada por el esfuerzo de corte < Tension de disefio en corte ajustada
fo =1,5V/bxh < F'y

V= 728,79 kg

Kg

1,5x 728,79 Kg ,
= = 3'12(,‘771_2 < FU

v =

_ 859 (e tabi
10cm x 35¢cm T cem? (de tabla)

El cabio puede resistir el corte al que esta solicitado.
VERIFICA

VERIFICACION DE DEFORMACION

En este caso, por tratarse de vigas con voladizos, se utiliza para calcular la flecha maxima (6max), la
planilla de calculo Excel (Flechas) elaborada por el Arg. Hugo Bonaiuti.

Para verificar la deformacion se utilizan las cargas de servicio:

SOLO UN TIPO DE SECCION DEBE TENER DATOS E [Kicm2) I 73000
Seccidn rectangular PN I PN U Seccién no normalizada

bo —— —
bo (om) 10 IPN N*® (ermm] [UPN N (=n mm] | [cmd) YALORES ADDPTADOS
h [cm]) 35 h [cm]) PARA EL CALCULO
1 {cmd) 3572316667 a a 1lcmd) 357232
S [cm3) 2041666667 0] o] 5 lom3) oo S [em3) 20417

LOS DATOS SE IMGRESARN EM LAS CELDAS WVERDES.

DATOS
Luz (m) 1.60 | Luz (m) 6,00 Luz (m]] 260
P | P1(T) P (11|
Dist. a[m)
Cargas puntuales Dist PaZ[[rI:
P3(T)
Dist. a [m)
|rga distribuida q [Tim]) 0,22 | 0zz | 0.2z
Mom. Apoyo (Tm) 0.28 0.73
Mom. Tramo [Tm) 0,45
Flechas & [cm) [ -0.65 | | o487 | [ 0377 |
A : —A ————— | Esquema de deformacion
- - del cabio

Los datos a introducir son (en celdas verdes):

* Seccion

* Mddulo de elasticidad ajustado del material. (obtenido de tabla
* Luz de viga y voladizos

* Cargas de servicio sobre viga (puntual y/o distribuida por tramo)
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Se obtiene como resultado la flecha maxima (6max).
Tramo

Omix=0.487cm

Sadm= L/300(techos en general) = 600cm/300= 2,00 cm
Smax < 8 adm (Verifica la deformacién)

Voladizo

Omax= 0.377 cm(el voladizo desciende)

badm=L/150 = 260cm/150= 1,73 cm

Oméx £ 6 aam (Verifica la deformacion)

DIMENSIONADO DE LA VIGA X1
AREAS DE INFLUENCIA Y ESQUEMA DE CARGAS SOBRE LAS VIGAS

10,20

T %W/W :
%/W Seasspesssers A
pecs U JARY FUUAE SRS e g
. . .
EEHR IR RN IR LR
G HIGR AR

Cuando las cargas puntuales son iguales y estan separadas menos de 1,00 m se puede considerar
como una carga repartida. Se calcula la carga que el plano superior trasmite a la viga.

CALCULO DE LA CARGA DE 1M? DEL PLANO HORIZONTAL

Todos los componentes del mecanismo estructural se consideran de madera laminada encolada o
aserrada de Eucaliptus Grandis.
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LISTON (2’x 2°) - separacion 0,75 m

5 Y PN I 0 5 ) Y T Y T 2 N O T O O P
]

AT AT A T AT R AT M AT AT 6 AT A AT AT TOATOTTTA AT T

‘ 0,75 _’- 0,75 “
TIERRA VEGETAL (7 cm)
~ FIELTRO TEXTIL ANTI-RAICES
_ MEMBRANA TERMOPLASTICA
L MADERA TERCIADA (esp.1")
L LANADEVIDRIO
ENTABLONADO DE MADERA (esp. 1”)
CABIO (4'x14")
Cabios de madera  (0.10m x 0.35m) x 430 Kg/m3 20,00 Kg/m?
0.75m
Entablonado de madera  0.025 m x 430 Kg/m? 10,75 Kg/m?
Listones de madera (0.05m x 0.05m) x 430Kg/m3 1,43 Kg/m?
0.75m
Madera terciada 0.025m x 430 Kg/m 10,75 Kg/m?
Tierra vegetal 0.07m x 2100 Kg/m? 147,00 Kg/m?
Carga permanente 6 muerta D= 189,93 Kg/m?

Carga variable 6 viva (azotea inaccesible) + L =100,00Kg/m?
Qsenv= 289,93 Kg/m?

Carga de servicio Qserv = 290 kg/m?

ANALISIS DE CARGAS SOBRE VIGA X1 Y VOLADIZO },“ 4.90 ¥
(Se considera simplemente apoyada en las columnas) e —
[ W W
La carga sobre la viga es la carga del drea de | v N
influencia distribuida en la longitud de apoyo. R 7707
: (771 ,"Km L
e .
I B B o
g =Sup. xqs : WA 7 /
L b E: ; 11{' |
r" ‘ ,' 7 y
q= (4.5/),émx 5,60m) x 290 Kg/m? =1624 Kg/m o G
4.90m T e e
/ | I
T i i
I Il o Il I I -
/ M % noo \1 %
Es equivalente a la luz de influencia por gserv. 0o it & i |
/ I | Il | I |
q=5,60 m x 290 Kg/m? = 1624 Kg/m s S
W T I I ‘ivx1 TR Ve
Il | | I | I Il
I | | I | I I
Al no saber la dimensién de la viga se estima un peso N — "
ropio equivalente al 5% de la carga repartida
propio eq 0 garep a= 1705 Kg/m
= 1624 Kg/m x 1.05 = 1705 Kg/m A RRRRRRRRTAREHY
|
(nota: se puede estimar un porcentaje o proponer I = = |
una seccién y determinar su peso propio) T T '
3.75 p 115
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DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS EN LA SECCION

EQUILIBRIO EXTERNO SFX=0 XFY=0 ZIM=0

DIAGRAMA DE CARGAS CALCULO DE REACCIONES:
ZFy=0
g= 1705 kg/m MA=0
(T T L T T LT L MA = +(1705 kg/m x 4,90m x2,45m) - RB x 3,76m= 0
aN JaN RB = 2046852 kgm = 545827 kg
a B 3,75m
| 3.75 |_1.15_| PB=.0
' ‘ ! MB = RA x 3,75m-(1705 kg/m x 3,75m x1,875m) + (1705 kg/m x 1,15m x0,575=0
/I\ /]\ -RA= -11988,28 k/m +1127,43 kg/m = - 2896,23 kg
3,75m
RA = 2896,23 kg RB = 5458,27 kg RA = 2896,23 kg

VERIFICACION: 545827 kg + 2896,23 kg - (1705 kg/m x 4,90m)=0

EQUILIBRIO INTERNO (ESFUERZOS EN LAS SECCIONES DE LABARRA}: V =corte M= momento

ESFUERZOS DE CORTE CALCULO DE ESFUERZOS DE CORTE:

289623 kg
1960,75 kg VAI=0
VAd =2896,23 kg
VBi= 2896.23 kg - 1705 kg/m x 3,75m = - 3497 52 kg

D
- ‘(‘_‘)| VBd= -3497,52 kg + 5458,27 kg = 196075 kg
| VD= 1960,75 kg - 1705 kg/m x 1,15m = 0
|
: -3497 52 kg
|
MOMENTO FLFCTOR CALCULO DE MOMENTO FLECTOR:
| MB=-112742kom
| M

il MG =+(2896,23 kg x1,70m) (1705 kg/m x1,70m x0,85m) = 2459,87 kgm
W MB = +(2896,23 kg x3,75m) -(1705 kg/m x3,75m x1,875m) = -1127 42 kgm

MC=2459 .87 kgm

DIMENSIONADO DE LA VIGA X1 A FLEXION

Si no se conocen las dimensiones, se calcula el Médulo resistente necesario (Sx):
M(kgcem)

Sx
o kg
Fb(=%)
M: Momento flector maximo, M=2459,87 kgm = 245987kgcm
F'b: Tension de Disefio en flexion ajustada (se obtiene de Tabla)
En este caso F'pb= 66Kg/cm? (madera laminada de Eucaliptus Grandis)

_ 245987 Kgem

= = 3727 cm?
Sx 66 Kg/cm? 3727 cm

En la Tabla (madera) se busca la seccidn rectangular que tenga un Mddulo resistente mayor o igual al

bxh?
calculado o se despeja la formula Sx = PR proponiendo una de las dos dimensiones.
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Se propone b=20cm y se despeja h.

65 63727 cm3

" b

= 33,43 cm

20cm

Se adopta una seccion de 20cm x 35cm (8” x 14”)

VERIFICACION A CORTE

Tension originada por el esfuerzo de corte < Tensidn de disefio de corte ajustada
fv =15V/bxh <Fv

V=3497,5 kg
1,5x3497,5Kg

20cm x 35cm

= 7,5Kg/cm? < F', = 8 Kg/cm?(de tabla)

v

La viga puede resistir el corte al que esta solicitado.
VERIFICA

VERIFICACION DE DEFORMACION

Para verificar la deformacion se utilizan las cargas de servicio.

|5|:|Ll:| UN TIPO DE SECCION DEBE TENER DATOS E (Klcm?2) I 78000

Seccién rectangular PH | PHU Seccién no normalizada
bo — —
bo (em) 0 IPN N* (ernnmm] [UPH N* (e mm| | (emd) VALORES ADOPTADOS
h [cm) 39 h [cm) PARA EL CALCULD
1 (cmd) T458, 33333 1} a 1{cm4) 714583
S (em3) 4063 333333 0 0 5 lom3) 20 |Stem3 4083.3
LOS DATOS SE IMGRESAM EM LAS CELDAS WVERDES.
11 | L2 .13

a P1/2/3
‘ 2
I

A B
DATOS
Luz [m) | Luz [m]) 375 Luz (m]] 1,15
Pm) | P1(T) P M|
Dist. a [m)
Cargas puntuales Diist P: [[;:;
P3(T)
Dist. a [m)
rga distribuida q (Tim) | 1.70 | 1,70
Mom. Apoyo (Tm) 0.00 112
Mom. Tramo [Tm) 243
Flechas & [cm) [ o000 | | oeoz | [ -03933 |
A A Esquema de deformacidn de
la viga
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Los datos a introducir son (en celdas verdes):

* Seccion

* Médulo de elasticidad ajustado del material (se obtiene de Tabla)
* Luz de viga y voladizos

« Cargas de servicio sobre viga (puntual y/o distribuida por tramo)

Se obtiene como resultado la flecha maxima (8max).

Tramo

Omax=0.602cm

Sadm= L/300(techos en general) = 375cm /300 = 1,25 cm
Omax £ 6 aam (Verifica la deformacion)

Voladizo

Omax= - 0.393 cm(el voladizo asciende)
6aam=L/150 = 115cm/150 = 0,76cm
Omax £ 6 aam (Verifica la deformacion)

DIMENSIONADO A COMPRESION DE LA COLUMNA C1

Del analisis del equilibrio externo de la viga VX1 y su voladizo, se obtuvo:

g= 1705 kg/m

INNNRRRARRANRRANRRARRRARRARRRRRRRRARREN]
e %
A B
| |

3.75 115 !

/]\ RA =2896,23 kg /]\ RB =5458,27 kg

Las reacciones de las vigas resultan ser acciones sobre las columnas, por lo tanto, se debe verificar la
seccion necesaria de la columna con una carga de compresion de 5428,27 kg.

Como se menciond, se trata de un proceso iterativo, por lo tanto se propone verificar una columna
de 20 cm X 20 cm y una altura de 3,00 m.

Se recuerda que todos los componentes estructurales se consideran de madera laminada encolada
de Eucaliptus Grandis.

A la carga de compresidn se le suma el peso propio de la columna:
Peso propio de la columna:

B, = 0,20m x 0,20m x 3,00m X 430kg/m3 = 516kg
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Valor total de la carga de compresion axil es:

P, = 5428,27kg + 516kg = 5944,27kg

Conociendo la seccidn puedo leer en la TABLA el valor de la Tensiéon de Disefio a la Compresién
paralela a las fibras que considera el pandeo para un ancho de 0,20 m y una altura de 2,50m.

MADERA LAMINADA - L=2,50m — ELEMENTOS BIARTICULADOS

Por lo tanto la seccién necesaria para la columna es de:

A(cm?) =

P, 594427kg _

" Fop  24kg/cm?

Como la seccién propuesta es de 400 cm?, VERIFICA.

47cm

2

EUCALIPTUS GRANDIS PINO PARANA PINO ELIOTIS

b (m) F ep(Kg/cm?) b (m) F ep(Kg/cm?) b (m) F'cr(Kg/cm?)
D N 1 T Adernns L 0,15 21 0,15 14
| 020 24 : I:> 0,20 23 0,20 16
0,25 25 0,25 24 0,25 17
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MADERA ASERRADA
(Tensiones de disefio, Modulo de elasticidad, Pesos especificos)

ESPECIE | CLASE | PROCEDENCIA | F'y(Kg/cm?) | Fy(Kg/cm?) | F'c(Kg/cm?) | E’(Kg/cm?) | Pe (Kg/m?)
Eucaliptus 2 Mesopotamia 75 8 66 72.000 430
grandis

Pino 2 66 7 63 77.000 390
Parana

Pino 2 N.O. argentino 32 4 45 43.000 390
Tadeay

Eliotis
MADERA LAMINADAS ENCOLADAS
(Tensiones de disefio, Modulo de elasticidad, Pesos especificos)
ESPECIE | CLASE | PROCEDENCIA | F’p(Kg/cm?) | F'v(Kg/cm?) | F'c(Kg/cm?) | E’(Kg/cm?) | Pe (Kg/m?)
Eucaliptus 2 Mesopotamia 66 8 66 78.000 430
grandis

Pino 2 63 7 63 78.000 400
Parana

Pino 2 N.O. argentino 41 4 41 45.000 390
Tadeay

Eliotis

TENSION DE DISENO A COMPRESION PARALELO A LAS FIBRAS CONSIDERANDO PANDEO

MADERA ASERRADA — L=2,50m — ELEMENTOS BIARTICULADOS

EUCALIPTUS GRANDIS PINO PARANA PINO ELIOTIS
b(m) | Fe(Kg/cm?) b(m) | Fee(Kg/cm?) b(m) | Fee(Kg/cm?)
0,15 21 0,15 21 0,15 14
0,20 23 0,20 23 0,20 16
0,25 24 0,25 24 0,25 17

MADERA LAMINADA — L=2,50m — ELEMENTOS BIARTICULADOQOS

EUCALIPTUS GRANDIS PINO PARANA PINO ELIOTIS
b (m) F cp(Kg/cm?) b (m) F cp(Kg/cm?) b (m) F cp(Kg/cm?)
0,15 22 0,15 21 0,15 14
0,20 24 0,20 23 0,20 16
0,25 25 0,25 24 0,25 17
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SECC.-MOMENTOS DE INERCIA (1) - MODULOS RESISTENTES ELASTICOS (S)

SECCIONES DE MADERA

PIEZAS RECTANGULARES

DIMENSIONES MOMENTO DE INERCIA MODULO RESISTENTE
PULGADAS cm SECC. cm2 Ix ly Sx Sy
B h b h cmé cmé cm3 cm3
1 3 2,5 7,5 18,75 88 10 23 8
1 6 2,5 15 37,5 703 20 94 15
1 12| 25 30 75 5625 39 375 31
1,5 | 12| 3,75 30 112,5 8437 132 563 70
2 2 5 5 25 52 52 21 21
2 3 5 7,5 37.5 176 78 47 31
2 4 5 10 50 417 104 83 42
2 6 5 15 75 1406 156 188 63
2 |12 5 30 150 11250 312 750 125
3 4 7,5 10 75 625 351 125 94
3 5 7,5 12,5 93.75 1221 439 195 117
3 6 7,5 15 112,5 2109 527 281 141
3 9 7,5 22,5 168,75 7119 791 633 211
3 12| 7,5 30 225 16875 1055 1125 281
4 6 10 15 150 2812 1250 375 250
4 9 10 22,5 225 9492 1875 844 375
4 |12 10 30 300 22500 2500 1500 500
5 6 12,5 15 187,5 3516 2441 469 391
5 9 12,5 | 22,5 281,25 11865 3662 1055 586
5 |12 | 12,5 30 375 28125 4883 1875 781
6 8 15 20 300 10000 5625 1000 750
6 9 15 22,5 270 14238 6328 1266 844
6 |12 15 30 450 33750 8438 2250 1125
8 |10 20 25 500 26041 16667 2083 1667
8 |12 20 30 600 45000 20000 3000 2000
10 | 12 25 30 750 56250 39063 3750 3125
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ACERO

ACERO - TIPOS

El acero es una aleacion de hierro (mayor componente en peso) y carbono (en un porcentaje menor
al 2%) que puede ser laminado en caliente para obtener distintos elementos estructurales (chapas,
perfiles, tubos). Si la aleacién posee una concentracién de carbono mayor al 2,0% se producen
fundiciones que, en oposicion al acero, son quebradizas y no es posible forjarlas sino que deben ser
moldeadas.

