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PROLOGO

La publicacion del presente libro esta destinada a alumnos del Segundo Nivel de la Carrera
de Arquitectura y Urbanismo, el mismo ha sido elaborado por el equipo de la Catedra con
el fin de introducir al estudiante a la tematica especifica de la disciplina, entendiendo que la
misma ademas de formarlos para la resoluciobn de procedimientos de anlisis fisico-
matematicos y la aplicacion de las reglamentaciones vigentes propios de la materia debe
fundamentalmente, en esta instancia inicial de la ensefianza académica, forjar las bases
de un profundo conocimiento conceptual propiciando la incorporacion de la variable
estructural desde la misma génesis del proceso proyectual.

Por lo descripto precedentemente se desprende entonces, que es nuestro afan transmitir el
interés por el analisis conceptual e integral de las Estructuras dentro del contexto global del
proyecto arquitectonico de manera tal que posibilite la condicion tectdnica de cualquier
disefio.

Resulta ideal para aquellos que por un lado, necesiten adquirir los conocimientos iniciales
para la comprensién de los mecanismos resistentes que garantizan la estabilidad de los
diferentes sistemas estructurales para la resolucion de proyectos de pequefia escala y
complejidad acorde al nivel de la carrera, como asi también, para los que necesiten
introducirse en la comprension de los fendmenos fisicos que fundamentan el analisis del
comportamiento estructural de elementos simples como por ejemplo de vigas isostéaticas en
Madera, Acero u Hormigén Armado.

Se presentan en estas paginas las condiciones que debe poseer una estructura para ser
estable, el reconocimiento de los diferentes tipos de acciones que sobre ella pueden existir,
las solicitaciones que estas acciones producen en los elementos estructurales y el
comportamiento de los mismos considerando el material que los constituyen, sus
caracteristicas geométricas y los vinculos que tienen con los diferentes componentes del
sistema estructural y con el medio exterior. Por otra parte, se incluyen nociones sobre
predimensionado, criterios de organizacion estructural y verificacion de algunos elementos
estructurales utilizando las reglamentaciones actuales para el disefio estructural con los
materiales mas usuales en nuestro medio.

Si bien ha sido concebido para estudiantes de Nivel I, creemos que es de utilidad no solo
para ellos sino para cualquier alumno o profesional que necesite reforzar sus conocimientos
en esta area disciplinar y esperamos que sea de utilidad e interés para el lector el material
que aqui presentamos.

Por ultimo, agradecer la colaboracion de todo el equipo de docentes cuya dedicacion fue
fundamental para la concrecién de este libro y el apoyo de la Facultad para su impresion y
divulgacion.
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CAPITULO 1: ESTRUCTURAS GENERALIDADES Y DEFINICIONES

1-1. INTRODUCCION

La tarea del arquitecto es fundamentalmente disefiar un ambiente habitable, un espacio
vacio donde se desarrolla la vida humana o actividades relacionadas con el habitar. Es
entonces el arquitecto el artifice de este proceso en el cual se generan este espacio, de
forma que garanticen las condiciones necesarias de seguridad y de uso de sus ocupantes,
durante toda la vida atil del objeto arquitectonico disefiado.

Es necesario definir un tipo de limite capaz de resistir los pesos de los materiales,
equilibrarlos y trasmitirlos de forma que siempre sigan definiendo el espacio vacio
generado. Disefiamos por lo tanto un esqueleto resistente que permita materializar ese
proyecto. Este esqueleto, que llamamos ESTRUCTURA, requiere una resolucion técnica,
conocimientos cientificos sobre materiales y leyes fisicas que permitan crearla y darle
proporciones correctas.

La estructura es y ha sido siempre un componente esencial de la Arquitectura, y es
precisamente el Arquitecto quien, durante el proceso de disefio, debe crear o disefar la
estructura y darle proporciones correctas. Para ello debera seguir tanto el camino intuitivo
como el cientifico, tratando de lograr la arménica combinacion entre la intuicion y la ciencia
estructural.

El conocimiento, la intuicién y el sentido comudn, son la parte esencial de un buen criterio
estructural, que produce buenos conceptos y excelentes disefios.

Las computadoras y los reglamentos estan para confirmar lo ya intuido.
Le compite al disefiador decidir si la ESTRUCTURA sera:
¢ Una herramienta generadora del proyecto (aunque no la Unica).

e Un componente necesario por su finalidad estatica, pero sin jugar un rol
protagénico.

e Un agregado tecnologico sin valor en si mismo, no considerado durante el
proceso de disefio.

Desde nuestra especialidad intentaremos que se conciba la Estructura, como parte
fundamental para materializar la idea de disefio constituyendo una herramienta que
condiciona su factibilidad constructiva y la permanencia en el tiempo de la obra de
arquitectura.

Entendemos al disefio como un proceso mediante el cual se definen las caracteristicas de
un sistema de manera tal que cumpla, en la forma mas 6ptima posible, con sus objetivos.
Dentro de ese proceso, una de las etapas consiste en definir un sistema estructural
confiable, cumpliendo normativas al respecto con dos criterios principales:

e Seguridad (que no colapse)
e Uso (que no sufra durante su vida util deformaciones que comprometan el
funcionamiento y el uso del espacio generado)
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Precisamente el objetivo de un sistema estructural es equilibrar las fuerzas a las que
va a estar sometido, y resistir las solicitaciones sin colapso o mal comportamiento
(excesivas deformaciones).

La bondad del disefio depende esencialmente del acierto que se haya tenido en componer
un sistema estructural, 0 mecanismo resistente, que resulte el mas idoneo para resistir las
acciones exteriores. Sin olvidar que este sistema debe ser EFICIENTE, es decir que cumpla
con los requerimientos de Seguridad y Uso con el minimo costo posible.

1-2. ETAPAS DE PROYECTO DE DISENO Y RELACION CON LA ARQUITECTURA

Sintéticamente, la estructura debe intervenir en el proceso de disefio del arquitecto
durante las etapas de:

CROQUIS PRELIMINARES:

Etapa en la cual el arquitecto deberd organizar los
distintos planos resistentes que aseguraran la estabilidad
a cargas verticales y laterales.

ANTEPROYECTO:

Etapa en la cual el arquitecto debera predimensionar los
elementos estructurales para asegurar la factibilidad de la

obra.
PROYECTO DEFINITIVO: g e |y
o '.:-':‘.'-.. : g
Etapa en la cual el arquitecto debera realizar los calculos e | =
y verificaciones necesarios para ratificar o ajustar las o ;_f'“i. Sy
i o4 e
proporciones dadas a los componentes - -

1-3. CONCEPTO DE ESTRUCTURA

La palabra estructura se aplica a muchas cosas. En el campo de la arquitectura vamos a
definir el ESTRUCTURA de la siguiente forma:

ESTRUCTURA es el conjunto de piezas, ligadas entre siy al medio exterior, de modo
de formar un conjunto estable, que sea capaz de recibir cargas externas,
resistirlas internamente y trasmitirlas a sus apoyos, sin deformarse
excesivamente, donde encontraran un sistema de equilibrio equivalente.
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Un ejemplo elemental (pero muy completo) de estructura lo encontramos en este estudio
de barras articuladas de Leonardo da Vinci: estructura; cargas externas; sistema de apoyos
que equilibran.