Se puede afadir a esta aleacion, otros minerales para mejorar su dureza, maleabilidad, u otras
propiedades.

Existen diversas formas comerciales empleadas en la construccidn. Entre ellas se pueden mencionar:

) Perfiles laminados en caliente con variedad de formas y tamafios, buscando, en general,
distribuir el material adecuadamente en relacidn a los distintos tipos de solicitaciones.

° Caios y tubos de seccién circular o cuadrada

° Chapas: laminas de espesor reducido.

. Perfiles obtenidos a partir de chapas planas delgadas plegadas en frio.

° Barras de seccion circular para armadura de hormigon.

Se analizara el comportamiento a flexién y corte sélo de los perfiles laminados en caliente.

La denominacidn de los perfiles laminados en caliente hace mencién a la forma de la seccién (“U”, T”,
doble “T”, “L”). Se los reconoce comercialmente con la indicaciéon de la mayor dimensién de la
seccion (el alma del perfil), en milimetros. Por ej: UPN 120 (perfil normal “U” de 12 cm de altura).
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MODULO DE ELASTICIDAD LONGITUDINAL DE LOS PERFILES LAMINADOS

Si se somete una barra de acero laminado a esfuerzos crecientes y se miden sus alargamientos los
valores de tensiones (f) y deformaciones especificas (&) definen un diagrama, que simplificadamente,
es el de la figura:

Fy= 2400 Kg/cm?
Fu=3700 Kg/cm?

A [em?®)

E€y=1,17 %o
€p~10al5 €&y
Eu=25%

o T(kicm?)
>

3 - S— “B/\\T’“

|
; l
L ! ' :
1 ! i
1 I
I " I
i i |
: i ’
e I I !
N i i !
1 : 1 [ :
| ! AL ! ! |
1
! £ Em € Eu £ (%)
IO B TO— — . .
Elastico Plastico Endurecimiento por deformacion
P Ll l 1
T T T T

_ P(Kg) _ o,y _ AL(cm)
f (Kgfem2) = A(sz)é‘(/o) ~ L(em) X100

Se aclara que el diagrama de Tensidon-Deformacién representado es valido tanto para esfuerzo de
traccién, como de compresién.

En el grafico anterior se observan tres zonas:

1- Zona elastica: en esta zona existe una relacion lineal entre tensiones (f) y deformaciones
especificas (€). Se dice que se cumple la ley de Hooke (el alargamiento de la barra es proporcional a
la tensidn aplicada). En esta zona el material puede considerarse elastico (si desaparece la tension la
barra recupera su longitud original)

Como ya se explico, la relacién que existe entre la tension y la deformacion, en esta zona, se llama
Modulo de Elasticidad (E) y es una caracteristica de cada material, que indica “cuan deformable” es.

E (Kg/cm2) = M
£

Para cualquier acero E = 2.100.000 Kg/cm?

Nota: Se recuerda que el Mddulo de Elasticidad (E) de la madera varia aproximadamente entre
200.000 y 90.000 Kg/cm2. Significa que el E del acero es 10 6 20 veces mayor. El Mddulo de
Elasticidad (E) esta directamente relacionado con la Rigidez del material.

2- Zona plastica: Cuando el acero alcanza la tensidn de fluencia (F,) se deforma sin necesidad de
aumentar la carga. Fluye como si fuera un material plastico hasta alcanzar la deformacién especifica
€. En esta zona, si se descarga la barra, parte de la deformacién del elemento se conserva. Es decir,
que se presentan deformaciones permanentes.
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3- Zona de endurecimiento por deformacidn: Alcanzada la maxima deformacion especifica
plastica (gp), el acero admite tensiones mayores a la de fluencia pero con grandes deformaciones,
hasta que alcanza la tensién de rotura (Fu) a la que rompe.

Para que la estructura esté siempre en condiciones eldsticas y no exista la posibilidad de
deformaciones permanentes, la tension de trabajo adoptada es la tensidn de fluencia (Fy). Para el
caso de perfiles laminados o tubos estructurales la tensién de fluencia:

F, = 2.400 Kg/cm? (Acero F24)

Determinacion del modulo de elasticidad

Acero de altaresistencia

f (kicm?)
?

—
T

E =2.100.000 kg/cm2 Acero A - 420

Para cualquier calidad de acero 8 -

4 -

I
5 10 15 20 €(%)

Diagrama de Tension — Deformacion para
distintos tipos de aceros

SECCION DE ACERO SOMETIDA A FLEXION Y CORTE (simétrica con respecto a un eje normal al

plano de carga)
P P P
A ~ * Plano de carga
1 h,
[

____________________ ._.L . _Ejede
simetria

A A SECCION A-A
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DIMENSIONADO

FLEXION (ESFUERZOS INTERNOS)

Los graficos siguientes corresponden a los Diagramas de Deformaciones y Tensiones para vigas de
MADERA de seccion rectangular (vistos en MADERA)

L Sl
&1 f max. () ! !
Eje e <' 3 - R o N T WP
neutro Me :!I h
SO T h/2 (+)
— T
- 2 3
€2 f max. (+)
Diagrama Diagrama Cuiia Seccién
deformaciones tensiones tensiones
(A) (B) (C)

Los graficos siguientes corresponden a los Diagramas de Deformaciones y Tensiones para un Perfil
“doble T” de ACERO

Be <'
neutro Me

/4
3 /" ) T + tW
3 T h72 LY 5 |
R S— . f . —iiN—m

€2 f max. (+)
Diagrama Diagrama Cuiia Seccion
deformaciones tensiones tensiones
(A) (B) (C)

En la seccidn “doble T” hay mayor cantidad de material mds alejado del eje neutro o sea sometido a
mayor tension. Ello aumenta las fuerzas Ty C y también el brazo de palanca z (altura del alma (hy) de
la seccidn). Esto significa que a igual cantidad de material es mayor el Momento resistente (M;) y por
lo tanto el Momento flexionante (M.) necesario para producir igual tension (f). La seccion “doble T”
es mas eficiente que la rectangular para resistir momento flector. Lo mismo ocurre con la seccién
“u”.

ESTADOS LIMITES SECCIONALES (PLASTIFICACION)

Partiendo de la férmula fundamental para dimensionado y verificaciéon de secciones rectangulares
(se dedujo en MADERA), en acero se va a realizar una modificacion, tratando de usar todo el material
de la seccién de manera mas eficiente.

Cuando las fibras de los bordes superior e inferior llegan a la deformacién Especifica (&) la tension en
ellas es la tensién de fluencia (F,). Si aumentamos el momento flector, la seccién sigue girando y sus
fibras deformandose. Las fibras externas tendran deformaciones mayores a la de fluencia (g,) sin
aumentar su tension, pero las siguientes hacia el eje neutro, aumentan su tension hasta que alcanzan
la tensién de fluencia (F,).
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Cuando todas las fibras estan en fluencia el Momento Resistente (M) es el Momento Plastico (Mp), y
la seccion de la barra esta trabajando en la zona plastica.

El Reglamento permite simplificar el diagrama de tensiones de la fig. (B) y reemplazarlo por el de la
fig. (C).

En este caso la resultante de las fuerzas de compresion (C) y de traccién (T) habran cambiado de
ubicacién y l6gicamente, el brazo de palanca de la cupla sera en este caso: z = h/2.

Analizando para una seccion rectangular:

Fy.(b.h
T =¢C =—y(2 )

Entonces, el Momento resistente (Mi):

Mres =T- z Mres = C -z
Reemplazando:

Fy.(b.h) h
M = =
res > >

Igualando el momento flexionante (Me) al momento resistente (Mi) resulta:

M =Fy. '\

7=— (para una seccion rectangular)

Entonces: M= Fy-Z

Mdédulo Resistente Plastico (Z) es una caracteristica geométrica de la seccién que determina la
resistencia a flexion de una barra en régimen plastico. Depende de la forma y dimensiones de la
seccion. (Se le asigna el subindice “x” o “y” segln sea el eje de la pieza que se esté considerando).

Con las unidades correspondientes: M (Kg.cm) = Fy (Kg/cm?) - Z(cm?)

Para dimensionar, despejamos el modulo pldstico Z necesario:
Mu(kg.cm)
" fd(kg/em?)
Se recuerda que la Resistencia de Disefio (fs) se obtiene al multiplicar (minorar) la tension de Fluencia

(Fy) del acero de los perfiles laminados por un factor de resistencia (¢) que en este caso es igual a
0,9. Por lo tanto:

Z(cm?)

Z(em3) = Mu(kg.cm)
(€m*) = 5.9 x 2200 (kg /cm?)

Mu: Momento Requerido
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CORTE (ESFUERZOS INTERNOS)

El comportamiento del acero frente al esfuerzo de corte es igual al visto para madera (a). Existen
tensiones cortantes (f,) y rasantes (f;) que en cada punto de la seccién son iguales.

En secciones “doble T” y “U” la seccién a considerar es la del alma del perfil y el diagrama de
tensiones de corte es similar al siguiente (b):

]
L s
L 2
parabola
h fvmax. frmax.
L 3
Seccion rectangular (a) Seccion doble “T” y “U”(b)

La Tension de Fluencia a corte en el acero es aproximadamente el 60% de la Tension de Fluencia a
esfuerzo normal.

Para obtener la Resistencia de Disefio a Corte (tension maxima para calcular) se debe multiplicar la
Tensidn de Fluencia (F,) por el Factor de Resistencia (¢), que en este caso vale 0,9.

foa (Kg/cm?) = 0,60 - 0.9 - Fy b
foa (Kg/cm*) = 0,60 0,90 - 2400 Kg/cm?
fra (Kg/cmz) ~ 1300 Kg/cm2 -

La Resistencia de Corte Requerida (tensidn a la que estd demandada la d‘
seccion) es: ‘

fou (Kg/cm?) =V (Kg)/tw (cm) - d (cm) .

Los valores ty y d se obtienen de Tablas de Perfiles Normales
Seccion

Como se explico en MADERA, el valor de la resistencia de corte requerida ultima (tension a la que
esta demandada la seccion) debera ser menor o igual que la resistencia de corte de disefio
(tension maxima para calcular) fou< fva

DEFORMACIONES EN VIGAS - MOMENTO DE INERCIA
Vale todo lo dicho en MADERA.

En las Tablas de Perfiles Normales se encuentran los Momentos de Inercia con respecto al eje
baricéntrico x-x (mayor inercia de la seccién) y con respecto al eje baricéntrico y-y (menor inercia de
la seccion) para los perfiles laminados.

Nota: En estas primeras instancias de calculo, trabajando con disefios de escasa complejidad y con
perfiles normales laminados no se tendrd en cuenta los efectos producidos por pandeo.
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CUADRO RESUMEN DEL PROCESO DE DIMENSIONADO Y VERIFICACION
A FLEXION Y CORTE
(PERFILES LAMINADOS: ACERO F24 - Fy = 2400 Kg/cm?)

ACCIONES PERMANTES (qo) Y VARIABLES (qu)

Predimensionado
Analisis de cargas CARGAS DE SERVICIO
Calculo de reacciones
Combinacién y mayoracién CARGAS ULTIMAS
N2

DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS DE SECCION (cargas tltimas s/CIRSOC 301)

Mu; Vu

N2

DIMENSIONADO/VERIFICACION A FLEXION (Zona plastica)-(cargas tltimas s/CIRSOC 301)

' ' . ) _ Mu(Kg.cm)
Si se conocen las dimensiones: ffu sz = T Zx (cm?) ffd sz

fra (Kg/cm®) = @.Fy = 0,9 - 2400 Kg/cm?* = 2160 Kg/cm?

Si NO se conocen las dimensiones, se calcula el modulo plastico Z necesario:
Mu (kg.cm)
Z(m?) = ————
ffd (kg/cm?)
Se busca en las tablas de perfiles laminados PNI o PNU una seccién que tenga un médulo plastico
igual o superior.

Fy = 2400 Kg/cm? tension de fluencia del acero @ = 0.9 factor de resistencia

v

VERIFICACION AL CORTE (cargas ultimas s/CIRSOC 301)

Vu (K
Perfiles laminados: fvu (sz) = W fvd (sz)
foa (Kg/ecm?) = 0,6-0-Fy (Kg/cm?)
foa(Kg/cm?) = 0,6 - 0,9+ 2400 Kg/cm?
foa(Kg/cm®) = 1300 Kg/cm?

v

VERIFICACION DE DEFORMACION (cargas de servicio s/CIRSOC 301)
omax < dadm
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ELEMENTOS ESTRUCTURALES SOMETIDOS A COMPRESION AXIL

Anteriormente se introdujeron los conceptos de pandeo que, aplicados a una barra sometida a
compresion axil provoca que la barra se curve o deforme antes de agotar la resistencia a compresion
del material utilizado. En el caso de las barras de acero, gracias a las propiedades eldsticas y
homogéneas que posee, existe un valor numérico de la fuerza con la cual se inicia el pandeo de la
barra, este valor se conoce como la carga critica de pandeo N, fue introducida por Euler en el afio
1744 y nos permite conocer la capacidad méaxima de distinto tipos de perfiles en funcién de sus
longitudes.

— 72
Ncrit—n X 12

Los parametros que intervienen en esta formula son:

e =momento de inercia, representa las caracteristicas geométricas de la barra

e F=mddulo de elasticidad del material

e [ =longitud efectiva de pandeo, que para barras biarticuladas es igual a la longitud de la
columna

A través de operaciones matematicas se puede demostrar que la esbeltez de la barra se incluye en la
formula de la carga critica de pandeo, pues sabemos por lo aprendido del concepto de esbeltez, que
columnas mas esbeltas tendran menor capacidad para resistir compresiones. No obstante, la elevada
resistencia del material acero permite la utilizacion de columnas mas esbeltas que otro material
como la madera o el hormigon.

Al igual que para flexidn y corte, para dimensionar elementos de acero sometidos a compresion se
trabaja con tensiones, en este caso se debe usar la tensidn critica (f.it) que se determina a partir de la
tension de fluencia del acero (Fy) y la formula de la carga critica de pandeo indicada (Ncrit)
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EJERCICIO: DIMENSIONADO Y VERIFICACION EN ACERO

CASA CALAMUCHITA- MIGUEL ANGEL ROCA
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PLANTA DE ARQUITECTURA
ORGANIZACION ESTRUCTURAL

Se propone la organizacién del mecanismo estructural: El plano superior de madera se organiza con
cabios de madera de 4”’x 8", machimbre de madera y cubierta de chapa, este plano se apoya en
planos verticales conformados por vigas y columnas de hormigén armado y muros sismorresistentes.

Los planos superiores de la zona de servicio se organizan con losas de hormigdn armado, estos
planos se apoyan en muros sismorresistentes y vigas de hormigén armado.

El plano superior de la galeria se organiza con cabios de madera y tirantes de madera; este plano se
apoya en vigas y columnas metalicas (perfiles de acero IPN).
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PLANTA DE ESTRUCTURA
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Se representa sélo la galeria de la vivienda.

C5(acero) viga 2 (perfil acero) C6(acero)
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PLANTA DE ESTRUCTURA DE LA GALERIA

AREA DE INFLUENCIA Y ESQUEMA DE CARGA SOBRE LA VIGA 1 (PERFIL ACERO)

C5(acero)  viga 2 (perfil acero) Cé&(acero)
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C7(acero) viga 1 (perfil acero) CB(acero)
L 140 5.60 1.40
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4‘? viga 1 (perfil acero) ﬂ%
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ANALISIS DE CARGA

010 0.10
—~ A~
1TAVADE AR A AP P |

CABIO DE MADERA 4" X 8"
TIRANTES DE MADERA 2" x 3"

Detalle vista longitudinal del cabio

CARGA DE SERVICIO

Tirantes de cedro (2"'x3")

(0,05m . 0,075m) . 900 Kg/m?3

NS

0.70 %

CABIO DE MADERA 4" X 8"
TIRANTES DE MADERA 2" x 3"

[NNNN
R

% |
0.70

Detalle corte transversal del cabio

33,75 Kg/m?

0,10m
Cabios de cedro (4”'x 8")

(0,10m . 0,20m) . 900Kg/m?3

25,71 Kg/m?

0,70m
Carga permanente é muerta
Carga variable ¢ viva (azotea inaccesible)

(En esta instancia se desprecia la carga de nieve)

D= 59,46 Kg/m?
+ L =100,00 Kg/m?
Qserv = 159,46 Kg/m?

Carga de servicio

Userv = 159,46 Kg/mz

CARGA ULTIMAS (Se consideran cargas Ultimas s/CIRSOC 301)
En esta instancia se considera solo acciones gravitatorias; deberd adoptarse la de mayor valor entre:

qul=1,4D
0u2=1,2D+1,6L

qul=1,4.59,46Kg/m? = 83,24Kg/m?>
qu2 = 1,2 . 59,46Kg/m?+ 1.6 . 100 Kg/m? = 231,3Kg/m?

Carga ultima

qu= 231,3 kg/m?

ANALISIS DE CARGA SOBRE VIGA 1 (PERFIL DE ACERO)
Es el peso de una superficie distribuida en la longitud de apoyo
g =sup. X qy=(1,5m x 8,40m) x 231,3Kg/m? = 347Kg/m

| 8,40m
Es equivalente a la luz de influencia por el q..
g=1,50 m x231,3 Kg/m? = 347 Kg/m

Peso propio la viga por metro lineal sera:
Viga predisefiada: IPN 200 = 26,2 Kg/m(TABLA IPN)

C5(acera)  viga 2 (perfil acero) C&(acera)
H

.

3.00

C7(acero) viga 1 (perfil acero) CB(acero)
140 5.60 L 140,
Se mayora por considerar cargas ultimas
Peso propio= 26,2 Kg/m x 1,2= 31,4 Kg/m
gu= 347 Kg/m + 31,44 Kg/m = 378,4Kg/m
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q=378,4Kg/m
T nnnmmnm

T\* viga 1 (perfil acero) T

. 140 5.60 1.40

DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS EN LA SECCION

EQUILIBRIO EXTERNC IFX=0 3FY=0 IM=0

DIAGRAMA DE CARGAS CALCULO DE REACCIONES:
®Fy=0
q=3784 kag/m MA =0
IO o7 4 et 40 Tomyt76 7.0 0y R -
JAN RB = -370,83kgm +9270,8kgm = 1589,26 kg
A B 5,50m
|40 | 5.80 A0 RA =R = 378.4 ko/m x 8.40m = 1569,28 kg
2
/]\RA -158928kg  RB= 15892(;];9 VERIFICACION; 1589,28 kg + 1589,26 kg - 376,4 kg/mx 8,40m =0

EQUILIBRIOC INTERNO  (ESFUERZOS EN LAS SECCIONES DE LA BARRA): V =corte M= momento

ESFUERZOS DE CORTE CALCULO DE ESFUERZOS DE CORTE,

VAd= 1059,52 Kg

VBd=529,76Kg  VAi=-3764 ky/mx 1,40m= - 529,76kg

vAd = 529, 76kg +1589,28 kg= 1059,52 kg

VBi= 105952 kg - 578,4ka/m x 5,60m = - 1059 52 kg
VBd=-1059,52 kg +1559,28kg = 529,76 kg
VD=529,76kg - 378,4 kg/m x 1,40 =0

VAi= -529,76 Kg

CALCULO DE MOMENTO FLECTOR:
MB=370,83 kgm
S MA = -(378,4kg/m x 1,40m x 0,70m) = -370,63kgm

m MC = -(378, 4kg/m x4,20m x2,10m) + (1589,28 kg x 2.80m) = 1112,50kgm
o MB = -370,83 kgm

MA=370,83 kgm

(‘t

\

\

\

\
MOMENTO FLECTOR

\

\
&) \

MC=1112,50 kgm

VERIFICACION A LA FLEXION - (SE CONSIDERAN CARGAS ULTIMAS S/CIRSOC 301)

El valor de la resistencia requerida tltima (tension a la cual estaran sometidas las fibras de borde)
tendrd que ser igual o menor a la resistencia de disefio (tensién maxima para calcular) para que la
viga pueda resistir el momento al que estd solicitada. by

Viga IPN 200 (perfil predisefiada)

resistencia requerida ultima<resistencia de disefio
ffu = Mu/Zx<fd = 0,9 Fy

ESTRUCTURAS EN ARQUITECTURA 134 ACERO



M,=111250 Kg.cm

Zs= 250cm?

Z, es el Mddulo Resistente Plastico y se obtiene en la TABLA PNI

ffu = 111250 Kg.cm= 445Kg/cm?<fy4= 0,9 . 2400 Kg/cm? =2160 Kg/cm?
250 cm?

La viga puede resistir el momento al que esta solicitado.
VERIFICA

VERIFICACION AL CORTE - (SE CONSIDERAN CARGAS ULTIMAS S/CIRSOC 301)

El valor de la tension de corte requerida tltima (tension a la que estd sometida la seccidn) debera
ser menor o igual que la tension de corte de disefio (tensidn maxima que puede resistir)

resistencia de corte requerida ultima <resistencia de corte de disefio
fvu =V/tw . d <fvd = 0,60 . 0,9 . Fy

Vy=1059,52 Kg

Los valores t y d se obtienen deTABLA PNI

tw=0,75cm

d =20cm

fuu= 1059,52 Kg = 70,63 Kg/cm? <f,4=0,60 .0,90 . 2400 Kg/cm?= 1300 Kg/cm?
0,75cm x 20cm

La viga puede resistir el corte al que esta solicitado.
VERIFICA

VERIFICACION DE DEFORMACION - (SE CONSIDERAN CARGAS DE SERVICIO S/CIRSOC 301)

En este caso, por tratarse de vigas con voladizos, se utiliza para calcular la flecha maxima (émadx), la
planilla de calculo Excel (Flechas) elaborada por el Arg. Hugo Bonaiuti.

Para verificar la deformacion se utilizan las cargas de servicio, por lo tanto la carga repartida en el
perfil es:

g = SUP. XQserv = (1,5m . 8,40m) . 159,46Kg/m?=239,2 Kg/m
I 8,40m

Peso propio la viga IPN 200(tabla PNI)=26,2 Kg/m

gs = 265,4 Kg/m

gs = 265,4 Kg/m

T viga 1 (perfil acero)
0O
"

1.40 5.60 1.40
7 #
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e Laflecha para el tramo de la viga es:

SOLO UN TIPO DE SECCION DEBE TENER DATOS E (Klcm2) |( 2100000
Seccion rectangular Perfil normal | | Seccion no normalizada

d | [ |" N\

bo = =

bo (cm) 0 IPN N° (mm) [} (cmd) VALORES ADOPTADOS
h (em) 0 L 200  hicm) PARA EL CALCULO
1(cmd) 0 SN 1 (cm4) 21400
S (cm3) 0 214 §(cm3) I S (cm3) 2140

LOS DATOS SE INGRESAN EN LAS CELDAS VERDES.

L1

L2

| L3 |

‘Pl
1

s

DATOS

P2

P3
q3

Luces (m)
Dist. a (m)

1,40

T
/ 5,60

1,40

P(T)
q (T/m)

0,265

0,265

Mom. Apoyo (Tm)
Mom. Tramo (Tm)

2T

\ 0,265
S ——

0,779

0260

Flechas & (cm)
Dist. de A (m)

0,0003

0,49

0,0003

Los datos a introducir son:

* N° del perfil

* Mddulo de elasticidad del

material

* Luz de viga y voladizos
(en casode corresponder)

* Cargas de servicio sobre
viga (una puntual y una
distribuida por tramo)

Se obtiene como resultado la flecha maxima (6max) y la distancia donde se encuentra.

Tramo

&madx=0.49 cm
&adm=L/200 (techos en general) = 560cm/200= 2,80 cm
&dmax < 6 adm (Verifica la deformacidn)

Voladizo

&dmdx=0.0003 cm

dadm=L/200 (techos en general)= 140cm/200= 0.70 cm
&dmadx < 6 adm (Verifica la deformacion)
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IPN segun
IRAM-IAS
U 500-511

Ag = Area bruta de la seccién transversal.

I = Momento de Inercia de la seccién.
respecto de los ejes principales.

r— I|/ Radio de giro .

S = Médulo resistente elastico de la seccion.

Q = Momento estatico de media seccion.

Z = Madulo plastico de la seccion.

S

TR,

R

02

J = Médulo de torsién.
Cw = Madulo de alabeo.

X4, Xz = Factores de pandeo.
Ly = Longitud lateralmente no amostrada
limite para desarrollar la capacidad de
plastificacion total por flexion.
L, = Longitud lateralmente no arriostrada
limite para pandeo lateral torsional
inelastico.

°|ez
Y
Aguierosenel Distancia AceroF-24
& Dimensiones Relaciones l X-X I Y-Y gl agujeroal Esp. Carga Carga
S Ala X, g g
g Ag | Peso I borde J Cw X1 (10)°® Alma AlaSup.
L
-% d bf tf hw | tw=r; I bf hwt Ix Sx rx Qx Zx ly Sy ry Qy | 1,58y Zy Wi d; Wy t L, L | Ly L,
Q =21 TIWL
S [rm |[mm|mm [mm| mm [mm | 26| W Hcme Kg/m| cm* | cm® | cm cm3| cm® em* {em® | cm [ em® | ecm® | ecm® | mm | mm mm mm cm* | cm® MPa | MPa? | cm | cm | cm | cm
80|80 42 59 59 39 23|35 151|757]594] 77,8 195 3,20 114I 228] 6,29 300 091 246 450 493| 22 64 10 443 |o71| 875 |32815| 070 | 47 260 | 42 230
100|100 50 6,8 75 45 27| 368 16,7 10,6) 8,34 171 |342 4,01 199'39,8' 12,2 4,88 1,07 402 7,32 804| 28 64 11 505 |131| 268 |30082| 1,00 | 55 283 | 49 248
1201120 58 7,7 92 51 31377 180|142 11,1 328 | 7 481 318|636| 215 7,41 1,23 6,12 11,12 12724/ 32 84 13 567 |223| 685 |28382| 129 | 63 309 | 57 269
1401140 66 86 109 57 34|384 191182] 143 9561 47,7 9540 352 107 140 885 1605 17,70 * 16 620|356 1540 | 27117 156 | 72 339 | 65 293
160 El l I 40 11 17 6,91 5,40 3138 26190 1,80 80 365 72 313
160 74 95 125 63 348|389 108|228} 17,9] 935 117 6,40 68,0 136] 54,7 14,8 155 12,28 22,20 24,55
180 l I 44 13 19 7,53 7,89 5924 25442 2,04 88 393 79 335
180 82 104 142 69 4,1|394 206 279] 21,9 1450 161 7,20 934 187] 81,3 19,8 1,71 16,50 29,70 33,00
200 l I 48 13 21 8,15 11,2 10520 24894 2,22 96 422 86 359
200 90 113 159 75 45|398 212)334] 262] 2140 4 8,00 250 117 260 1,87 2158 39,00 43,18
220 l I I 52 13 23 8,77 15,3 17760 24432 2,42 104 450 93 381
bio | 220 98 122 176 81 49| 402 21,7 39,5] 31,1 3060| 278 8,80 | 324§ 162 331 202 27,61 4965 5521 »5 030 | 206 | 28730 | 24017 | 258 |113 4ga | 102 07
260 240 106 131 192 87 52| 405 221 46.1] 36,2 4250| 4 9,59 | a2l 221 417 220 3468 6255 69,37 o 17 265 1015 | 275 | 44070 | 23025 | 265 | 119 s09 | 107 428
80| 260 113 14,1 208 94 56/ 4,01 221| 53,31 41,9 5740l 442 10,4 257 I 514]| 288 510 2,32 4256 7650 8511 5 47 285 1104 | 364 | 64580 | 24000 | 264 |126 539 | 113 4854
300|280 119 152 225 10,1 6,1| 391 22,3|61,00 47,9| 7590 542 11,1 316 632] 364 61,2 245 51,07 91,80 1021 64 21 305 1183 | 467 | 91850 |23987 | 2,68 | 132 563 | 118 473
I | ’ ’ ' '
300 125 16,2 241 10,8 6,5| 3,86 22, 69,00 54,2 9800 3119 762 451 72,2 2,56 60,29 108,3 120§
320 l I 70 21 30,5 12,72 59,7 128800 | 24038 2,67 137 589 | 123 495
340|320 131 17,3 258 11,5 69| 3,79 224 77,78 61,0 12510| 78212,7 457 |914 | 555 84,7 2,67 70,96 127,1 1419 74 21 315 1351 | 743 | 176300 | 24000 | 2,71 | 144 617 |130 518
360 | 340 137 18,3 274 12,2 7,3| 3,74 22J 86,7|| 68,0 157oo|923 13,5 540I 108dl 674 98,4 2,80 82,35 147,6 164, 76 23 335 14,50 | 94.2| 240100 | 24207 | 264 | 149 643 | 134 541
380|360 143 19,5 200 13,0 7.8| 3,67 zz,J 97,0 76,1 19610|1090 14,2 638I 127el 818 114 2,90 9596 171,6 1919 82 B 335 1529 | 115 | 318700 | 24262 | 265 | 155 672 | 140 565
4 2 4 16,1 14 41 2427 2 161 14
%1380 149 205 306 137 872|363 223 107] 840 24010|1260 15,0 741I 1484 975 131 302 1098 1964 2196 *° 345 618 | 140 ) 419000 0| 265 | 101 696 145 586
425 | 400 155 21,6 323 144 86| 3,59 22,4' 118 | 92,4 | 29210 1460 15,7 857 1711‘ 1160 149 3,13 1255 2235 251,0| s8s 25 375 17,30 177 | 587500 | 24280 2,63 170 734 | 153 618
450 l I J 94 25 38,0 18,35 220 791100 | 24306 2,65 176 764 | 159 643
425 163 230 343 153 92| 354 224 132} 104 369701740 16,7 1020] 2040} 1440 176 330 148,1 264,0 2962
475 96 28 41,0 19,37 270 | 1067000 | 24318 2,67 185 803 | 167 675
450 170 24,3 363 162 9,7| 350 224] 147 115 | 45850,2040 17,7 1200 2a0d 1730 203 343 1707 3045 3414
500 l 100 28 42,5 20,53 329 | 1403000 | 24375 2,65 191 831 172 699
475 178 256 384 17,1 10,3 3,48 22,5| 163 128 | 56480 2380 18,6 1400, 280d] 2090 235 3,60 197,5 352,5 394,9
5501 500 185 27,0 404 18,0 10,8 343 224|179} 141 | 68740 2750 19,6 1620 324d] 2480 268 3,72 2257 4022 451.4| 110 28 450 2300 | 472 | 2380000 | 24188 | 2,69 | 207 892 | 186 750
600 I 120 28 47,5 24,88 667 | 3821000 | 24544 2,64 221 967 199 814




UPN segun
IRAM-IAS

U 500-509-2

Ag = Area bruta de la seccion transversal.
I = Momento de Inercia de la seccion.
respecto de los ejes principales.

_ [1/ Radio de giro.
r= A 9
S = Médulo resistente elastico de la seccion.
Q = Momento estatico de media seccion.
Z = Médulo plastico de la seccion.

J = Maédulo de torsion.
Cw = Médulo de alabeo.

X4, Xz = Factores de pandeo.