Barras de la estructura
unidas entre si

o

Carga externa %
Apoyos que generan

reacciones para
equilibrar la carga

Figura 1.1: grafico de estructura Leonardo Da Vinci

Es decir que en la estructura encontramos :

e Piezas o partes

¢ Vinculos internos (entre las partes) o Vinculos externos (apoyos o fundaciones)

e Cargas (€j. :pesos de materiales o relacionados con el uso, ambientales como viento,
nieve o sismo)

En este libro iremos aprendiendo sobre estos componentes de la Estructura en
Arquitectura.

1-4. PIEZAS QUE COMPONEN UNA ESTRUCTURA
1-4.1. CLASIFICADAS SEGUN SU FORMA

Basicamente, toda estructura se compone de piezas que podemos clasificar por su forma
en elementos placas y elementos barras.

PLACAS: Denominamos placas, en forma general, a todo elemento estructural que tiene
dos de sus dimensiones: ancho (Ix) y largo (ly) muy grandes con relacién su tercera
dimension: espesor (e).

BARRAS: En cambio, son barras todos aquellos componentes de la estructura que poseen
dos dimensiones pequefias (b; d) con respecto a la tercera, que denominamos largo (1).

La combinacion de estos dos tipos de elementos, en sus formas rectas o curvas, da origen
a las diversas tipologias estructurales que estudiaremos en el transcurso de los cuatro
cursos de Estructuras de la Carrera.
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PLACAS O ELEMENTOS DE SUPERFICI

BARRAS O ELEMENTOS LINEALES

Figura 1.2: elementos barra y elementos placa

1-4.2.REQUISITOS DE UNA ESTRUCTURA

Toda estructura debe cumplir requisitos basicos y otros, que sin ser basicos, son de
cumplimiento deseable.
MG Los requisitos BASICOS son:

1. Estabilidad

i 2. Resistencia
T— 3. Deformacion reducida

Los requisitos DESEABLES son:

1. Compatibilidad
2. Costo razonable

Los requisitos basicos son de cumplimiento imprescindible para garantizar la
“supervivencia” del edificio y seran desarrollados mas detenidamente en los proximos

capitulos.
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Con respecto al requisito de compatibilidad, debemos recordar que una obra de
arquitectura, y la estructura como parte indisoluble de la misma, no se hace sélo para que
subsista, sino fundamentalmente para cumplir con una funcion. Es la funcién la principal
razon de ser del edificio.

Entendemos por compatibilidad, a la satisfaccion simultanea de los requerimientos de
la arquitectura (funcionales, espaciales y formales) y de los exigidos por la ciencia
estructural (estatica y resistencia de materiales).

Una estructura ocupa un espacio, tiene volumen y forma. Disefiar una estructura es crearla,
darle forma y dimensiones.

Se hace necesaria entonces una doble condicién: por un lado, el espacio ocupado por la
estructura no debe interferir con el necesario para otras funciones, por otra parte, el espacio
imprescindible para ser ocupado por la estructura, no debe ser usado para otros fines.

No siempre es posible cumplir plenamente esta condicion de compatibilidad, siendo
necesario muchas veces modificar el proyecto, sacrificando premisas de circulacion,
ventilacion, expresion formal, etc. en pos de una necesidad estructural.

Estas modificaciones seran factibles mientras no afecten cuestiones reglamentarias ni
requisitos funcionales o formales fundamentales, en cuyo caso serd necesario entonces
cambiar la solucidn estructural buscando nuevas alternativas.

El otro requisito deseable es el de costo razonable. El costo de una estructura se integra
con el costo del material, de los equipos, de la mano de obra, asi como también los gastos
generales de la empresa y los gastos de mantenimiento.

La estructura 6ptima, o solucion estructural 6ptima es aquella que, cumpliendo con los
cuatro requisitos anteriores, tiene el costo total mas bajo.

Generalmente, ante varias alternativas satisfactorias, es el factor costo el que decide la
eleccion de la solucién a adoptar. Pero también es probable que en algunas ocasiones el
arquitecto al disefiar decida optar por una estructura comparativamente mas costosa, si hay
razones de tipo funcionales o morfolégicas que lo justifiquen. !

1-4.3. TIPOS ESTRUCTURALES

“El proyectar aun cuando sean so6lo estructuras, si bien tiene mucho de ciencia y de técnica,
tiene mucho mas de arte, de sentido comuan, de aficion, de aptitud, de delectaciéon en el
oficio de imaginar la traza oportuna, a la que el calculo solo le afiadira los ultimos toques
con el espaldarazo de su garantia estatico resistente” ?

Existen muchas formas de clasificar las estructuras, teniendo en cuenta diferentes criterios
podemos formar grupos, en relacion a su materialidad, condiciones de vinculos o forma de
trabajo en la estructura:

1 Bases para un Disefio Estructural — E. Avenburg — Ed. Oscar Buonanno — Bs. As.
2 Eduardo Torrojas — “Razon y ser de los tipos estructurales”

10
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Por las condiciones estaticas
derivadas de sus vinculos:

* |sostaticas

* Hiperestaticas

Por el material: Por los esfuerzos internos
* Madera principales:

* Acero * de traccion

« Mamposteria Distintos criterios para clasificar las \ , de compresién

+ Hormigén Armado estructuras « de flexién

* Textiles

Por la conformacion
geométrica:

* macizas

* de entramados

* reticuladas

Figura 1.3: clasificacion de estructuras

Por el material

Podemos

utilizar muchos materiales estructurales, los cuales deben cumplir condiciones de

resistencia, deformacién y otras, las cuales deberan ser correctamente definidas para su
uso estructural, lo veremos en capitulos siguientes. Los materiales mas usados en nuestro
medio son:

Madera

Acero

Hormigén Armado
Textiles

Por los esfuerzos predominantes

También es posible una clasificacion segun el tipo de esfuerzos a que van a estar sometidas
en la mayor parte de su vida util. Son los denominados tipos o tipologias estructurales, entre
los que encontramos:

a- estruc

e cables
e estructuras tensadas
e estructuras neumaticas

turas de traccion

Figura 1.4: estructuras de traccion

11



b- estructuras de compresion
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columnas
arcos
muros
cascaras

Figura 1.5: estructuras de compresion dominante

c- estructuras de flexion

e vigas

e |osas macizas

e |osas nervuradas

¢ voladizos o ménsulas

e estructuras aporticadas

Figura 1.6: estructuras de flexion dominante

La decision de cudl o cuales seran los tipos estructurales utilizados en cada proyecto
arquitectonico esta influenciada por diversas variables, que el disefiador debera conocer
y evaluar en cada caso:

la luz libre entre apoyos

las propiedades fisico — mecanicas de los materiales

la factibilidad tecnoldgica y constructiva del lugar

los factores economicos

las condicionantes de mantenimiento y durabilidad

las condicionantes funcionales y morfoldgicas del proyecto.

ltle Los diversos TIPOS ESTRUCTURALES, solos o combinados entre si, forman

SISTEMAS ESTRUCTURALES, los cuales, dentro del &mbito de la Arquitectura,
deben ser vistos desde tres puntos bien definidos:

12
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Es la que garantiza que la estructura, entendida en su conjunto, cumple las
condiciones de la estética, al ser solicitada por las acciones exteriores que pueden
actuar sobre ella.