Ly = Longitud lateralmente no amiostrada

limite para desarrollar la capacidad de

plastificacion total por flexion.
L, = Longitud lateralmente no arriostrada

limite para pandeo lateral torsional

Para U=300 pend.=8% ey =X = Distancia al centro gravedad. inelastico.
Para U>300 pend.=5% ¥ ec = Distancia al centro de corte.
S — pa— —
i i Acero F-24
5 Dimensiones I Relaciones I Ag || Peso l X-X I Y-Y Distancias ;:gué:e;(l); Eélsb?gﬁ;a Espesor J Cw X (1)(();75 Carga Carga
F I l al borde Alma Ala Sup.
c
'§ d bf | tf=r; | hw tw Iy bf hw I I Ix l Sx rx Qx Zx ly Sy ry Qy 1,5.8y Zy ey ec Wy d1 Wy t t, L, L, L, L,
mm | mm | mm [ mm [ mm | mm tf W cm? § Kg/m § cm? 1 cm®  cm |cm®*g cm® fem* | ecm® [ cm | cm® cm® [ em® [ cm | cm | mm | mm mm mm | mm | cm* cm® MPa | MPa? | cm | cm | cm | cm
30x15 | 30 15 4,5 12 4 2 I 3,33 3,00 I 2,21 1,74 I 2,53 l 1,69 1,07 - I - 0,38 0,39 042 - - - 0,52 0,74 | 10 6,4 5 3,90 5,10 0,14 - - - - - - -
30 30 33 7 1 5 3,5 I 4,71 0,20 § 544 4,27 I 6,39 l 4,26 1,08 - I - 533 268 0,99 - - - 1,31 222 | 18 8,4 15 5,68 8,32 0,82 - - - - - - -
40x20 § 40 20 55 18 5 2,5 I 3,64 3,60 | 3,66 2,87 I 7,58 3,79 1,44 - - 1,14 086 0,56 - - - 0,67 1,01 | 11 6,4 9 4,70 6,30 0,34 - - - - - - -
40 40 35 7 11 5 3,5 [ 500 220 I 6,21 4,87 14,1 7,05 1,50 - I - 6,68 3,08 1,04 - - - 1,33 2,32 18 11 17 5,60 8,40 0,91 - - - - - - -
50x25 [ 50 25 6 25 5 3 I 4,17 5,00 I 4,92 3,86 I 16,8 l 6,73 1,85 - I - 249 148 0,71 - - - 0,81 1,34 | 16 8,4 9 5,00 7,00 0,52 - - - - - - -
50 50 38 7 20 5 3,5 I 543 4,00 | 7,12 5,59 I 26,4 l 10,6 1,92 - I - 3,12 3,75 1,13 - - - 1,37 2,47 | 20 11 18 5,48 8,52 1,02 - - - - - - -
60 60 30 6 35 6 3 I 5,00 5,83 6,46 5,07 I 31,6 l 10,5 2,21 - I - 451 216 0,84 - - - 0,91 1,50 18 8,4 12 4,80 7,20 0,78 - - -
65 65 42 75 33 55 4 5,60 6,00 I 9,03 7,09 57,5 2 17,7 2,52 . 14,1 5,07 1,25 - - - 1,42 2,60 | 25 11 17 5,82 9,18 1,46 - - -
80 80 45 8 46 6 4 563 7,67 Ill.OO 8,64 106 ‘ 26,5 3,10 159 I 318 [ 194 6,36 133 6,35 9,54 12,08 | 1,45 2,67 | 25 13 20 6,20 9,80 2,00 | 196,54 | 48818 0,12 68 555 | 62 501
100 100 50 8,5 64 6 4,5 I 5,88 10,7 | 13,50 | 10,60 I 206 l 41,2 3,91 24,5' 49,0 1293 849 147 859 12,7 16,21 | 1,55 2,93 | 30 13 20 6,50 10,50 | 2,64 | 481,65 | 40033 0,27 76 506 | 68 454
120 120 55 9 82 7 45 I 6,11 11,7 | 17,00 § 13,40 I 364 l 60,7 4,62 36,3' 72,6 | 43,2 11,1 159 11,61 16,7 21,27 | 1,60 3,03 | 30 17 25 6,80 11,20 | 3,84 1039,2 | 36738 0,40 82 504 ( 74 450
140 140 60 10 98 7 5 I 6,00 14,0 I 20,40 | 16,00 I 605 l 86,4 545 514 I 103 62,7 148 1,75 15,36 22,2 2832 (1,75 337 | 35 17 25 7,60 12,40 | 5,37 2073,5 | 33445 0,57 90 508 [ 81 451
160 160 65 105 115 75 55 6,19 153 I 24,00 | 18,80 I 925 l 116 6,21 68,8 I 138 j 853 183 1,89 1937 275 3520 (184 356 | 35 21 30 7,90 13,10 | 6,97 | 3750,3 | 30779 0,82 97 509 | 87 449
180 180 70 11 133 8 55 I 6,36 16,6 §28,00 § 22,00 I 1350 l 150 6,95 89,6 I 179 § 114 22,4 2,02 24,04 336 43,14 (192 3,75 | 40 21 30 8,20 13,80 | 8,91 | 6383,5 | 29063 1,07 104 517 | 93 453
200 200 75 11,5 151 85 6 I 6,52 17,8 | 32,20 | 25,30 I 1910 l 191 7,70 114 228 148 27 2,14 29,41 40,5 51,89 | 2,01 3,94 ( 40 23 35 8,50 14,30 | 11,23 | 10429 | 27479 1,37 110 522 | 99 453
220 220 80 12,5 167 9 6,5 I 6,40 18,6 | 37,40 ! 29,40 I 2690 l 245 8,48 146 I 292 197 336 2,3 36,38 50,4 64,40 | 2,14 4,20 | 45 23 35 9,30 15,70 | 15,16 | 16737 | 26823 1,49 118 550 | 106 476
240 240 85 13 184 9,5 6,5 2 6,54 19,4 |"42,30 | 33,20 | 3600 300 9,22 179 358 248 39,6 2,42 43,30 59,4 76,02 | 2,23 4,39 | 45 25 40 9,60 16,40 | 18,57 | 25390 | 25785 1,79 124 560 | 112 481
260 260 90 14 200 10 7 I 6,43 20,0 |48,30 37,90 I 4820 l 371 9,99 221 442 317 47,7 2,56 52,38 71,6 92,22 | 2,36 4,66 | 50 25 40 10,40 17,60 | 24,20 | 38133 | 25436 1,90 132 586 | 118 502
280 280 95 15 216 10 7,5 I 6,33 21,6 453,30 || 41,80 I 6280 l 448 10,90 266 I 532 ¥399 572 274 62,03 85,8 109,9 | 2,53 5,02 | 50 25 45 11,20 18,80 | 29,71 | 55532 | 24518 2,12 141 608 | 127 518
300 300 100 16 232 10 8 I 6,25 23,2 | 58,80 | 46,20 I 8030 l 535 11,70 316 I 632 § 495 678 29 7271 102 130,0 | 2,70 541 | 55 25 45 12,00 20,00 | 36,24 | 78829 | 23817 2,33 149 628 | 134 533
320 320 100 17,5 246 14 8,75 I 571 17,6 I 75,80 | 59,50 I 10870| 679 12,10 413 I 826 597 80,6 281 91,63 121 158,9 | 2,60 4,82 | 55 25 45 15,35 20,35 | 61,80 | 104418 | 27823 1,42 144 695 | 130 603
350 350 100 16 282 14 8 6,25 20,1 77,30 | 60,60 I 12840| 734 12,90 459 I 918 570 75 2,72 88,72 113 149,6 | 2,40 4,45 | 55 25 45 13,85 18,85 | 56,39 | 123305 | 24829 2,46 140 616 | 126 521
380 380 102 16 313 13,5 8 I 6,38 23,2 I 80,40 | 63,10 I 15760| 829 14,00 507 g 1014 jj 615 78,7 2,77 93,75 118 156,8 | 2,38 4,58 | 60 25 42 13,79 18,89 | 56,39 | 158663 | 22420 3,74 142 583 | 128 479
400 400 110 18 324 14 9 I 6,11 23,1 491,50 71,80 | 20350 1020 14,90 618 1236 } 846 102 3,04 119,2 153 202,3 | 2,65 511 | 60 25 50 15,60 21,10 | 76,06 | 239940 | 22576 3,42 156 640 | 141 529
- s . . - ol | —
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HORMIGON ARMADO

Se denomina hormigén armado al material heterogéneo compuesto por hormigdén y barras de acero,
asociados de tal forma que, asegurada la adherencia del acero dentro de la masa de hormigdn,
forman un sélido unico, desde el punto de vista mecanico.

e Hormigdn: Gracias a su estado fluido previo al endurecimiento, puede moldearse y adquirir gran
variedad de formas. Como todo material pétreo, posee gran capacidad para resistir
compresiones, aunque con una resistencia a la traccion muy reducida. Es econdmico, de facil
trabajabilidad y al ser compacto, protege de la corrosién a las barras de acero colocadas en su
interior.

e Barras de acero: Son las encargadas de resistir tracciones. Se usan barras cuya conformacién
superficial tiene por objeto mejorar la adherencia con el hormigdn que las rodea, para evitar que
se desprendan del hormigdn al ser traccionadas y asegurar que ambos materiales trabajen
solidariamente.

La unién del hormigén con las barras de acero, ubicadas estratégicamente en su interior, permite
aprovechar las caracteristicas de cada uno de los materiales, creando piezas con capacidad de resistir
flexiones. Esta unién es posible gracias a que ambos materiales poseen coeficientes de dilatacion
térmica casi idénticos (0,01 mm/m2c)
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ACERO

Para los aceros utilizados en hormigdn armado los diagramas de tensidon-deformacion para esfuerzos
de traccion y compresidn son similares a los vistos para aceros laminados (perfiles).

La resistencia de las barras se obtiene a partir de la composicién quimica. El acero que admite el
reglamento y el mas usado en el medio se denomina: Acero conformado de dureza natural 420 y se
designa ADN 420.

A
§=
(8
k]
o ADN420 Tension de fluencia:
& ; f, = 4200Kg/cm?
— 1
gy 1
5 : f, = 420 MPa
£ :
[hut ! Deformacion de fluencia:

Periodo elastico
8y= 2 %0

Modulo de Elasticidad:
E = 2.100.000 Kg/cm?

¥ Deformacione (%)

La forma del diagrama de tensiones-deformaciones del acero presenta un periodo elastico en el cual
las tensiones son proporcionales a las deformaciones especificas. El Médulo de Elasticidad, como ya
se vio, es constante para todos los tipos de acero y vale E = 2.100.000 Kg/cm?.

El acero para hormigdén armado se comercializa en barras de seccién circular de 12 metros de
longitud, en didmetros de 6, 8, 10, 12, 16, 20 y 25 milimetros. Poseen nervios longitudinales y aletas
transversales salientes, para asegurar la adherencia al hormigén.

IDENTIFICACION DE LAS BARRAS

FRENTE

Tension de fluencia Diametro nominal
(MPa) (mm)
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HORMIGON

El hormigdn es un material que presenta inicialmente un estado fluido que permite moldearlo para
luego mediante el fraguado, pasar a estado sélido adquiriendo la forma del molde sobre el cual se lo
ha vertido. Estda compuesto por una mezcla homogénea de una pasta adhesiva de cemento y agua
gue mantiene ligadas a particulas de arena y piedra.

Posteriormente al fraguado, comienza un periodo de endurecimiento, adquiriendo su resistencia
completa aproximadamente a los 28 dias, aunque este proceso en realidad continda incluso por
varios afios.

El hormigdn como la mayoria de los materiales cerdmicos, tienen una considerable resistencia a la
compresion, sin embargo, posee una muy baja resistencia a la traccién. En el caso del hormigdn, la
resistencia a la traccidn es del orden de la décima parte de la resistencia a compresidn. Por diversas
razones, las normas de calculo no admiten el trabajo a tracciéon del hormigdn desde el punto de vista
de la resistencia mecdnica, por lo tanto, se adopta como hipdtesis que el hormigdn trabaja sdélo a
compresion.

La resistencia a compresion del hormigén depende de multiples factores tales como:

e La calidad de los componentes

e El dosaje, es decir las proporciones de los componentes (aridos, cemento y agua) del paston,
en particular la cantidad de cemento por m?y la relacién agua-cemento

e Lagranulometria de los aridos (arenay piedra)

e Eltipoytamafio maximo de la piedra (agregado grueso)

e El proceso de colocacion y compactaciéon

e El proceso de curado, etc.

Al existir tantos factores que influyen en la resistencia, para determinar un valor de referencia es
necesario recurrir a datos estadisticos. Para ello, se realizan ensayos sobre probetas de dimensiones
normalizadas (cilindricas de 15 cm de diametro y 30 cm de altura), confeccionadas también bajo un
proceso normalizado.

Para conocer la capacidad resistente de un hormigdn, se determina el valor de su resistencia
caracteristica a compresion (f'c) para la cual existe el 90% de probabilidades de ser superada por los
valores de rotura de las probetas ensayadas, en general, a los 28 dias de edad del hormigén.
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El Reglamento CIRSOC 201 tipifica las clases de hormigdn, de acuerdo a sus resistencias, segun el
siguiente cuadro:

Resistencia Resistencia
Clase de especificada a especificada a A utilizar en
hormigén compresién f, compresién ' hormigones
(Mpa) (Kg/em?)
H-15 15 150 Simples (sin armar)
H-20 20 200 Simplesy armados
H-25 25 250
H-30 30 300
H-35 35 350
H-40 10 400 Simples, armadosy
pretensados
H-45 45 450
H-50 50 500
H-60 60 600

20 MPa (Sistema Internacional de Unidades) = 200 Kg/cm? (Sistema Métrico Legal Argentino-SIMELA)

Se establece para estructuras de hormigdén armado una calidad minima de H-20, es decir una
resistencia especifica de rotura f'. = 200 Kg/cm?.

En cuanto a la rigidez del material, los resultados de ensayos de compresién dan curvas de tension-
deformacién no tan definidas como las del acero, debido a la gran cantidad de variables que inciden
sobre la resistencia del hormigdn. La parte inicial el diagrama es practicamente recta, pudiéndose
considerar al hormigén como un material eldstico dentro de cierto margen de tensiones. El Mdédulo
de Elasticidad (E) es variable, y depende de la calidad del hormigén.
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Si la seccién de hormigdn estd totalmente comprimida (como en una columna, por ejemplo), cuando
alcanza f'c, la deformacion €u de rotura es de alrededor del 2 %e.. Quiere decir que para esa
deformacién el hormigén rompe.

Cuando la seccion esta flexionada, (como en una viga, por ejemplo), cuando el hormigdn alcanza f'c
la deformacién, €u de rotura es de alrededor del 3 %e. Esto es asi, porque las investigaciones han
demostrado que cuando el hormigén se encuentra sometido a esfuerzos de flexién, existe una
colaboracidn de las fibras contiguas al extremo que pueden superar la tensién a la cual trabaja el
hormigdn. En resumen, para secciones sometidas a flexion simple: cuando el hormigdén alcanza la
tension de rotura f'c, la deformacidn limite es €, = 3 %eo.

El Mddulo de Elasticidad depende del tipo de hormigdn, siendo para el H20 aproximadamente
210.000 Kg/cm? (alrededor de 10 veces menos que el E del acero), para el H25 235.000 Kg/cm? y
para el H30 257.000 Kg/cm?.

Comparando en un mismo diagrama de tensidon-deformacion el comportamiento del acero y el
hormigdn, puede evidenciarse la gran diferencia en resistencia (maximo valor en el eje de ordenadas
alcanzado), rigidez (pendiente de la recta del tramo eldstico inicial) y ductilidad (longitud de la linea
entre los puntos de fluencia y rotura) que existe entre ambos materiales:
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DIMENSIONADO
FLEXION (ESFUERZOS INTERNOS)

Se considera una viga de H2A?2 de seccidn rectangular, con armadura de traccién solamente.

Considerando una seccién central de la viga, por acciéon de las cargas externas, ésta gira y se
mantiene plana. Se cumple, igual que en madera y acero, la Ley de Navier-Bernouilli (las secciones
planas se conservan planas después de la deformacién hasta la rotura). Las fibras sufren
deformaciones (€): las superiores se acortan, las inferiores se alargan y las ubicadas en el eje neutro
no se deforman. Cuando las solicitaciones son muy bajas (sin superar la escasa resistencia a traccion
del hormigdn), se mantiene la proporcionalidad entre tensiones y deformaciones al igual que en

otros materiales eldsticos como el acero y la madera.
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El material se opone a deformarse y ello genera fuerzas internas que crecen con la deformacién, la
gue a su vez crece con el momento flector. Una vez superada la pequefia resistencia a traccion el
hormigodn traccionado se fisura. Las grietas son muy pequefias (fisuras capilares) y no afectan la
proteccién contra la corrosidn, sin embargo, si afecta profundamente el comportamiento de la viga

sometida a flexion. l l |_,A5
_JK_MJ_AQ.Q‘A_T_

Fisuras capilares
Viga
En una seccién fisurada el hormigdn de la cara traccionada de la viga no puede recibir ningin
esfuerzo y al acero le corresponde resistir toda la traccidn. Si se incrementa la solicitacién hasta el
estado ultimo antes de alcanzar la rotura, los materiales plastifican, desapareciendo la
proporcionalidad entre tensiones y deformaciones. El hormigén alcanza el 3%. de deformacion,
mientras que el acero debe llegar al menos hasta un 5%o.
€,=0,003

=

Tensiones de
compresion del

% hormigon

4 Eje Neutro
A, Tensiones de
*0000 =P traccién del
| acero
£¢=0,005
Seccién central Diagrama de Diagrama de
de la viga deformaciones tensiones

La resultante de todas las tensiones de compresion en el ancho (b) de la seccién de la viga forman la
fuerza C de compresién y la resultante de las tensiones de las barras de acero colocadas forma la
fuerza de traccién T. Ambas fuerzas C y T, ubicadas a una distancia Z (brazo de palanca) generan un
Momento Interno (Mi) que equilibra el Momento Externo (Me) actuante en la seccidn.
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Para determinar el momento maximo resistente Mi de una seccién de la viga se debe conocer una de
las fuerzas C o T, y el brazo de palanca Z. Para ello es necesario conocer exactamente como es la
forma del diagrama de tensiones, que varia dependiendo de la cuantia de acero colocada y la
magnitud de la solicitacion a la cual esta sometida la viga.

Si bien las tensiones reales de compresién no son de valor constante en toda la zona comprimida (su
forma no es rectangular), el reglamento CIRSOC 201 permite adoptar una distribucién rectangular
equivalente a la distribucién real, con una tensién del hormigén igual a 0,85 f'c y una alturaa = Bi xc,
siendo B; un factor que depende de la calidad del hormigdn (0,85 para H20) y “c” la profundidad del
eje neutro.

b 0,003 085f¢
7 e 73 T Vi A) R
N\
Al al2
c a=fqc jE—=CR ST b
‘;
d + V. s
— Tensiones reales
------ Tensiones equivalentes
AS
eoee e | —— T=Agfy
L's > Ly.l
Diagrama de Diagrama de
deformaciones tensiones
Por lo tanto:
El momento interno debe ser igual al momento externo para lograr el equilibrio:
Mi = Me

El momento interno esta generado por la cupla producida entre las fuerzas de tracciéon y compresion,
por lo cual es igual a:

Y por equilibrio interno las fuerzas de compresién y traccién deben ser iguales:

T=C
La fuerza de compresion es igual a la superficie comprimida (a.b) multiplicada por la tension de
compresion del hormigon utilizada en el diagrama de tensiones equivalente (0,85 f'c):

C=0,85fc.a.b
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La fuerza de traccién es igual a la seccidn total de acero colocada (As) por la tensién de fluencia del
acero (fy):
T=As.f,

A partir de las ecuaciones anteriores, podemos deducir que el momento interno resistente de una
seccion de hormigdn armado se denomina momento nominal, y es igual a:
My=0,85fc.a.b.Z
O tambien:
My=As.f,.Z

CORTE (ESFUERZOS INTERNOS)

Como se explicd, cuando se empieza a cargar una viga de hormigoén las tensiones de traccion y
compresion son pequefias y el hormigdn puede resistir ese nivel de traccién. Pero cuando la tensién
principal de traccidn supera la resistencia a traccidon del hormigdn, este se rompe y aparecen fisuras.
Existen fisuras generadas por:

e Flexion en zonas de maximo momento flector que llegan aproximadamente al eje neutro y
son casi verticales.

e Corte, en las zonas de maximo esfuerzo de corte. Son fisuras diagonales debidas a las
tensiones de traccion, aproximadamente a 452 y mds anchas en el eje neutro, prolongandose
hacia arriba y abajo y llegando a la armadura de traccion.

e Combinacién del efecto del momento y el corte que arrancan verticalmente del borde
traccionado y luego se inclinan a 45¢9.

Fisura de corte l l

20 1h0N
N s de een

Fisura de corte y flexion

Viga

En definitiva, las fisuras en cada punto son normales (perpendiculares) a la tension principal de
traccion.

Fisurado el hormigdn, el mecanismo de equilibrio entre fuerza de corte y tensiones internas que se
vio para secciones de acero y madera ya no funciona. En la seccion de hormigdén armado se
desarrolla otro mecanismo para equilibrar la fuerza cortante al que ademas puede incorporarse
acero para tomar las tracciones que se producen.

Las armaduras que se colocan para aportar a la resistencia al corte son principalmente de dos tipos:
Estribos y barras longitudinales dobladas (generalmente a 452). Salvo en vigas sometidas a esfuerzos
de corte muy elevados es preferible absorber estos esfuerzos sélo con estribos.

AN S/

Estribos Barras dobladas

En la figura siguiente, se indican las fuerzas actuantes con una fisura a 452 que parte del paramento
del apoyo seguida de un corte vertical en la zona comprimida.
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La resistencia al corte del hormigén, sin armadura de corte se genera con el aporte de tres
componentes: la fuerza de compresidn C, que presiona uno contra otro ambos trozos generando una
friccion que tiende a evitar el deslizamiento inducido por el esfuerzo de corte; también a través de la
fisura aun se pueden trasmitir fuerzas por el efecto de engranamiento entre las superficies rugosas; y
por ultimo también colabora la fuerza generada por el efecto de perno de la armadura longitudinal
colocada para resistir la flexion.

A esta capacidad resistente al corte, propia del hormigdn, también pueden afiadirse las armaduras de
corte conformadas por estribos y/o barras dobladas. Estas armaduras unen ambos trozos de la viga
separados por la fisura y colaboraran con la resistencia a corte.

La resistencia al corte aportada por el hormigdn se denomina Vc, y la aportada por la armadura de
corte se denomina Vs. Entre ambas conforman la capacidad resistente nominal al corte que se
denomina Vn.

Vn=Vc+Vs

Vn: Resistencia Nominal al Corte
Vc: Resistencia Nominal al Corte aportada por el hormigén
Vs: Resistencia Nominal al Corte aportada por el acero

El aporte del hormigdn Vc se calcula mediante formulas empiricas establecidas a través de ensayos,
de manera simplificada es igual a:

1
Vo==Vfebd ()
El aporte del acero proporcionado por estribos se obtiene multiplicando la cantidad de acero que
atraviesa una fisura, por la tensién de fluencia del acero. Considerando que las fisuras de corte se
producen aproximadamente a 452, por geometria obtenemos que la cantidad de estribos que
atraviesan una fisura es igual a la altura atil de la viga (d) dividida por la separacién en que se
coloquen los estribos (s), por lo cual:

As: Seccidén de acero un estribo que atraviesa el alma de la viga (se computan todos los tramos
verticales del estribo)

d: Altura atil de la viga (altura total menos el recubrimiento)
s: Separacion entre estribos
fy: Tensién de fluencia del acero

Entre ambos aportes (hormigdn y acero) no puede superarse un maximo de resistencia igual a:
5
Vnzg ferb-d (*)

(*) Los valores de deben expresarse en Mpa, b y d en mm, y el resultado estard en Newton, al que se debera
dividir por 10 para convertirlo en Kg.
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PREDIMENSIONADO DE LA SECCION DE HORMIGON

Como se ha visto hasta ahora, la resistencia total de una viga de hormigén armado esta dada tanto
por su seccion de hormigdn como por el acero que en ella se coloque. Por lo tanto, no podemos
dimensionar las armaduras sin antes haber elegido el tamafio de la viga. Ademas, la geometria de los
elementos estructurales también incide en el analisis de las solicitaciones.

Se hace necesario entonces, que al comenzar con el disefio estructural se determine la geometria de
los elementos, en una etapa denominada predimensionado, en donde también pueden incidir otros
aspectos de disefio no estructurales, tales como morfoldgicos, funcionales, constructivos,
econdmicos, etc.

Dentro de los aspectos estructurales, ademas de la resistencia, la viga debe tener una rigidez
adecuada. Esta condicion evitara que su deformacidon produzca dafios a los revestimientos,
cerramientos, carpinterias, u otros elementos no estructurales que pueden estar vinculados a la viga,
ademas de evitar aspectos visuales negativos, sensacion de inseguridad, etc.

Resulta practico entonces, predimensionar las vigas con un tamafo suficiente que garantice una
adecuada rigidez. Posteriormente podran dimensionarse las armaduras necesarias para resistir las
solicitaciones, en una etapa mas avanzada del proyecto.

El reglamento CIRSOC 201 nos indica la altura minima que necesitan las vigas para lograr una rigidez
adecuada, sin necesidad de hacer un calculo de deformaciones:

ALTURA MINIMA PARA VIGAS
Simplemente Con un extremo Ambos extremos En voladizo
apoyados continuo continuos a
A D\ Nf NE
Luz/16 Luz/18,5 Luz/21 Luz/8

DIMENSIONADO DE ARMADURAS

El reglamento argentino de estructuras de hormigén CIRSOC 201, establece un margen de seguridad
estructura a través de dos recursos:

e Mayorando las cargas o solicitaciones para aumentar la resistencia requerida.

e Minorando la resistencia nominal (capacidad resistente de la seccion antes de fallar)
mediante el uso de un factor ($), menor a la unidad, que disminuye la capacidad resistente
de la seccion.

Rd = Rn -¢

R4 : Resistencia de Disefio (resistencia disminuida de la seccién por seguridad)
Rn : Resistencia nominal (maxima capacidad resistente de la seccién antes de fallar)
¢ : Factor de reduccién de resistencia (varia segun el tipo de material y de solicitacion)

Valores del factor de reduccion (¢) segun el tipo de
solicitacion H2A2

Secciones controladas por

. 0,90
traccion

!

Secciones controladas por
corte

0,75

!
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El valor asignado al Factor de Resistencia (¢) cuando la seccion estd controlada por corte es menor
(0,75) que cuando esta controlada por traccién (0,90), ya que el corte produce una rotura fragil, sin
previo aviso.

Como se dijo en capitulos anteriores, la estructura en su conjunto y cada uno de los elementos
deben proyectarse y dimensionarse de manera tal que para cualquier estado limite ultimo, la
resistencia ultima (demanda) sea menor o igual a la resistencia de disefio (capacidad)

Ru SRd

En definitiva, para dimensionar una seccidon de hormigén armado sometida a flexion y corte:

e My=M,.0,90
e V4 =V,.075

Y se debera verificar:
° M,

<
e \, <
e Deformacion en servicio < Deformacion limite

My
Vq

DIMENSIONADO DE ARMADURA DE FLEXION

Para conocer cuanto acero debemos colocar en la cara traccionada de una viga, debemos conocer el
momento ultimo al que esta solicitada, sus dimensiones, y el brazo de palanca interno.

Suponiendo una seccién de una viga y sus diagramas de tensiones y deformaciones tales como los
siguientes:

b 3%o 0,85 fc

R | ] C I
: C/ T
L s 1 =

LXRX = - !

=5%0

Sabemos que el momento de disefio resistido por la viga es igual a la fuerza de compresién por el
brazo de palanca, multiplicados por el coeficiente de reduccién de resistencia y debe ser mayor que
el momento ultimo solicitante:

M,<My=0,85fc.a.b.Z.¢

Y el brazo de palanca Z es igual a la altura util d menos la mitad del bloque comprimido “a”:
Z=d-a/2

Reemplazando:
Mg=0,85fc.a.b.¢.d-a/2

Por lo tanto, podemos despejar el valor de a:
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2 My
¢-085f. -b-d?

a=|1— |1-—

Como la fuerza de traccion del acero (As . f,) tiene que ser igual a la de compresidn del hormigén
(0,85f'c.a.b):
As.f,=0,85fc.a.b

Como ya conocemos a, podemos despejar la seccidon de acero necesaria As:

a-b-085-f
As=————
y

CUANTIA DE ARMADURA LONGITUDINAL

La cuantia (p) es la relacién entre el area de la armadura (As) y la seccidn util (b x d) del hormigén.
p=As/b.d

ﬁ b —e
La cuantia de acero colocada en un elemento flexionado de hormigén

armado incide en su comportamiento al momento de romperse.
Cuando la falla de la seccion se produce porque el hormigdn
comprimido alcanzé su limite sin que el acero haya alcanzado la tensién
de fluencia, la rotura de la pieza es brusca, sin ninguln tipo de aviso. En
cambio, si la falla de la seccidn se produce porque el acero alcanzé la d h
rotura, la pieza antes de romperse presenta una fisuracién importante y
creciente lo que permite tomar medidas de precaucion. Para ello se
establece una cuantia maxima que asegura que la deformacién del A,
acero supere al 5%0 al momento de romperse la viga. Esta deformacion PESES
resulta facilmente visible.

Por otra parte, si la cuantia de acero es muy baja, éste podria llegar a romperse incluso antes que el
hormigon se fisure por traccion, produciéndose la falla de la viga antes de que se pueda observar
fisura alguna. Para evitarlo se adopta una cuantia minima que garantiza una resistencia de la viga
fisurada mayor que la resistencia de la viga sin fisurar.

El reglamento CIRSOC 201 fija los siguientes valores de cuantias para elementos flexionados:

Para acero ADN 420 y hormigones f'_ < 300k/cm2

Cuantia P (%) H-20 H-25 H-30
MINIMA 0,0033 0,0033 0,0033
MAXIMA 0,0129 0,0161 0,0194

DIMENSIONADO DE ARMADURA DE CORTE

Al igual que para el dimensionado de la armadura a flexién, el esfuerzo de corte de disefo es igual a
la capacidad resistente nominal al corte de la seccidn, multiplicada por el factor de reduccion de
resistencia, y debe ser mayor o igual al esfuerzo de corte ultimo solicitante.
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Por lo tanto, el maximo corte capaz de resistir con seguridad una seccion es igual a:

5
VusVa=2fcb-d-¢p (9

Debe verificarse esta condicién antes de dimensionar la armadura de corte.
Dado que la capacidad de corte de una seccion estd dada por la suma de lo aportado por el hormigdn

mas lo aportado por el acero, para obtener los estribos necesarios debemos restarle al corte ultimo
solicitante, lo que ya es resistido sélo por el hormigén:

1
%:Vu—gm-b-d-qb ()

Como ya vimos, el corte resistido por los estribos es igual a la seccion de acero que aporta un estribo
(As) multiplicada por la cantidad de estribos que atraviesan una fisura (d/s) y por la tensién de
fluencia del acero (f,) reducida por el coeficiente de reduccidn de resistencia ¢.

d
Vs = As - ; ' fy P
Despejando, se obtiene la seccién necesaria a aportar por cada estribo, seleccionando previamente
una separacién determinada:
V, -s
A = s -
d-f, ¢
(*) Los valores de deben expresarse en Mpa, b y d en mm, y el resultado estard en Newton, al que se debera
dividir por 10 para convertirlo en Kg.

CUANTIA DE ARMADURA TRANSVERSAL
Si sélo el aporte del hormigdn fuera mayor que la solicitacion, se debe colocar una cuantia minima de
estribos, igual a:
‘.*b*s 033:b-s
4, = fe >
16 f, fy
También se fija una separacién mdaxima de estribos, que garantiza que habrd siempre al menos dos

estribos atravesando cada fisura a 452, ya que si colocamos estribos muy separados entre si podrian
producirse fallas por corte en el espacio comprendido entre ellos.

(Las tensiones deben expresarse en Mpa y las medidas en mm)

Posibles lineas de

rotura cortan la misma s < { d/?2
cantidad de estribos

40 cm

| /// / —te /Estribos verticales

lineas de rotura que no
cortan ningun estribo

La misma cuantia de
estribos pero con
I - mayor separacion
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Para simplificar el proceso de dimensionado de armaduras, pueden utilizarse tablas en donde se
indica para una seccion de viga determinada, la solicitacién de disefio obtenida a partir de distintas

cantidades de armadura colocada.
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DISENO DE ARMADURAS DE VIGAS

ARMADURA LONGITUDINAL

Por motivos constructivos, debe colocarse al menos una barra longitudinal en cada una de las 4
esquinas de la viga rectangular. Las dos barras que quedan ubicadas en la cara comprimida de la viga,
no trabajan a traccidn y reciben el nombre de “perchas” ya que su funcion es la de colgar los estribos
y permitir el armado del paquete de acero de la viga previo a su hormigonado. Se recomienda el uso
de barras de didametro 8 o mayor.