Es la que obliga a que no se superen las resistencias del material con que esta
construida la estructura y a que no se produzca rotura en ninguna seccion.

RESISTENCIA | ESTABILIDAD

Implica que se mantengan acotadas, dentro de ciertos limites dados por razones
funcionales, constructivas, etc., las deformaciones que van a producir las cargas
al actuar sobre la estructura.

DEFORMACION

1-5. EQUILIBRIO Y ESTABILIDAD
Equilibro

“Hay muchas partes de una construccidbn que se diseflan para permitir su propio
movimiento como puertas, ventanas, etc. Otras, no sélo se mueven, sino que producen
movimientos de personas y cosas, COmo ascensores, escaleras mecanicas, ventiladores,
bombas, etc.

Sin embargo, lo que llamamos estructura resistente esta destinado a permanecer siempre
en una situacién de reposo que decimos equilibrio estatico™

. Podemos definir EQUILIBRIO como el estado de un cuerpo rigido para el cual
todas las fuerzas que actiian sobre él se equilibras o anulan entre si, de tal manera
gue el cuerpo no se traslada ni rota.

Estabilidad

/. Hablamos de ESTABILIDAD cuando al cambiar las fuerzas que actuan sobre un
cuerpo rigido, este siempre encuentra una nueva posicion de EQUILIBRIO
ESTATICO.

En Fisica se presentan tres tipos de equilibrio: estable, indiferente e inestable.
e Equilibrio estable: El cuerpo esta en equilibrio y al actuar alguna perturbacién tiene
movimientos pequefios y vuelve a estar en equilibrio
e Equilibrio indiferente: El cuerpo esta en equilibrio y al actuar una perturbacion se
mueve y encuentra otra posicion donde esta en equilibrio

3 Intuicion y Razonamiento en el Disefio Estructural — Daniel Moisset de Espanés — Ed. Ingreso — Cba.

13
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e Equilibrio inestable: El cuerpo esta en equilibrio pero al actuar una perturbacion ya
no se encuentra en equilibrio y colapsa

En el disefio de estructuras es dificil que se den problemas de equilibrio indiferente, siendo
mucho mas frecuente, y peligroso, que se den situaciones de inestabilidad del equilibrio.

) 1-EQUILIBRIO ESTABLE
2 2-EQUILIBRIO INESTABLE
3-EQUILIBRIO INDIFERENTE

\ 4

Figura 1.7: tipos de equilibrio

Por ello siempre debemos asegurarnos de que la estructura se encuentre en situacion de
equilibrio estable.

1-5.1. MOVIMIENTOS EN EL ESPACIO Y EN EL PLANO

Las estructuras son entidades tridimensionales y por ello, los movimientos que pueden
tener (y los que hay que impedir para mantener el equilibrio) se dan en el espacio.

Si analizamos las posibilidades de movimiento que tiene el cubo, vemos que pueden
sintetizarse en seis: tres de traslacion y tres de rotacion:

ROTACIONES O
TRASLACIONES O GIROS

DESPLAZAMIENTOS

Figura 1.8: movimientos de un cuerpo en el espacio

Por razones de simplicidad, se prefiere descomponer el estudio de estos movimientos en
cada uno de los tres planos que definen el espacio.

14
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MOVIMIENTOS EN EL PLANO

Traslacion

Toda TRASLACION en el plano, siempre puede ser X ,,
representada por otras dos traslaciones: una vertical y

otra horizontal. Y,

La trayectoria de la figura desde A hasta B, puede ser
reemplazada por una trayectoria vertical “y” y otra

trayectoria horizontal “x”. P

N,

Por lo tanto, para que un cuerpo esté en equilibrio ‘A~
TRASLACIONAL en el plano, bastara con impedir el
movimiento en esas dos direcciones. Figura 1.9: traslacién en el plano

Esta situacion de equilibrio traslacional se traduce en dos ecuaciones de equilibrio:

* ”

La suma de todas las fuerzas aplicadas, proyectadas sobre el eje de las “x” o

&4 eje horizontal, debe ser igual a cero. (Resultante de fuerzas sobre el eje “x” nula).

- La suma de todas las fuerzas aplicadas, proyectadas sobre el eje de las “y” o

“y N

eje vertical, debe ser igual a cero. (Resultante de fuerzas sobre el eje “y” nula).

Matematicamente podemos expresar estas condiciones de equilibrio traslacional de la
siguiente manera

LF,=0 y XF,=0

Rotacion S
1 ‘;(’
Si se aplica una fuerza sobre un cuerpo, y existe un punto fijo al b
cual dicho cuerpo esté vinculado, el cuerpo tendera a rotar o ‘
girar alrededor de este punto, por accion de dicha fuerza. /K
s d

Esta ROTACION se mide por el MOMENTO producido por la

fuerza respecto al punto, definido como el producto de la 0
intensidad de la fuerza por la minima distancia al centro de /¢

rotacion:

M = F . d Figura 1.10: rotaciones en el plano

Entonces, para que un cuerpo esté en equilibrio ROTACIONAL.:

La suma de todos los momentos que pudieran producirse con respecto a
cualquier punto del plano, tiene que ser cero.

Esto se traduce en otra ecuacion de equilibrio, que se representa asi: > M =10
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1-5.2. CONDICIONES DE EQUILIBRIO

© Si en una estructura se verifican estas tres ecuaciones o condiciones, se
puede asegurar que la estructura esta en equilibrio:

ECUACIONES DE LF,= 0

Quiero 3y =0
M =0

1-5.3. VINCULOS Y APOYOS

En la naturaleza existen fuerzas activas y otra reactivas, respondiendo a lo enunciado por
Newton en su 32 Ley : “ Cuando un cuerpo ejerce una fuerza sobre otro, este ejerce sobre
el primero una fuerza igual y de sentido contrario”

Pensemos en un gato subiendo una escalera apoyada en la pared. ¢ Cuéles son las fuerzas
que actuan?

Fuerzas activas:

e PESO DE LA ESCALERA

N qpp
A, e PESOGATO P

Figura 1.11: esquema de fuerzas externas

Las fuerzas activas del sistema son las que se ejercen desde afuera, la mayoria de ellas
por accion de la gravedad. Por otro lado para que la escalera no se caiga tienen que existir
fuerzas reactivas gue son las que actuan en los apoyos, ya que por el principio de accion
y reaccion el peso del gato tiene una reaccion en la escalera que es la que impide que el
gato se caiga pero a su vez la escalera esta apoyada y en esos puntos genera un VINCULO
gue en definitiva traslada esa fuerza hasta que encuentra una reaccion .