Si la viga es muy alta, la distancia entre las perchas y la armadura de traccidn se hace excesiva (40 cm
0 mas) y puede ser necesaria la colocacién de una armadura longitudinal intermedia, sobre las caras
laterales de la viga. Esta armadura se denomina “de piel” y se utiliza para evitar el pandeo de los
estribos, debido a su esbeltez, y reducir la formacién de fisuras por retracciéon del hormigén durante
el fraguado. Se recomienda utilizar diametros pequefios, del orden de 6 u 8 milimetros.

Perchas Estribos

‘ T— Armadura de traccion ‘

perchas: armadura
— consfructiva

perchas: armadura

- constructiva L— estribos
. -
|~ estribos
< v armadura de
£ 3 L piel
AL . armadura de traccion § T
' - (segun calculo) N _
] J\ Lt o o armadura de traccion
— b - => , .
4 ~ (segun calculo)

4 b £

La armadura de traccidon debe sumar en total, la cantidad de acero As obtenida en el dimensionado.
Para ello pueden seleccionarse y combinarse distintos diametros de barras, aportando cada una su
seccion de acero como se indica a continuacion:

ESTRUCTURAS EN ARQUITECTURA 157 HORMIGON ARMADO



By
Para simplificar la suma de secciones, la tabla siguiente muestra la seccién de acero, en cm? que
aporta cada didmetro de barra, desde una unidad hasta un total de 10 barras:

Diam. Secciones nominales / nimeros de barras
Nominal Numeros de barras
1 | 2 | 3 | 4 I 5 I 6 I I 8 9 10

mm cm?

6 0,28 0,56 0,85 1,13 1,41 1,70 1,98 2,26 2,54 2,83
8 0,50 1,00 1,51 2,01 2,51 3,01 3,52 4,02 4,52 5,03
10 0,79 1,57 2,36 3,14 3,93 4,71 5,50 6,28 7,07 7,85
12 1,13 2,26 3,39 4,52 5,65 6,79 7,92 9,05 10,18 11,31
16 2,01 4,02 6,03 8,04 10,05 12,06 14,07 16,08 18,10 20,11
20 3,14 6,28 9,42 12,57 15,71 18,84 21,99 25,14 28,27 31,42
25 4,91 9,82 14,73 19,64 24,55 29,46 34,37 39,28 44,19 49,10

Para proteger la armadura del medio ambiente, evitar su oxidacidn y asegurar que el hormigon las

recubra adecuadamente:

e Se adiciona a la altura util de la viga un recubrimiento (r). Este se mide desde el eje de la

armadura traccionada. Generalmente es de 3 a 4 cm.
e Se deben respetar recubrimientos laterales y separaciones minimas entre barras

La cantidad total de barras colocadas en la cara traccionada de la viga debe seleccionarse con la
precaucion de que entren en el ancho disponible dentro del estribo, respetando las medidas

indicadas en la figura.

Min. Mayor ad, 0

2,5cm 2,5cm

Min.
2,5cm
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De existir un voladizo, este puede requerir un armado en la cara superior de la viga que requiera una
cantidad de acero mayor de la que aporta la percha, por lo cual se puede incorporar una barra
denominada “suplementaria” que cubra la diferencia faltante entre la seccién de acero necesariay la
ya colocada mediante perchas. Esta barra suplementaria debe colocarse cubriendo toda la zona de la
viga con momento negativo y prolongarse mas alld del punto de inflexién, una distancia igual a la

altura util de la viga (d).

Zona de momentos

A

Punto de inflexion

\ /

Armadura

|
|
: ! .
Diagrama de momentos de la viga
|
: suplementaria

‘ Percha i d |

7

Vista lateral de la viga

ARMADURA TRANSVERSAL

La seccidon de acero As necesaria para cada estribo obtenida en el dimensionado, se compone por el
aporte de todos los tramos verticales del estribo, que son aquellos que atraviesan el alma de la viga,
cosiendo las fisuras de corte. Los tramos verticales de un estribo se denominan ramas, y pueden
construirse de 2, 3 0 4 ramas.
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Dos ramas

B
—

Tres ramas

-

Cuatro ramas

Para facilitar la suma de secciones aportada en total por un determinado estribo, se dispone de Ia
siguiente tabla, que indica la seccién total en cm? aportada por estribos de 2 o 4 ramas, para los
didmetros de uso mas frecuente:

Diametro
Ramas
6 8 10 12
2 0,56 cm? 1,00 cm? 1,57 cm? 2,26 cm?
1,12 cm? 2,00 cm? 3,14 cm? 4,52 cm?
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EJERCICIO: DIVENSIONADO Y VERIFICACION EN H2A?
CASA EN CAPILLA DEL MONTE — ARQS. NANZER-MARCHISIO

VISTA OESTE CORTE A-A

DORMITORIO

amb .

COCINA

ﬁ COMEDOR ESTAR ESTUDIO

-

GARAGE

PLANTA DE ARQUITECTURA
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ORGANIZACION ESTRUCTURAL

Se propone la organizacién del mecanismo estructural: El plano superior es una losa maciza de
hormigdn armado en una direccidn, a la vista. Los planos verticales estan conformado por muros de
mamposteria portantes, las vigas son de hormigédn armado y estdn apoyadas en los planos
resistentes verticales.

MX1 MX2

VX2

Vx4
7.20 5.20 5.70

PLANTA DE ESTRUCTURA

AREA DE INFLUENCIA Y ESQUEMA DE CARGA SOBRE MUROS Y VIGAS (para dimensionar las vigas)

MX1 Mx2
& 7//////////////////////////////’-7//////////////////////4
= VK1

NN

MY3

AXLALARARARALAARLLALNRANN

% e
// YNZ.
) 7.20 ) 5.20 ) 5.70 )
PLANTA DE AREAS DE INFLUENCIA
\IHHHIHI\I\IHIH\IHHI\IHHIHHHIHIHHIHI\HIHHHIHIHHHI\I\I\IHHHHHIHHHIHI\HIHHHIHI
V¥4
Mx4 MX5

VISTA DE LOS PLANOS Y ESQUEMA DE CARGAS
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PREDIMENSIONADO DE LOSAS DE HORMIGON ARMADO

Losal h=1_ h=390 =13 cm. Se opta por losa maciza de 13cm.
30 30
PREDIMENSIONADO DE LA VIGAS
VigaX4 h=1/16 h=520=32,5cm. Se opta por una seccidon de 20cm x 50cm por
16 motivos de disefo (viga a la vista)

Realizado el analisis de cargas del plano superior, se obtiene: qp =500 kg/m?
qL = 100 kg/m?

Carga de servicio Qserv = 600 kg/m?

CARGA ULTIMA

qul=1,4D gul=1,4.500 kg/m? = 700 kg/m?
qu2=1,2D+1,6L qu2=1,2.500 kg/m? + 1,6 . 100 kg/ m? = 760 kg/m?

Carga dltima .= 760 kg/m?

ANALISIS DE CARGAS SOBRE VIGA X1
La carga sobre la viga es la carga del drea de influencia distribuida en la longitud de apoyo.

MX3

Qu =sup. xqy —

I
Qu= (?/,4m X 2,05m) x 760 Kg/m? =1558 Kg/m

5,40m ——é——

Es equivalente a la luz de influencia por el q.. K

Qu = 2,05 m x 760 Kg/m? = 1558 Kg/m

Mx4 VX4 M5
+ 5.40 '
Peso propio de la viga por metro lineal sera: .
, 3 2 _ q=1.846 t/m

Pe.drea  Kg/m®. m"= Kg/m AR AR RRRRNRRRRA
2400 Kg/m? x (0,20m x 0,50m) = 240 Kg/m . N
Mayoramos por considerar cargas ultimas T L T
Peso propio= 240 Kg/m x 1,2= 288 Kg/m ; A

gu= 1558 Kg/m + 288 Kg/m = 1846 Kg/m
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DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS EN LA SECCION

EQUILIBRIO EXTERNO  :FX=0

DIAGRAMA DE CARGAS

q=1,85 tn/m

|
JAN
A B

/rRA=5tn RB=51tn /l\

ANRRRRRRRRRARRRRNARRARARRARRARD
A

ZFY=0 IM=0

CALCULO DE REACCIONES:

ZFy=0

IFy=RA+RB-185tn/mx540m =0
RA=RB = 1,85tn/mx5.40m =5tn

2

VERIFICACION: 5tn +5tn-1,85th/mx540m=0

EQUILIBRIO INTERNQ (ESFUERZOS EN LAS SECCIONES DE LA BARRA) :

ESFUERZOS DE CORTE

2.70
| 5tn
|
|
|
MOMENTO FLEC‘||LOR
|
[1] !
MA=0 MB=0
()
MG= 6,7:5 tnm

DIMENSIONADO A FLEXION DE VIGA X4

CALCULG DE ESFUERZOS DE CORTE:

VA=5tn
VC=5tn-1,85tn/mx 2.70m=0
VB=0-1,85tn/mx 2.70m =-5tn

GCALCULO DE MOMENTO FLECTOR:

V=corte M= momento

MA=0
MC = +(5tn x 2.70m) - (1,85 tn/m x 2,70m x 1,35m) = 6,75 tnm
MB=0

Para dimensionar la viga, se utilizan las tablas de dimensionado, para un ancho de 20 cm, se busca en
la columna de 50 cm de alto un valor de momento de disefio superior al momento ultimo de 6,75 tm,
correspondiendo una armadura de 4,22 cm?, para un momento de disefio de 7,079 tm.

i ALTURA (cm)
e Bl b
o 25 30 35 40 a5 YT I
RLLLNS ®anns?®
ANCHO (cm) : 20 v Armadura | Armadura Armadura Armadura Armadura Armadura
coeficentes I mn ] | - . % ge {Euutlidd ~ g4 requerida M?menlo i requevid.a ik reque'ida M.Oﬂkﬂm e requerida M'umenlu ge rrquerida
Para valores menores colocar armadura 5t (N {em®) Chefia {m) {em®) disefio (tem) (em®) g0 vy {em®) diostio fun) {em?) o ey (em?)
minirma

[Cuantia minima 0,079 0959 | LIS 1,47 1761 1,80 2308 2,13 3908 2,47 L2123 2,80 5*7 3,13
0,084 0,956 1,245 157 1,875 132 2,634 2,28 3522 2,63 4,538 299 5% 335

0,093 0,951 1,381 175 2,081 2,14 2922 254 3.907 294 5,034 333 & S

0,105 0,945 1,551 1,97 2,336 2,42 3,281 2,87 4,387 3,32 5,653 3,77 7.079 4,22

0,114 0,939 1,689 2,16 2,544 2,65 3,574 3,15 4,778 3,64 6,157 413 7,710 4,02

0,125 0,933 1,854 2,39 2,793 293 3,923 3,48 5,245 4,02 6,758 456 8,463 5,11

0,139 0,925 2,055 2,67 3,095 3,28 4348 3,89 5,812 4,43 7.490 5.10 9379 5,71

: e 0,156 0,915 2,304 3,03 3470 3,72 4874 4,40 6,516 5,08 8,396 5,78 10,514 6,47
0177 0,902 2,620 3,49 3,947 429 5544 5,08 7.411 5,88 9,550 6,67 11,959 7.46

ke 0,190 0,894 2,813 3,78 4,237 464 5951 5,50 7.956 6,36 10,252 723 12,838 8,09

0,205 0,884 3,035 4,13 4,572 5,07 6,422 6,01 8,586 6,94 11,063 7,88 13,854 8,82

- 0222 0,873 3,295 4,54 4,963 5,57 6,972 6,61 9,320 7,64 12,010 8,67 15,039 9,70

0,232 0,866 3,442 4,78 5,184 5,87 7.282 6,95 9,735 E,04 12,544 3,13 15,709 10,21
0,238 0,862 3,520 4591 5,302 6,03 7.447 7.14 9,957 8,26 12,829 937 16,066 10,49
0,243 0,858 3,602 5,05 5,425 6,19 7,620 734 10,188 849 13,127 9,63 16,439 10,78

0,249 0,854 3,687 5,19 5,554 6,37 7,801 7,55 10,429 8,73 13,439 9,91 16,829 11,09

0,255 0,850 3,777 5,34 5,688 6,56 7,990 7,77 10,632 899 13,764 10,20 17,237 11,41
0,261 0,845 3,870 5,50 5,829 6,76 8,188 8,01 10,947 9,26 14,106 10,51 17,664 11,76

Cuantia maxima 0,268 0,881 3,968 5,68 5,977 5.97 8,396 3.26 11,225 955 12,463 10,84 18,112 1213

Para valores mayores redimensionar o colocar
acero de compresion
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Si no se encontrara un valor de momento de disefio suficiente, correspondera aumentar la seccion
de la viga para alcanzar la resistencia necesaria.

Se seleccionan 4 barras de didmetro 12 mm que aportan una seccidn total de 4,52 cm? de seccién de
acero, levemente superior a los 4,22 cm? necesarios.

Se completa el armado longitudinal con 2 barras de 8 mm como perchas en la cara superior de la
viga.

DIMENSIONADO A CORTE DE VIGA X4

Se utiliza el sector de dimensionado de estribos de la misma tabla, entrando por la columna de 50 cm
de altura, encontramos que el primer estribo disponible (¢ 6 c/20 cm) cubre un corte de hasta 9,44
toneladas, mayor que el corte solicitante.

ALTURA (cm)
“ "y s
25 30 35 40 45 s 50 :
‘_' . .
agn®
A L o Corte de Armadera Conte de Armad%.lra Conte de Armad%,lra Cotte de F\rmad%,lra Conede F\rmad&;ra Colle de F\rmad&;ra
ANCHO I:l::m] . 20 ¥ isetoit] requerida disetolt] requerida disetot] requerida disefiolt] requerida disefialt] requerida diskaltl requerida
Yans s diam [ zep diam [ zep diam| sep diam|[ zep diam | zep diam | zep
Resistencia aportada solo por el H| 245 3.02 3.55 4,14 4,70 525
E.38 B[ 10| E.72 FRE 7.38 E| 15 8.53 E| 15 8,44 FE 9,44 FE
3.43 g 10 7.53 6| 10| .25 6| 10| 0,73 6| 10| 3,68 6| 19 e i
10,30 5 B 9.60 8 13 0,33 8] 15 1.35 8] 15 1.35 8] 20 12,70 8| 20
1.57 g 10 137 g 10 15.85 g 10 12.18 6| 10| 1363 6| 10
12,64 5 B WAzl w15 1634 0] 1 1356 8 15 15,18 8 15
13300  10] 13 14.35 5 5| 17.32 5 5| 15.03] 10| 20 1655 10| 20
15,00 810 201 80
1855 10| 19 2076 W[ 15
1966 12| 20 22000 2] 20
Capacidad masima resistente] 12.50] 15.09] T7ET] 0.55] 3.98] 527

Con los resultados obtenidos se grafican los detalles:

ARMADO DE LA VIGA

A Vx4 (0.20 x 0.50)
SECCION A-A

EHS 208 208 EHS 0204k

— ] T2e

E 208

| | Ldigrz
4012 est. @6 ¢/20em

est. @6 ¢/20cm

EV EV

DIMENSIONADO DE LOSAS MACIZAS ARMADAS EN UNA DIRECCION
Las losas macizas armadas en una direccion se consideran como una sucesion de vigas de escasa
altura, cuya seccidn es el espesor de la losa por 1,00 m de ancho.

La seccién de acero As obtenida se distribuye entonces, con separacion constante, a lo largo de 1m
de ancho.
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Para simplificar esta tarea, en la siguiente tabla se resumen las secciones totales de acero en cm2,
obtenidas en un metro de ancho, a partir de un didmetro y separacién determinadas de armadura.