Es decir que “el gato no se cae porque la escalera no se cae”, entonces veamos cuales son
los puntos de APOYO en los cuales encuentra el equilibrio este sistema y representamos
la accion reactiva como fuerzas .

Figura 1.12: fuerzas activas y reactivas
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Las fuerzas reactivas, en este esquema, aparecen en la pared en horizontal porque esta
impidiendo el desplazamiento de la escalera en esa direccion, y en el piso en vertical
(reaccidn del piso) que impide que se hunda y horizontal (rozamiento o tope) que impide
el deslizamiento en esa direccion. Si cualquiera de los apoyos desaparece la escalera
dejara de estar en equilibrio y se caera. Es asi que los VINCULOS deben ser suficientes
para equilibrar las fuerzas sino el sistema no esta en equilibrio.

Los posibles movimientos de una estructura deben ser impedidos por los vinculos y
apoyos que la misma tenga con otras estructuras o con el terreno de fundacién.

En estos puntos de vinculo se generan entonces, fuerzas reactivas (reacciones) suficientes
para que se cumplan en la estructura las tres condiciones de equilibrio. Si son menos la
estructura puede colapsar, pero pueden ser mas de los minimos necesarios.

Existen en el disefio estructural tres tipos de vinculos, clasificados segun los movimientos
gue son capaces de impedir:

APOYO DE 1¢" GENERO O APOYO
MOVIL
Impide solo TRASLACIONES

APOYO DE 2° GENERO O APOYO
FIJO
Impide TRASLACIONES

APOYO DE 3¢ GENERO O
EMPOTRAMIENTO
Impide TRASLACIONES
perpendiculares y paralelas al plano

Figura 1.13: Tipos de vinculos
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Es importante destacar que, en la practica constructiva, estos tipos de vinculos deben ser
ejecutados de manera tal que realmente impidan los movimientos que se estipularon en la
etapa de calculo de la estructura, ya que, de no ser asi, el andlisis estructuras sera
incorrecto y puede llegarse a colapso estructural.

Algunas de las formas constructivas de estos vinculos o apoyos, en diversos materiales son
los que se muestran a continuacion:

Apoyos moviles o de 1° género:

Apoyo de neopreno (Deslizante) Apoyo de correa en columna

Apoyo de las vigas de un viaducto-Manuel Torres Bua. Licencia CC-BY-SA.

Apoyos fijos, articulaciones, 0 apoyos de 2° género:

g I

Ejemplo de apoyo articulado fijo. Manuel Torres Bua. Licencia CC-BY-SA.

Apoyos empotrados, o de 3° género:

Empotramientos de Columnas Metédlicas Nudo empotrado en madera
Empotramiento en una estructura de hormigén

armado. Manuel Torres Bla. Licencia CC-BY-SA.
Figura 1.14: EJEMPLOS Tipos de vinculos
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1-5.4. CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS POR SUS VINCULOS:
En funcion del tipo y cantidad de vinculos que tengan, las estructuras se clasifican en:

HIPOSTATICAS: aquellas que tiene menor cantidad de vinculos que los necesarios para
lograr el equilibrio estable. Obviamente, son inaceptables este tipo de estructuras en las
obras de arquitectura.

ISOSTATICAS: aquellas que tienen la minima cantidad de apoyos, necesaria para lograr
el equilibrio:

e Tres apoyos moviles (no todos sobre el mismo plano) o
e Un apoyo movil y otro fijo o
e Un apoyo empotrado

"% Este tipo de estructuras puede resolverse mediante la aplicacion de las tres
ecuaciones de equilibrio y son el tipo de estructura que estudiaremos en este
- curso.

HIPERESTATICAS: aquellas que tiene mayor cantidad de vinculos que los necesarios para
lograr el equilibrio estable. Su andlisis requiere de algunos conocimientos mas alla de los
principios de la Estatica, por lo que seréan estudiadas en los proximos cursos de Estructuras.

1-5.5. DETERMINACION DE LAS REACCIONES DE APOYO UTILIZANDO LAS
ECUACIONES DE EQUILIBRIO

Las ecuaciones de equilibrio nos permiten determinar 6t
el valor, direccion y sentido de las reacciones de apoyo
de una estructura isostatica. > 5.

Para ello primero deben definirse la posicion de los
apoyos Y el tipo de vinculo que se construira en cada
uno de ellos y, en funcién de esto, establecer cuantas 6
son las fuerzas reactivas que pueden aparecer como
incognitas.

Vamos a resolver una estructura conformada por — - *
barrlas, gue podria ser, por ejemplo, el soporte de una 4 .4 ;5 -
cubierta de cables. Vv v

La estructura tiene dos cargas aplicadas en su extremo superior, una horizontal de 8ty otra
vertical de 6t.

Se proyecta un apoyo fijo y un apoyo movil.

Apoyo A: Fijo - Reacciones posibles: Vay Ha

Apoyo B: Movil — Reaccion posible: solo Vb

Las indicamos en el gréafico con el sentido que nos parezca, luego, al realizar el calculo
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para obtener sus valores, un signo negativo en el resultado, indicard que el sentido era
incorrecto.

e Aplicamos las ecuaciones de equilibrio:

Como la suma de todas las fuerzas proyectadas en “x” debe ser cero, para que haya
equilibrio traslacional en la direccién horizontal, escribimos las ecuaciones teniendo en
cuenta la siguiente convencion de signos:

Fuerzas horizontales hacia la izquierda (+) POSITIVAS y hacia la derecha (-)
NEGATIVAS

Fuerzas verticales hacia arriba (+) POSITIVAS y hacia abajo (-) NEGATIVAS
Giros en sentido horario (+) POSITIVO y antihorario (-) NEGATIVO

>Fx=0 — 8t-Ha = 0
de donde despejamos: 8t = Ha 61
El apoyo A debera ser capaz de generar esta reaccion = T

horizontal de 8 t.

El signo positivo del resultado nos indica, que el
sentido que habiamos supuesto para Ha, hacia la 6m
izquierda, es correcto.

Por tener dos incognitas con proyeccién en “y”, no H
resulta atil la ecuacion Y Fy = 0, ya que no podemos & ]
despejar una ecuacion con dos incégnitas. —

E.3 )
K 2.8 # 3m —+—
Por ello planteamos la ecuacion de momentos: vV v

SM=0

Sabemos por lo dicho anteriormente que la sumatoria de momentos debe ser cero respecto
a CUALQUIER PUNTO, pero a los efectos practicos, conviene tomar momentos de todas
las fuerzas en un punto por donde pasen algunas incognitas, para que no “intervengan” en
la ecuacion por tener distancia cero a dicho punto.

Por ejemplo, en el punto A, las reacciones Va y Ha tienen distancia “cero” porque pasan
por alli sus rectas de accién, por lo cual no intervendran en la ecuacion y tendremos una
sola incognita que es Vb:

ZMA:O
6t-58m+8t-6m-Vb-28m=0  Despejando: Vb = 29,57t

(El sentido supuesto, hacia arriba, es correcto ya que el resultado dio positivo.)
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6t
Tomando momentos con respecto al punto B,

podemos encontrar ahora la reaccion Va: S
>MB=0

Va-2,8+6t-3m+8t-6m=0 Despejando:Va =

- 2357t om

El signo negativo del resultado indica que el

sentido supuesto no es correcto, por lo que la 8t
reaccion Vb vale 23,57 t, pero es hacia abajo. e& -~ T
¥ 28 # 3m —=—

Por supuesto, los apoyos disefiados en A y B,
deberan tener capacidad de generar las reacciones Vo357 | 23:57
verticales de 23,57 ty 29,57 t respectivamente.

Como verificacion podemos hacer: Y Fy=0 — 29,57t - 23,57t- 6t =0

Es muy importante que revises los pasos realizados en el ejercicio anterior y que
 los entiendas, porque entonces seguramente habras comprendido como deben
7 utilizarse las tres ecuaciones de equilibrio para determinar las reacciones de apoyo
de una estructura isostética y podras aplicar este procedimiento en cualquier otra

estructura.

1-6. CONDICIONES DE ESTABILIDAD DE UNA ESTRUCTURA

La primera condicibn que debe cumplir toda estructura en Arquitectura es que sea
ESTABLE.

¢, Qué significa esto?... que frente a la accidn de las fuerzas que puedan aplicarse sobre ella
a lo largo de toda su vida util, la estructura tenga capacidad para encontrar el equilibrio sin
llegar nunca al colapso. Tengamos presente que las fuerzas que pueden actuar sobre una
estructura, no son solo las originadas por los pesos de la construccién, sino que también
pueden provenir de agentes externos como por ejemplo las personas, los muebles, la nieve,
el viento, la temperatura, los sismos, etc.

Por lo tanto, estas fuerzas o cargas que recibira la estructura pueden tener cualquier
direccién en el espacio....y ya que mencionamos el espacio, no habra que olvidar que
estamos disefiando justamente eso: “espacios”, por lo tanto, la estructura, como parte
fundamental de ese disefio también sera espacial.

sy
-

Es decir, toda estructura debe ser estable espacialmente

Como es facil imaginarse, las fuerzas gravitatorias (verticales) son muy faciles de equilibrar,
pero no lo son tanto las fuerzas laterales, por eso nos detendremos particularmente en
analizar cuales son los mecanismos de estabilidad espacial ante este tipo de acciones.
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Para que una estructura sea espacialmente estable ante fuerzas laterales es
imprescindible que cuente con PLANOS RESISTENTES pero..... ¢a qué llamamos planos
resistentes?

1-6.1. PLANOS RESISTENTES VERTICALES Y HORIZONTALES

Desde el punto de vista estructural, PLANO RESISTENTE es todo aquel elemento capaz
de resistir fuerzas actuantes en direccion paralela a si mismo, con deformaciones minimas,
aungue con ninguna, o casi ninguna, capacidad de resistir fuerzas perpendiculares a su
plano.

Estable -  deformaciones

Inestable - grandes
deformaciones hasta el colapso

Figura 1.12: planos resistentes

1-6.2. CONDICIONES MINIMAS DE ESTABILIDAD ESPACIAL

Cualquier objeto arquitecténico es un objeto espacial, y las acciones que puedan actuar
sobre él pueden existir en cualquier direccion, de tal forma que si este objeto tiene que
conformar un objeto estable para cualquier fuerza o accion esperada durante su vida
atil, tiene que tener estabilidad en cualquier direccion, para ello no es suficiente contar
con planos resistentes sino que estos deben estan en diferentes direcciones y ademas
vinculados entre si.

Las condiciones minimas que garantizan la estabilidad espacial de una estructura son:

~ Que existan como minimo tres planos verticales resistentes, distribuidos
e dentro de la estructura de forma tal que no sean todos paralelos ni todos
concurrentes a un punto. Ademas, es imprescindible que exista un PLANO

: RESISTENTE SUPERIOR (horizontal o inclinado) que los vincule.
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Esqueméticamente se ejemplifica la disposicion correcta e incorrecta de los planos
resistentes, en planta y en el espacio:

1 | \\Fﬂ HO N
NIZ20S8
NP ~

Figura 1.13: condiciones minimas de estabilidad
Pero... ¢por qué son estas condiciones minimas de estabilidad?

Es bueno que entendamos cémo se generan
espacialmente los mecanismos de equilibrio ante
fuerzas laterales.

Como sabemos, cualquier fuerza puede ser
descompuesta en dos direcciones ortogonales.
Bastard entonces con analizar el mecanismo de
estabilidad en dos direcciones perpendiculares entre
si (x;y) para garantizar la estabilidad en cualquier otra
direccion del plano horizontal.

. : . Figura1.14
Veamos qué pasa si la fuerza (A) actua sobre la estructura en la direccion en que hay dos

planos resistentes (en el esquema direccidn x): cada uno de esos dos planos, que tiene
capacidad resistente frente a fuerzas paralelas a sus planos, desarrollara fuerzas reactivas
tales que la resultante de las mismas (R) sea igual y de sentido contrario a la fuerza activa
A,y que ademas pase por la misma recta de accion, para garantizar que no se genere una
cupla, que provocaria giro a la planta. De esta manera, se logra el equilibrio traslacional y
rotacional para la direccion x de nuestro ejemplo.

¢Qué pasa si la fuerza actuante (A) lo hace en
la direccibn en que hay so6lo un plano
resistente? (en nuestro ejemplo la direccion y)

Como nadie asegura que la fuerza coincida
exactamente con la posicion en planta del plano
resistente, entre la fuerza activa (A) y la fuerza
reactiva (R) Unica, ya que hay un solo plano, se
originaria una cupla: dos fuerzas iguales, de
sentidos contrarios y que no estan sobre la misma

Figura 1.15
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recta de accidn, sino que estan separadas una cierta distancia (e).
Esta cupla haria girar la planta con un momento
M=A.e = R.e

Y aqui es donde empiezan a actuar los otros dos planos resistentes (los que estan en
direccion x) generando también ellos otra cupla de fuerzas reactivas (X1; X2), cuyo
momento serd igual al generado por A y R, pero de sentido contrario, logrando de este
modo el equilibrio rotacional del conjunto.

El equilibrio traslacional en la direccion ya esta garantizado, ya que el plano resistente es
capaz de generar la fuerza reactiva R = A.

¢ Qué pasa entonces si los tres planos estan ubicados de forma paralela entre si?

Es facil darse cuenta, que salvo cuando la fuerza activa sea exactamente paralela a estos
planos, cualquier otra direccion de la fuerza provocara que los mismos caigan tal como lo
hacen las fichas de dominé cuando son colocadas una tras otras en fila.

(Recordemos que la estabilidad de los planos en forma perpendicular a ellos es
practicamente nula).