SECCIONES NOMINALES EN UN METRO DE ANCHO (cm?/m)
Diametro Separacién entre barras

TDem | 12em | Them | 18cm | 20em | 22 em | 26 em | 28cm | 30 cm
6 mm 283 | 236 | 1,88 | 157 | 1,41 1,29 | 1,93 | 1,01 0,94
8 mm 503 | 419 | 335 | 2,79 | 2,51 | 2,28 | 2,01 1,80 | 1,68
10mm | 785 | 654 | 524 | 436 | 3,93 | 357 | 314 | 2,80 | 2,62
12mm | 11,31 | 9,42 | 754 | 628 | 565 | 514 | 452 | 404 | 3,77
16 mm | 20,11 | 16,76 | 13,40 | 11,17 | 10,05 | 914 | 804 | 718 | 6,70
20mm | 31,42 | 26,18 | 20,94 | 17,45 | 1571 | 1428 | 12,57 | 11,22 | 10,47

o
s

El armado seleccionado debe cumplir las siguientes condiciones:

e Recubrimiento minimo:

e Separacion maxima de los hierros:

25d, de las barras

2,5 veces el espesor de la losa
s < {
30cm

>

o]

e Cuantia minima: 0,0018
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e Armadura perpendicular a la direccidon de armado (reparticion)
Cuantia de 0,0018

ARMADO DE LOSA L1
Para el armado de la losa L1 del ejemplo analizado, debemos obtener el momento ultimo solicitante:
My = qu . 1°/8 = 760 kg/m . (3,90 m)?/8 = 1,445 tm

Utilizamos la tabla de dimensionado de losas, en la columna de 13 cm de espesor, obteniendo un
armado de 3,67 cm? que otorgan un momento de disefio de 1,462, superior al momento ultimo

solicitante.
MOMENTOS FLECTORES DE DISENO Y ARMADURA REQUERIDA PARA LOSAS MACIZAS SOMETIDAS A FLEXION SIMP
Hormigon H20 | fe 200 kg/em’ le=3% |  Acero ADN 420 [ty 4200 |
" ESPESOR (cm)
: N 10 12 v 13 14 15 16
100 Yanns?®
ANCHO (cm) 100 Armadura Armadura Armadura Armadura Armadura Armadura
- | = = de da Momento de orida de Ay Momento de RS Momento de iy Momento de RS
2 requerida - requerida - requeri 4 q = ql o q
Pacs Valores Fiénores colar amadura | 26 (tm) 2 disefio (tm) % diseri(tm) 5 disefio (tm) x disefo (tm) % disefio (tm) 5
(em®) (em?) (em®) {em?) (em?) (em®)
minima l
Cuantia minima 0,044 0,978 0,426 1,44 0,666 1,80 0,495 1,98 0,058 2,16 1,125 2,34 1,304 2,52
0,047 0,976 0,460 1,56 0,718 1,95 0,589 2,14 1,035 2,34 1,214 2,53 1,408 2,73
0,052 0,973 0,506 1,72 0,791 2,15 0,97 2,37 1,139 2,58 1,337 2,80 1,551 3,01
0,058 0,970 0,563 1,92 0,880 2,40 1,085 2,64 1,268 2,88 1,488 3,12 1,726 3,36
0,065 0,966 0,635 2,17 0,992 2,72 181 2,99 1,429 3,26 1,677 3,53 1,945 3,80
0,070 0,964 0,687 2,36 1,074 2,95 1, 324 1,547 3,54 1,815 3,83 2,105 413
0,074 0,961 0,727 2,50 1,137 3,13 1,¥5 3,44 1,637 3,75 1,921 4,07 2,228 4,38
0,079 0,959 0,773 2,67 1,208 3,33 1,462 3,67 1,740 4,00 2,042 433 2,368 4,67
0,084 0,956 0,823 2,85 1,286 3,56 , 39 1,852 4,27 2,174 4,63 2,521 4,98
¢ - 0,093 0,951 0,913 3,18 1,427 3,97 1,727 4,37 2,055 4,76 2,412 5,16 2,797 5,56
0,105 0,945 1,025 3,59 1,602 4,49 1,939 4,94 2,307 539 2,708 5,83 3,140 6,28
ked 0,114 0,939 1,117 3,93 1,745 491 2,112 541 2,513 5,80 2,949 6,39 3,420 6,88
0,125 0,933 1,226 4,35 1,916 543 2,318 5,98 2,759 6,52 3,237 7,06 3,755 7,61
0,139 0,925 1,359 4,86 2,123 6,07 2,569 6,68 3,057 7,28 3,588 7,89 4,161 8,50
= 0,156 0,915 1,523 5,50 2,380 6,88 2,880 7,57 3,427 8,26 4,022 8,95 4,665 9,63
0,177 0,902 1,732 6,35 2,707 7,94 3,275 8,73 3,898 9,53 4,575 10,32 5,305 11,12
0,190 0,894 1,860 6,88 2,906 8,60 3,516 9,46 4,184 10,32 4,911 11,18 5,695 12,04
0,205 0,884 2,007 7,51 3,136 9,38 3,794 10,32 4,515 11,26 5,299 12,20 6,146 13,14
0,222 0,873 2,179 8,26 3,404 10,32 4,119 11,35 4,502 12,39 5,753 13,42 6,672 14,45
0,232 0,866 2,276 8,69 3,556 10,86 4,302 11,95 5,120 13,04 6,009 14,12 6,969 15,21
0,238 0,862 2,327 8,93 3,636 11,16 4,400 12,27 5,237 13,39 6,146 14,51 7127 15,62
0,243 0,858 2,381 9,17 3,721 11,47 4,502 12,62 5,358 13,76 6,288 14,91 7,293 16,06
0,249 0,854 2,438 9,44 3,809 11,80 4,609 12,98 5,485 14,16 6,437 15,33 7466 16,51
0,255 0,850 2,497 9,71 3,902 12,14 4,721 13,36 5,618 14,57 6,594 15,79 7,647 17,00
0,261 0,845 2,559 10,01 3,998 12,51 4,838 13,76 5,757 15,01 6,757 16,26 7,837 17,52
[Cuantia maxima 0,268 0,841 2,624 10,32 4,100 12,50 4,961 14,19 5,903 15,48 6,928 16,77 8,035 18,06
s = rrmm—
Para valores mayores redimensionar o colocar
acero de compresion

De la tabla de secciones de acero, podemos seleccionar un armado de barras de didametro 10 mm
cada 20 cm de separacion (3,93 cm?).

Para el armado de reparticion, se obtiene la cuantia minima = 0,0018 . 100 cm . 13 cm = 2,34 cm?,
correspondiendo un armado de ¢ 8 mm cada 20 cm.

Verificacion al corte

Las losas macizas se disefian para que el hormigén solo, sin colaboracién del acero, sea capaz de
resistir los esfuerzos de corte, dado la complejidad que resultaria la colocacion de armadura de corte.

Para ello se debe verificar:

1 —
Vo<e\febd¢

1
Vy < EVZO -1000 mm - 110 mm - 0,75

1
Vy < EVZO -1000 mm - 110 mm - 0,75 = 6,15 ton

Y el corte solicitante es:
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Vu=qu.l/2=760kg/m.3,90 m/2=1,48 ton
1,48 ton < 6,15 ton-> VERIFICA

Estos valores también pueden consultarse en la misma tabla de dimensionado de losas, en el sector
de corte:

CAPACIDAD MAXIMA DE RESISTENCIA AL CORTE DE LOSAS MACIZAS
Harmigan H20 [ fc 200 kgfenr’ [e=3:2 | Jacers ADN 420

N ALTURA (cm)
I - “ an ..‘
10 12 s 13 14 15
) 100 - ‘anns®
Resistencia aportada solo por el He 447] 5,58] 6,15] 6,71 7.27]

Verificacion de rigidez

Por dltimo, es necesario verificar la condicién de rigidez de la losa, controlando que las
deformaciones producidas para las cargas de servicio sean menores que la deformacién mdaxima
admitida por el reglamento CIRSOC 201.

Para calcular la flecha, pueden utilizarse las férmulas detalladas en el capitulo de madera, en este
caso para una losa sin continuidad:
5 q-L*

f =383 F1

A diferencia de otros materiales, el hormigdn sometido a flexién se fisura en sus caras traccionadas,
reduciendo notablemente su inercia. El reglamento CIRSOC 201 indica que debe utilizarse un valor de
inercia efectiva, que tiene en cuenta la fisuracion, y simplificadamente puede tomarse como el 30%
de la inercia bruta. Para secciones rectangulares:

b-h3
12

I,=03 -

Cuando las losas no se encuentran vinculadas a elementos no estructurales que puedan danarse por
su deformacion, los limites de flechas tolerados son los siguientes (tabla 9.5.b del reglamento CIRSOC
201):

Tipo de elemento Deformaciones (Flechas) | Deformacion
a considerar (flecha) limite

e —
Q Cubiertas planas que no soportan ni| Flecha instantanea debi-

estan unidas a elementos no estruc-| da a la sobrecarga L 4
turales que puedan sufrir dafios por

(")

grandes flechas 180
0 Entrepisos que no soportan ni estan| Flecha instantanea debi-

unidos a elementos no estructurales| da a la sobrecarga L {

que puedan sufrir dafios por grandes %

flechas

Para el caso de cubiertas, bastara con verificar que la flecha producida sélo por la sobrecarga sea
menor a la relacion Luz/180.
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Inercia fisurada de la losa:
100 cm - (13 cm)3

I, =03 B = 5492 cm*
Flecha instantanea debida a sobrecargas:
5 1kg/cm- (390 cm)*
f= . 9/ ( ) =0,26cm
384 210000 kg/cm? - 5492 cm*
390 cm
max — W = 2,16 cm

0,26 cm < 2,16 — verifica
Cuando las losas soporten o estén vinculadas a elementos no estructurales que puedan daiiarse

por su deformacion, debe verificarse la flecha a largo plazo producida por cargas permanentes mas
la flecha instantanea de las sobrecargas, con valores limite mas exigentes.

Con los resultados obtenidos se grafican los detalles:

ARMADO DE LA LOSA

M1 WK1 M2 X2 (20x50) M¥3

&

MY2

MY3

|
|
@10 c/20

@8 c/20

MY 1

M4 VK4 (2050} M5

i

B
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CRITERIOS DE DISENO DEL MECANISMO ESTRUCTURAL

El mecanismo estructural de una obra de arquitectura debe disefarse, tal como se disefia el edificio y
surge como la respuesta mas adecuada que el/la arquitecto/a puede proponer ante un sistema de
premisas y condicionantes que se plantean para el objeto arquitectdnico entendido como una
globalidad.

“La estructura debe garantizar el equilibrio y ese equilibrio debe ser estable. La estructura es un
sistema espacial completo capaz de asegurar el equilibrio para todas y cada una de las acciones que
deberd soportar la obra. El proyectista debe disefiar el mecanismo estructural, eligiendo tipos
estructurales y organizandolos en el espacio.” (Reboredo, 2017).

Ese mecanismo estructural se puede evaluar en funcidon de su estrecha vinculaciéon con el objeto
arquitectdnico segun algunos parametros tales como:

* La compatibilidad

Ser apto para coincidir y relacionarse con el producto de disefio, interactuando de forma armodnica
con él. La compatibilidad funcional es una de las premisas mds importantes, es previo al objeto y es
propio de la finalidad y destino.

“Un aspecto que poco se advierte es que los requerimientos funcionales deben ser cumplidos por la
estructura, cualquiera sea la solucién que se adopte.” (Reboredo, 2017).

* Lacoherencia

Mantener relaciones ldgicas y adecuadas con el producto de disefio (compartir ideas, premisas, etc.).
Ademas, debe haber coherencia entre la funcién, la morfologia, la materialidad y el tipo estructural.

e Lafactibilidad

Son los aspectos vinculados a la constructibilidad, disponibilidad, etc. de los recursos necesarios para
llevar a cabo los objetivos cumpliendo con las premisas y condicionantes planteados en el disefio.

En concurrencia con lo propuesto por el Ing. Agustin Reboredo (2017), “esto impone la consideracion
de la tecnologia, del medio econdmico y social en el que se implanta la obra y donde se fabrican sus
componentes. En consecuencia, las soluciones no tienen validez universal.”

* la eficiencia

La estructura debe permanecer en el tiempo y en el lugar donde se emplaza por el periodo de su vida
uatil. Durante ese periodo soportara diversas acciones: cargas, agresiones del medio ambiente, el
desgaste del propio uso.

La eficiencia hace referencia a la relacion entre los resultados obtenidos y los medios empleados. Por
ejemplo, al reducir las luces a cubrir, podemos reducir los esfuerzos que llegan a un elemento y de
esta manera reducir la seccién. Ademds, recordemos que la torsion se puede reducir
significativamente si, con el disefio estructural, logramos reducir la excentricidad entre el centro de
masa y el centro de rigidez.

Para cada programa y organizacion estructural puede existir un éptimo, pero alrededor del mismo
suele encontrarse un entorno de soluciones de similar eficiencia cuando se tiene en cuenta las demas
variables.

En el hecho arquitecténico intervienen multiples variables desde la concepcién de la obra y estas se
interrelacionan en todo el proceso de disefio. Por lo tanto, si se busca un resultado eficiente, es
fundamental que todas las variables participen en conjunto desde las primeras etapas del disefio.

Estas etapas o pasos que sigue el arquitecto en el proceso de disefio tienen su correspondencia con
las etapas o pasos del proceso de disefio del mecanismo estructural.
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A partir del programa de la obra y la especificacibn de todos los requerimientos
funcionales/morfoldgicos/tecnoldgicos que debe satisfacer, se inician las etapas del proceso de
disefo:

*  Programa de la obra: Plante de problemas y premisas previas.

* Etapa de Croquis, primeras ideas: En base al analisis de los datos del problema y de conocer
las caracteristicas generales que debe satisfacer la estructura, se inicia la etapa de
propuestas del mecanismo estructural. Es un momento creativo, de planteos cualitativos.

* Etapa de Anteproyecto / Formalizacién: Esbozada una propuesta considerada viélida, se
realiza el analisis de la estructura y el predimensionado de los elementos que la componen
mediante el empleo de métodos rapidos y sencillos que permiten evaluar la factibilidad de la
estructura. Al concluir esta etapa se tendra una idea global de la solucién estructural, una
posible forma constructiva y aproximaciones dimensionales.

* Etapa de Proyecto y Detalles: Se evalua el mecanismo estructural, dimensionando los
distintos elementos estructurales, definicién de los detalles constructivos, verificAndolos
cuantitativamente.

*  Construccidn de la obra.

DIACRONISMO
A A A
[ | 1 1
= PROGRAMA IDEACION FORMALIZACION ~ PROYECTACION
22 : .
w3 Necesidades Ideas Forma interna Proyecto ejecutivo
o Formas basicas Forma externa
& Forma material
i i ' o
o< Tecnologi ibl Z
5 [G] e Ca] Tecnologias adecuadas Tecnologia ajustada =
i 9 Tecnologias disponibles Tecnologia elegida 5
o
o
‘ z
g < Pautas estructurales | = . - _ wn
: & Formas y dimensiones Formasyd]mer}smnes Formas.ydlmensmnes
b F intuitivas razonables y verificables rigurosas
<
n_' H
L .;.(: Croquis | Esquemas Anteproyecto Proyecto ejecutivo
9 | | | ] .
A4 A4 A4

Esquema de proceso de disefio estructural. Fuente: Reelaboracién de esquema de Chiappini (2016).

Estas etapas no son imperiosamente sucesivas, sino que interactlian entre si y con otras variables y
premisas de distinta indole. Es posible que los resultados de la ultima etapa induzcan a
modificaciones de disefio en las etapas iniciales.

Es importante destacar, como dice el Arqg. Daniel Moisset de Espanés que: “En las etapas de disefio y
predimensionado estd la especifica actividad del arquitecto y no puede ser sustituido por ningln otro

profesiona

|II
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ANALISIS DE OBRA, ESTRUCTURA Y ARQUITECTURA

El analisis de obras de arquitectura permite entender y evaluar la compatibilidad, coherencia,
factibilidad y eficiencia del mecanismo estructural en relacidn al hecho arquitectdnico.

FRACCIONAMIENTO LOS PRADOS / MAAS DISENO

Ubicacion: Irapuato, Guanajuato, Méjico. (La ciudad de Irapuato se encuentra en
una zona de moderada sismicidad)

Materialidad: Sistema constructivo via himeda: Estructura indiferenciada: muros de
mamposteria — losas H2A?

Superficie Terreno: 8,636.57 m2
Programa: 64 viviendas.
Aio: 2008-2011

El proyecto contempla un fraccionamiento
para 64 viviendas en una de las zonas de
mayor importancia comercial en la ciudad de
Irapuato, Méjico. Se generaron tres prototipos
de vivienda en lotes de 5,00 metros de frente
por 15 metros de fondo.

La imagen del conjunto de casas busca
acentuar la idea de un todo general, es decir -
cambiar la imagen de conjunto de “viviendas
tipo” en repeticidn, una después de la otra
por la de un solo edificio compuesto por
elementos que cambian en su proporcién y
ubicacion.

La traza del fraccionamiento fue el resultado
de buscar la mayor cantidad de viviendas a
ambos lados de un ingreso vehicular, en un
terreno estrecho e irregular. Se generd asi,
una vialidad ondulante privilegiando en esa
superficie sobrante las dreas verdes, con la
intencién de ubicar en ellas, drboles de gran
tamafio a lo largo de toda la calle.

PLANIMETRIA

Seguramente se construyeron juntas estructurales cada ocho o diez viviendas para separar los
bloques y obtener una adecuada configuracidn del conjunto frente a acciones de distinta naturaleza.
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Sobre una vivienda aislada se analizaran distintas posibles alternativas de planteo estructural,
teniendo en cuenta todas las variables de la arquitectura.

e Seanaliza la tipologia de 2 dormitorios (78 m?)
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Corte Fachada frontal Fachada posterior
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La tipologia presentada agrupa en planta baja las areas comunes (estar-comedor, kitchenette y
toilette) y en planta alta dos dormitorios y un bafio.

Se puede verificar que los proyectistas disefiaron
la estructura portante en conjunto con el disefio
arquitecténico porque se encuentran posibles
planos verticales resistentes coincidentes en
ambos niveles y en ambas direcciones. Por otro
lado, las luces de reducidas dimensiones de losas
y  vigas permiten adoptar  soluciones
estructurales coherentes y eficientes con la
tipologia arquitectonica planteada.

yARRNNNEN

|
Planta Baja Planta A’ta
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A continuacién, se suponen y comparan distintas alternativas viables de planteo del mecanismo
estructural en una tipologia del Fraccionamiento Los Prados. Todas ellas son propuestas que
optimizan y enriquecen la obra, tomando como base los requerimientos funcionales.

ALTERNATIVA 1 (MUROS PORTANTES DE LADRILLO CERAMICO HUECO - LOSAS MACIZAS
ARMADAS EN UNA DIRECCION)

Considerando los mismos muros resistentes de la alternativa anterior, se disefian los planos
horizontales (losas macizas de H2A2 armadas en una direccidn) y se “completa” la estructura con
vigas y columnas cuando es necesario.

Se predimensiona el espesor de la losa mads solicitada:
h = 3,50 m/ 30 (situacién mas desfavorable, en el caso de las viviendas aisladas)
h=0,12

Se predimensiona la viga mas solicitada: h = 4,60 m /18,5 Se adopta: 18 cm x 25 cm

5.00 5.00

| ) | ) 1
|- 1 i o
1 = £ Vol

| | —O— —O—

| |

I s | |

| | |

| | |
- ——" - —T5" - T 5

Sobre PB Sobre PA Sobre PB Sobre PA
Estructura / Arquitectura Esquema de estructura

En este caso, se puede optar por “colgar” las cafierias de bafio como en las otras alternativas o bajar
el nivel de la losa. Se elige esta ultima opcion.

CONCLUSIONES

El mecanismo estructural es:

* Estable a cargas gravitatorias y sismicas

« Eficiente tanto en términos estructurales, a la torsién, como econdmicos.

* Compatible con el producto de disefio. Se adopta “bajar el nivel de la losa del bafio”, lo cual no
perturba la arquitectura ya que esta accidn contribuira a delimitar el espacio de la kitchenette.

* Factible de construir en el medio.

* Coherente con el planteo arquitectdnico, ya que se aprovecha la capacidad portante de los planos
de mamposteria

ALTERNATIVA 2 (MUROS PORTANTES DE LADRILLOS CERAMICOS HUECOS - LOSAS DE VIGUETAS
PRETENSADAS)

Considerando los mismos muros resistentes que se vienen planteando, se propone apoyar las losas
sobre los muros medianeros. La losa de viguetas, con bovedilla de EPS, fue predimensionada con las
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tablas de viguetas. Su espesor es h = 0,22 m. Se “completa” la estructura con vigas y columnas
cuando es necesario.

Las vigas ya fueron predimensionadas en las alternativas anteriores.

5.00 5.00
| u' I
B I
| |
-O— g
e I
I
I
g E—— | — T ¢ T T
Sobre PB Sobre PA Sobre PB Sobre PA
Estructura / Arquitectura Esquema de estructural

Conclusiones
El mecanismo estructural es:
 Estable a cargas gravitatorias y sismicas y suficientemente

* Eficiente a la torsion. También eficiente en términos econédmicos porque aprovecha la capacidad
portante de los planos de mamposteria. Ademas, las losas de viguetas pretensadas reducen los
tiempos de construccion y los costos de mano de obra.

* Compatible con el producto de disefio.
* Factible de construir en el medio.
* Coherente con el planteo arquitectdnico.

COMPARACION DE LAS 2 ALTERNATIVAS (se realiza un cuadro comparativo de las alternativas)

_—

Alternativa 1 Alternativa 2

Todos los mecanismos estructurales planteados son estables. Sin esta condicion no se podria seguir
analizando el disefio.
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Los parametros de compatibilidad, coherencia y eficiencia se valoran con relacién a las distintas
variables que intervienen en el disefio y materializacién de un objeto de arquitectura.

Compatibilidad | Coherencia | Factibilidad | Eficiencia Se adopta No se adopta

ALT.1 Si Si Si Si S|

ALT.2 Si Si Si Si S|

Es responsabilidad del/a proyectista proponer alternativas que den respuesta a todas las premisas
tecnolégicas y de disefio. De esta manera, a través del disefio de los detalles, podra seleccionar la
alternativa mas adecuada para un determinado proyecto, contexto y que corresponda al
presupuesto del/a comitente.

DIMENSIONADO DE LAS LOSAS SIMPLEMENTE APOYADAS DE LA ALTERNATIVA 1

Predimensionado de la losa mas solicitada:
L01: h=500cm /30 =16,6 cm > 15 cm. No es eficiente trabajar con losas macizas.

Se adopta para toda la obra: Losa de viguetas pretensadas con bloque EPS de 17 cm de altura + 5 cm
capa de compresion =22 cm

BOVEDILLA DE POLIESTIRENO EXPANDIDO
simple vigueta doble vigueta
VIGUETAS| Bovedilla 9 cm Bovedilla 13 cm Bovedilla1g g Bovedilla 13 cm Bovedilla 17 cm
capa compresion(cm) | capa compresion(cm) | capa cori_ﬁresion(cm)'ﬂ capa compresion(cm) | capa compresion(cm)
4 | D 4 | 8 40005 4 [ 8 4 | 5
Largo peso propio (kg/m?) peso propio (kg/m?) peso propio (Kg/m-) peso propio (kg/m?) peso propio (kg/m?)
(m) 134 | 156 150 | 172 175 197 195 217 230 252
4,60 g ~ g
4,80 S_¢*"Etel o =
500 Y @ o«
5,20 B || & 2 £ £
gle | 8 | & 2|3
5,40 Eﬁ CL{J) = % b ]
5,60 i o %) - = o
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6,00 pad 175} 175}
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- i o~ - i
3 8 g & < E
s 3
= c £
o
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s & l V06 S
L a m a I
B rep. rﬂh_ mx1 Brep. | @ s [ md
P 35 . < 50 >
Planta estructura s/ pb Planta estructura s/ pa
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DIMENSIONADO DE LAS VIGAS MAS SOLICITADAS DE LA ALTERNATIVA 2

V 01 (sobre PB)

Predimensionado segun coeficientes del CIRSOC, que tienen en cuenta la esbeltez.

VigaVol h=1/16

h=320/16 =20 cm. Por razones constructivas, se opta por una seccion de 18 cm x 25 cm.

Realizado el analisis de cargas de la losa s/PB, se obtiene:

L 01: quer = 350 Kg/m2

quer = 200 Kg/m2

qu = 1,2 x 350 Kg/m? + 1,6 x 200 Kg/m? = 740 Kg/m?

Carga sobre V 01
De losa: 740 Kg/m? x 3,50

m/?2

Muro dorm. PA 0,10 m x 2,60 m x 1050 Kg/m?3
p.p.: 0,18 mx 0,35 m x 2400 Kg/m3x 1,2 = 181 Kg/m
qu = 1749 Kg/m

CortedelaV 01

Vu=qux 1/2

Vu=1749 Kg/mx3,20m /2

Vy = 2799 Kg

Momento Flector V 01
My=qux I°/8

M, = 1749 Kg/mx (3,20m)? / 8
M, = 2239 Kgm

DIMENSIONADA A FLEXION

Se proponen dos alternativas para dimensionar la viga y evaluar la armadura segun las tablas

= 1295 Kg/m

273 Kg/m

qu=1,75tn/m

|

AN

A

3.20

Ra=2,80tn Rb=2,80tn

2
2
]

Vua=Vub=2,80tn

!

Mumax=2,24 tm

1. Llaviga predimensionada (18 cm x 25 cm). Se adopta la armadura de 3,25 cm?, que equivale a 3

barras de 12 mm.

2. Se aumenta la altura de la viga (18 cm x 35 cm) para disminuir la seccidn de acero necesaria. Se
adopta la armadura de 2,1 cm?, que equivale a 2 barras de acero de 10 mm, mas una barra de 8 mm.

Hormigon H20 | f'c 200 kg/cm®
D A :
— PR LN | —
\ 25 7 30 35>

« o’ ~ /

18 amy agun® —-—

% Te
ANCHO (Cm} : 18 R Armadura Armadura Armadura
coeficientes | mn pFER® M?ment e requerida Mgmento L requerida Mgme o requerida
Para valores menores colocar armadura G ) 2 disefolita) 2z dsengite) g
(cm®) (cm?) (em?)
minima
[Cuantia minima 0,079 0,959 0,959 1,26 1,470 1,56 2z, 1,86
0,084 0,956 1,02 135 1,565 1,67 7,295 e |
0,093 0,951 1,13 1,50 1,736 1,86 2,468 2,22
0,105 0,945 1,273 1,70 1,950 2,10 2,772 2,50
0,114 0,939 1,389 1,86 2,123 2,30 3,019 2,74
0,125 0,933 1,52 2,05 2,331 2,54 3,314 3,03
0,139 0,925 1,689 2,30 2,583 2,84 3,672 3,39
¢ - 0,156 0,915 1,8: 2,60 2,896 3,22 4,117 3,84
0,177 0,902 2,149 3,00 3,294 3,72 4,682 4,43
kd 0,190 0,854 2,307 3,25 3,536 4,03 5,026 4,80
0,205 0,884 2,489 3,55 3,816 4,39 5,424 5,24
- 0,222 0,873 2,702 3,90 4,142 4,83 5,888 5,76
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Diam. CANTIDAD DE HIERROS

mm 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
6 | 0P8 | 036 | Opa | 112 | 14 | 168 | 196 | 224 | 252 | 28
8 fos 3 _a. | 1s 2 2.5 3 3.5 4 45 5
10 | To8( 16 } 24 ] 31 | 39 | 47 | 55 [ 63 | 71 | 78
12 |ea+—F— 34 ) 45 5.6 6.8 7.9 9 102 | 113
16 2 a | 6 | 8 10 12 14 | 161 | 181 | 201
20 | 314 | 63 | 94 | 125 | 157 | 188 | 22 [ 251 | 283 | 314
25 29 | 98 | 147 | 196 | 245 | 294 | 343 | 393 | 442 | 491

Armadura para vigas (seccion de acero en cm2)

Conclusion: Cuando se hace coincidir la altura de la viga con el espesor de la losa (25 cm), la seccidn
de acero demandada (3,4 cm?: 3¢ 12) es un 50 % mayor que la de la segunda alternativa (2,1 cm?:
2010 +1¢ 8). Por razones econdmicas, se selecciona la opcion 2.

DIMENSIONADA A CORTE V01 — ALTERNATIVA 2

Iy
D -
v
f— 25 30 ’ 35 )t
1 N -
Armadura Armadura Armadura
Corte de Corte de Corte d
id id id
ANCHO (cm) 18 disefio [t} |—cuenda | o) |_rAUerda | giero g |requerda
d|am| sep dlaml sep diam | sep
Resistencia aportada solo por el H2 2,11 2,62 2
5,85 6 10| 6,18 6 13| 6,80 6| 1!
—
8,76 8 10| 7,25 6 10 8,64 6| 10)
9,59 6 5 8,95 8 13| 9,66 8| 15]
10,85 8 10| 12,94 8| 10)
11,88 6 5 13,35 10| 15)
12,51 10 13| 14,16 6| 5

DETALLE V01 (18X35)
A 208

w /
| ‘ 1 [ 228

gﬂest @6 c/15cm
| f SEdlogio + 108

\zmo + 198 0,18

est. @6 ¢/15cm
EV Col. SECCION A-A

L L
1 3,20

DIMENSIONADO V 05 (sobre PA)

Realizado el analisis de cargas de la losa sobre PA, se obtiene:
L 101: quer = 450 Kg/m2 quer = 100 Kg/m2

qu =1,2.450 Kg/m? + 1,6 . 100 Kg/m? = 700 Kg/m?

Carga sobre V 05

De losa: 700 Kg/m?.5,00m /2 = 1750 Kg/m

p.p.: 0,18 m.0,35m. 2400 Kg/m3.1,2 = 181 Kg/m
gu= 1931 Kg/m
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Cortedela V05
Vu:qu-l/2

Vy=1931Kg/m.3,40m /2

Vu=3283Kg
Momento Flector V 05
M, = Ju. |2/ 8

My =1931Kg/m.(3,40m)* / 8

My = 2790 Kgm

Se adoptan dos dimensiones en la tabla de dimensionado a
flexion y se comparan, como en el caso anterior, distintas

alternativas.

qu=1,93tn/m

|

VAN

A

3.40

2
A

Ra=3,28tn Rb=

3,28tn]

Vua=Vub=23,28 tn

Mumc’lx=2,79 tm

Predimensionado: h=340cm / 16 = 22 cm (Se adopta 25cm por razones constructivas)

DIMENSIONADA A FLEXION

Hormigon H20 fec 200 kg/cm?
A
D v .“ p ..‘ / =
r 25 & 30 35
< > vennet /
18 TN Agnt —
\d Ve
ANCHO (Cm) : 18 v Armadura Armadura Armadura
= v = *—]Momerfo de . Momento de . Momenjo d .
coeficientes | mn Yuni® ) requerida 3 requerida . requerida
Para valores menores colocar armadura Qe=toginh a dketialitn) 2 et 2
(cm’?) (em?) (em’)
minima
[Cuantia minima 0,079 0,959 , 1,26 1,470 1,56 Z,D* 1,86
0,084 0,956 1,001 1,35 1,565 1,67 2,28 1,99
0,093 0,951 1,1 1,50 1,736 1,86 2,4% 2,22
0,105 0,945 1,242 1,70 1,950 2,10 2,7 2,50
0,114 0,939 1,385 1,86 2,123 2,30 3,019 274
0,125 0,933 1541 2,05 2,331 2,54 3,314 3,03
0,139 0,925 1,6'5 2,30 2,583 2,84 3,672 3,39
¢ - 0,156 0,915 1,8.9 2,60 2,896 3,22 4,117 3,84
0,177 0,902 2,140 3,00 3,294 3,72 4,682 4,43
kd 0,190 0,894 2,37 3,25 3,536 4,03 5,026 4,80
0,205 0,884 2, 3,55 3,816 4,39 5,424 5,24
- 0,222 0,873 2,;2 3,90 4,142 4,83 5,888 5,76
0,232 0,866 2,822 4,11 4,327 5,08 6,151 6,06
0,238 0,862 2,887 4,22 4,425 5,22 6,290 6,23
0,243 0,858 2,954 4,34 4,528 5,37 6,436 6,40

Se adopta 18 cm x 35 cm, pues la seccidon de acero a colocar es menor. Se adoptan dos barras de 8
mm mas dos barras 10 mm (suman 2,6 cm?)

DETALLE V05 (18X35)

EHS

A 208
I | ; 208
i D est. @6 c¢/15cm
=
' I Slldiogs + 2010
\ I
\ 208 + 2910 0,18
est. @6 ¢/15cm
EV EV SECCION A-A

Ko

3.40
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