- Fiaura 1.16: planos paralelos-MECANISMO NO ESTABLE

Entender porque no pueden ser todos los planos concurrentes a un punto, €s un poco mas
complejo, porque primero debemos recordar que la fuerza Resultante de un sistema de
fuerzas concurrentes, pasa siempre por el punto de concurrencia de las mismas.

Por este motivo, cuando actie sobre la estructura una fuerza como la indicada en el
esquema, los planos resistentes concurrentes a un punto, generaran fuerzas reactivas
paralelas respectivamente a cada uno de ellos (F1, F2 y F3) y estas fuerzas tendran una
resultante (R), que si o si debe pasar por el punto de concurrencia (0).

Salvo que la fuerza activa pase exactamente por este punto, algo muy improbable, entre
dicha fuerza (A) y la resultante de las fuerzas reactivas (R) se generara una cupla
provocando un giro de la estructura que ninguan otro plano podra equilibrar (ya que son
todos concurrentes).
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Figura 1.17: planos concurrentes-MECANISMO NO ESTABLE
1-6.3. CONTINUIDAD DEL PLANO RESISTENTE SUPERIOR

Los mecanismos de estabilidad vistos en los parrafos =
anteriores, solo son posibles si existe “algo” capaz de trasmitir y
repartir los esfuerzos entre cada uno de los planos verticales.

Ese “algo” es lo que denominamos plano resistente superior (el - L T
cuarto plano). — X

Vamos a aclarar, que muchas veces se suele decir plano resistente horizontal, aunque no
siempre se trata de un plano horizontal. También puede cumplir perfectamente esta funcion,
un plano resistente inclinado, tal como sucede con los techos en pendiente.

Cuando estamos frente a estructuras en varios niveles, estos planos resistentes los
conforman cada uno de los entrepisos y el techo del ultimo nivel.

En general, la materialidad de estos planos resistentes superiores, esta dada por las losas,
o por triangulaciones o placas estructurales en el caso de estructuras organizadas con
elementos de acero o madera.

¢Qué sucede si por alguna cuestién de disefio, por ejemplo, la necesidad de
iluminacion cenital en un ambiente, necesitamos interrumpir (cortar) ese plano
superior?

Es evidente que ya no sera posible contar con la trasmision de esfuerzos que
mencionabamos.... ¢entonces? ¢ Sera que no posible disefiar un techo, que tenga un
desnivel en su conformacion?

Nada de eso. Es posible materializar un plano horizontal de este tipo, siempre que
consideremos proveer algunas formas de vinculacion entre los dos o0 mas sectores en que
quedo dividido el plano superior.

Analicemos el siguiente caso:
El plano resistente superior presenta un desnivel para lograr iluminacion cenital en el local.

Es evidente que el sistema estable no va a funcionar, ya que la estructura esta “dividida” en
otras dos: una que tiene un solo plano resistente (en direccion x) y la otra parte si estable
con los tres planos resistentes minimos.
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Si la disposicidn de los planos ubicados en direccion “y” fuera como se indica en el grafico
siguiente, se podria mantener el desnivel del plano superior,
sin perder la estabilidad del conjunto, ya que dichos planos,
vinculados a ambos tramos del plano superior, permiten la
trasmision de fuerzas de un sector a otro en esa direccion.

Desde ya, que esto es solo un ejemplo, y cada caso debera
ser estudiado en particular al momento de disefar la
conformacion y organizacion de los planos resistentes en -

Figura 1.18: continuidad del plano
nuestro proyecto. rigido superior

Es importante destacar que el plano superior igual que los planos verticales debe ser un
plano rigido, capaz de tomar fuerzas en su plano sin deformarse excesivamente ya que
debe trasmitir esas fuerzas entre los planos verticales resistentes para que ellos la trasladen
a la fundacion.

Los planos rigidos superiores pueden ser:

e Losas de hormigon armado
e Planos triangulados de Madera
¢ Planos triangulados de Acero

O cualquier plano que permita soportar fuerzas y trasmitirlas a los planos verticales capaces
de llevarla al terreno de fundacion o puntos de apoyo. Teniendo en cuenta que la existencia
de perforaciones para escalera, losas sanitarias o huecos para generar conductos producen
una perdida de la continuidad del plano y deben ser considerados como vacios en el plano
superior.

1-6.4. CONFORMACION DE LOS PLANOS RESISTENTES

Constructivamente, los planos resistentes pueden materializarse de diferentes formas,
alguna de las cuales describiremos a continuacion:

e PORTICOS: cuando se aplica una fuerza lateral sobre una estructura conformada
por vigas y columnas, de una o mas tramos, dicha estructura se deforma, cambiando
el &ngulo inicial entre vigas y columnas, hasta que se produce el colapso. Estamos
ante una estructura INESTABLE.

17 -7 - p— —, Els.trl_Jctu.rg de viga y columnas sin
;" If J’ /Ly rigidizacion de los nudos.
| H 1
/ / |/ A /#  Estructura INESTABLE frente a
| ARl fuerzas laterales.

Figura 1.19: nudo articulado-INESTABLE
Pero si constructivamente se produce una unién entre vigas y columnas de forma tal que el
angulo entre ellas sea indeformable (nudo rigido), se crea una nueva estructura
denominada PORTICO, que es ESTABLE frente a cargas laterales.
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&j Estructura de viga y columnas
o ¥ Bl con nudos rigidos.

L Estructura ESTABLE frente a
' fuerzas laterales.

Figura 1.20: nudo rigido-PORTICO-ESTABLE

Cabe aclarar, que las estructuras aporticadas, pueden tener varios tramos y niveles en
altura, las vigas y columnas no necesariamente deben ser horizontales y verticales, y las
secciones de las mismas podran ser macizas, uniformes o variables, o conformadas por
barras reticuladas. Los pérticos son una de las tipologias mas utilizadas en las estructuras
de los edificios en altura de Hormigén Armado.

¢ ARCOS: Podemos imaginar a un arco como si fuese un portico, donde tanto la viga
como las columnas han tomado la forma de una poligonal de muchos tramos, hasta
llegar a ser una curva. Los arcos también son estructuras ESTABLES frente a cargas
laterales que acttan en su plano.

[ -ty

Portico Arco

Figura 1.21: ARCOS-ESTABLE

¢ TRIANGULACIONES: Ya vimos que un conjunto de vigas y columnas no constituyen
un conjunto estable frente a fuerzas laterales, a no ser que se rigidicen sus uniones,
es decir que se formen poérticos. Pero existe otra forma de lograr que este conjunto
sea estable:

27



‘ Estructuras IB

Triangulacion simple:. Si agregamos una barra diagonal al conjunto, se forma una
triangulacion, y por ser el triangulo la Unica figura geométrica indeformable, este sistema
se transforma también en un sistema indeformable, por lo que es apto como plano

resistente.

-~

Figura 1.22: Triangulacion simple

Si se coloca solo una barra diagonal, ésta debera trabajar a traccién o compresién, segun
el sentido de la fuerza aplicada.

Figura 1.23-Viviendas Ruca — Santiago de Chile-Undurraga Devés Arquitectos — 2011

Triangulacién Doble (CRUZ DE SAN ANDRES): Resulta mas eficiente realizar
triangulaciones con dos barras diagonales, generalmente de seccion muy pequefa, que

sé6lo tienen capacidad para trabajar traccionadas.

m @ Diagonal-Cruz de San

Figura 1.24-Doble
Andrés-
Segun el sentido de la
tracciona y la otra se

fuerza una diagonal se
pandea

Dependiendo del sentido de la fuerza, una barra se traccionara y la otra se “aflojara”,
como si no estuviera. Esta triangulacion se conoce como Cruz de San Andrés.
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Figura 1.26: Pompidou Center — Paris, Francia-Renzo
Piano-Richard Rogers —1977

Figura 1.25: Centro de Trabajo Corporal JIVA — México
D.F.Ambrosini , Farfan, Belanger,Ambrosini —2004

¢ COLUMNAS EMPOTRADAS EN LA BASE: Si un Unico elemento estructural, tal
como una columna, es capaz de impedir por su condicidon de vinculo, todos los
movimientos posibles en el espacio de la estructura, entonces ese elemento puede
ser considerado “plano” resistente.

Tal es el caso de las columnas o ménsulas, que se vinculan al terreno con un apoyo de
3°género o empotramiento que, como ya sabemos puede impedir traslaciones en
cualquier direccion y también puede impedir giros de la estructura.

g %wwww

Momento méaximo M=P.h

Figura 1.27: esquema de funcionamiento de columnas
empotradas- Ejemplos : cubierta cochera-poste Mono
columna cartel

Pero resolver la estabilidad de una estructura con este tipo de elementos empotrados, si
bien puede parecer muy sencillo, tiene el inconveniente de que requieren de costosas
estructuras de fundacion, bajo el nivel del terreno, para poder lograr efectivamente dicho
empotramiento.
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e TABIQUES: quizas, los tabiques de H° A° sean la representacion fisica mas exacta
del concepto de plano resistente: una superficie plana, con mucha capacidad
resistente ante fuerzas paralelas a si misma.

Figura 1.28: esquema armado tabique

4

La materializacion de un tabique, con sus encofrados y armaduras de acero es bastante
mas compleja que los muros de mamposteria. De alli que no suelen ser comunes en
construcciones pequefias, de poca altura. Pero si son muy utilizados en los edificios en
altura.

Figura 1.29: ejemplos de uso de tabiques de hormigon

e MAMPOSTERIA ENCADENADA O ENMARCADA: los planos conformados por
ladrillos o bloques, pueden comportarse como planos resistentes, siempre que
cumplan con ciertas condiciones.

Los ladrillos comunes y blogues cerdmicos o de hormigén, asentados con mortero para
formar un muro, no pueden resistir fuerzas laterales paralelas a su plano, sino son “atados”,
con lo que se denomina encadenado. Este encadenado tiene justamente la funcién de atar
a este conjunto de ladrillos para que adquiera capacidad resistente ante fuerzas laterales,
igual que atamos un conjunto de libros, para poder trasladarlos en conjunto.

Ya vimos como se deforma lateralmente un plano ante una fuerza horizontal. Si un muro de
mamposteria no estuviese encadenado, esa deformacion produciria tracciones que no
podrian ser resistidas por el material mampuesto/mortero. Esto se manifiesta mediante
fisuras con direcciéon diagonal, tal como vemos en el gréfico.
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N

Figura 1.30 l Figura 1.31 I

Por efecto de la accion lateral se separan los mampuestos en la direccion diagonal que al
deformarse el muro, como se puede observar en la figura 1.30, aparece una fisura diagonal
en el muro. Por ello es inadmisible su uso como plano resistente a fuerzas sin resolver este
problema. Una solucion es el muro ENMARCADO O ENCADENADO, que se realiza
construyendo un marco de Hormigobn Armado envolviendo la mamposteria en los laterales
y en coincidencia con la losa y con los cimientos (Figura 1:31)

Es usual observar en muros afectados por un sismo un estado de fisuracion en forma de
cruz de San Andrés, propia del movimiento sismico, primero en un sentido y al instante
siguiente en sentido inverso.(Figuras 1.32)

Figura 1.32
- La mamposteria debe estar enmarcada para poder ser considerada un plano
T . , . .
§ resistente. Estos encadenados estaran vinculados a las fundaciones y al plano
. superior resistente, y deben constituir realmente una “atadura” que envuelva todo
¥

el muro, trabajando a traccion.
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Por esto se debe cuidar mucho el detalle de armaduras en las esquinas del muro.

“Nadie cometeria el error de hacer un
paquete de libros y olvidarse el nudo
final”

‘Muchos se olvidan de atar las
armaduras de los encadenados. (a)
Detalle correcto de empalme de
armaduras (b)” 4

A

Figura 1.33-anclaje de encadenados en esquina (a) incorrecto (b) correcto

Algunas de las condiciones que deben cumplir los muros de mamposteria encadenada
para conformar planos resistentes son las siguientes:

a) Dimensiones minimas: el espesor de los muros resistentes, sin revoque, debe
ser de 17 cm tanto para ladrillos macizos como huecos. En edificaciones de hasta 3 metros
de altura se acepta un espesor de 13 cm con ladrillos macizos. Las longitudes en planta de
estos muros deben ser como minimo de 0,9 m, si estan vinculados perpendicularmente a
otro muro resistente (a), o de 1,5 m si se hallan aislados (b), s6lo vinculados a la fundacion
y al plano superior.

Ademas, deben guardar ciertas proporciones entre largo y alto, tal como se indica en los
gréficos:

T "b) muros vinculados a
a) Muros aislados otros enmarcados
m o R

.

Figura 1.34-dimensiones minimas de muros portantes

b) Aberturas: en general, no debe considerarse plano resistente un muro que
contenga aberturas, salvo que se cumplan con las condiciones expresadas en los graficos
siguientes, que como vemos son muy restrictivas: |

Figura 1.35-dimensiones y posiciones de aberturas
en muros portantes

4 Gréaficos y textos extraidos del libro “Intuicion y razonamiento en el disefio estructural” D. Moisset de Espanés
— Ed. Ingreso. Cha.
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a) _Con abertura centrada: deberan cumplirse las exigencias que indica la figura y

ademas:
e El area de la abertura < 0,1 area del panel.
e | <0,3L
e h<03H

b) Con abertura ubicada en cualquier posicién:

o El area de la abertura < 0,05 area del panel.

e | <0,25L h < 0,25H
Es muy comudn observar la incorrecta disposicion de los encadenados verticales en una
estructura de mamposteria, quizas por desconocimiento de cual es su ro. En la figura 1.36
podemos observar encadenados envolviendo una gran abertura, lo cual imposibilita el
correcto funcionamiento del panel:

¢Sera posible atar asi
estos libros?

JHJIN
ur-mllu

Figura 1.36-Incorrecta disposicion de encadenados rodeando una abertura.®
1-6.5. SINTESIS ESTABILIDAD
PLANOS RESISTENTES PLANOS SUPERIORES RIGIDOS

e LOSAS DE H°A°

e ENTRAMADOS DE MADERA O
METALICOS rigidizados  por
placas o triangulaciones

e PLANOS TRIANGULADOS

PLANOS VERTICALES RESISTENTES

e PORTICOS

e TRIANGULACIONES SIMPLES

¢ TRIANGULACIONES DOBLES
(cruces de San Andrés)

e Tabiques de H°A°

¢ MUROS DE MAMPOSTERIA
ENMARCADA

. . e ENTRAMADOS DE MADERA O
Figura 1.37-Planos Resistentes ACERO

5 Graficos extraidos del libro “Intuicidon y razonamiento en el disefio estructural” D. Moisset de Espanés — Ed.
Ingreso. Cha.
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1-7. REGULARIDAD ESTRUCTURAL

. PIAFRAGMAS DE CUBIERTA

1-7.1. CONTINUIDAD DE PLANOS

PIAFRAGMA
PE

s ENTREPISO
i’

SUELD PE CIMENTALION

Figura 1.43-Discontinuidad de planos verticales Figura 1.42- Continuidad entre planos
verticales y horizontales-

Ya vimos que la efectividad de los anclajes en los planos superiores, como el trabajo en
conjunto de los muros, se ven afectado por la discontinuidad del plano superior, pero
también por la discontinuidad de los planos verticales, asi como por la irregularidad de la
estructura, tanto en planta como en altura.

Cada plano vertical se considera resistente si es continuo desde su borde superior,
vinculado al plano superior resistente, hasta la cimentacion ©

Si al alcanzar un plano resistente horizontal intermedio (entrepiso), un muro pierde su
continuidad, dejara de considerarse resistente en el nivel superior.

= 7 /\—-

- - - -

Figura 1.44-Continuidad y Discontinuidad en altura

Si se pretende organizar la estructura de esta vivienda s6lo con mamposteria encadenada
como planos resistentes verticales, el muro de la planta alta no podra contarse como tal. Es
necesario pensar entonces en otro tipo de plano resistente, como podria ser un pértico de
hormigon armado.

1-7.2.REGULARIDAD ESTRUCTURAL GEOMETRICA EN PLANTA Y EN ALTURA

Siempre que sea viable, se debe tratar de evitar la irregularidad en planta, tanto geométrica
como estructural.

6 Revista educativa Arquitectura21.com, equipo de redaccion profesional. (2011, 03). como construir viviendas
sismo resistentes-construccion. Manuelette Ramirez Bencosme. Obtenido en fecha 11, 2018, desde el sitio
web: https://www.arquitectura21.com/2011/03/como-construir-viviendas-sismo-resistentes-construccion.html.
Fuente: https://www.arquitectura?21.com/2011/03/como-construir-viviendas-sismo-resistentes-
construccion.html
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Esto no es una condicién excluyente,
pero se ha podido comprobar,
analizando daflos de edificios
ocasionados por la accién del sismo,
qgue los que mayores consecuencias
sufrieron fueron justamente aquellos
que no observaban estas
recomendaciones de regularidad.

Por lo tanto, al momento de disefar
debemos pensar en estas
condiciones y tratar de ajustar
nuestro proyecto a las mismas, en la
medida de lo posible, sin por esto
dejar de lado las premisas
morfologicas y funcionales que nos
hemos planteado.

Como alternativa de

G J
solucion, las formas

. irregulares pueden
convertirse, por

descomposicion, en varias formas
regulares mediante juntas de control.

Estructuras 1B

FAVORAELE

[s]
——————%

- [:] | | B:D
T

(fig. MIl-6a)
SILUETAS DE PLANTAS

DESFAVORABLE

CORRECCION

-

DI:II:I

+ . + R .

. R> 3 S X b Y
= :

: T

t/R> (3
rl J L, 2 R>03

I IONAS o B

Ll < &L ELEVADA ACTIVIDAD SISMICA 080 | 0.16
11 MODERADA ACTIVIDAD SISMICA 0.70 | 0.20
4 |
en zonas de moderada actlividad sismica
.L—¢ y construcciones bajas, se puede tomar:
a =050 # =040

Figura 1.41-Evaluacion de Irregularidades formales

Claro esta que disefiar una pequefia obra proponiendo juntas de control, que
representan un costo adicional para la misma, para “corregir’ la irregularidad
estructural o geométrica, es dar nacimiento a un proyecto sabiendo de antemano que
presenta inconvenientes desde el punto de vista estructural.

Algunas de las formas en planta que se consideran irregulares, por sus proporciones entre
llenos y vacios, se muestran en los graficos siguientes, asi como posibles soluciones

mediante juntas de control:

Consideraciones similares, deben hacerse con respecto a la irregularidad geométrica en

altura.

Basta con observar los siguientes graficos para entender a qué nos referimos:

Ywd

Figura 1.46-Irregularidad en altura

Figura 1.45-La influencia de la forma FAVORABLE O NO

Es necesario separar en cuerpos regulares, mediante juntas estructurales.
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También puede haber estructuras que, siendo
regulares en cuanto a su geometria, en planta
y en altura, presenten irregularidad por la
distribuciéon no uniforme de sus masas, 0 por
la disposicion de sus planos resistentes
verticales.

Tal como dijimos anteriormente, si bien las
condiciones de estabilidad estan garantizadas,

seria mejor evitar, 0 minimizar, situaciones de

este tipo: Figura 1.47-Irregularidad de masas o de planos
verticales en altura

1-8. CENTRO DE MASA Y CENTRO DE RIGIDEZ

1-8.1. CENTRO DE MASA DE UNA CONSTRUCCION

Y Definimos el CENTRO de MASA de una construccion, como el punto donde se
considera aplicada la resultante de toda la masa (peso) de la misma.

En una forma geométrica el CM se pueden considerar coincidente con el CENTRO
GEOMETRICO CG que corresponde a la figura. Es decir que en un rectangulo estaria en
el centro donde de cruzan las dos diagonales principales.

:CG=C -C

Figura 1.38-figuras simples-centro de masa

En construcciones corrientes, es valido asimilar el centro de masa al centro de gravedad de
la figura geométrica que determina la planta, tal
como lo vemos en estos ejemplos, donde el centro
de masa, por tratarse de plantas con formas
simples, puede encontrarse facilmente.

a) En este caso por ejemplo es una planta
en forma de T, encontramos el centro de
gravedad de los dos rectangulos y luego
los unimos, el CM estara en un punto
sobre esa linea, si los rectangulos son
iguales sera al medio, sino mas cerca del
rectangulo mayor.

b) En este otro ejemplo la planta es triangular de
forma que podriamos encontrar el CM en el
punto donde se cruzan todas las bisectrices de
los angulos, pero al tener un patio en una
esquina el CM se desplaza un porcentaje.




Estructuras 1B

Esta forma de encontrar la posicion del CM es

aproximada, nos permite hacer un analisis previo  Regyitante x s Resultante v
de regularidad estructural tal cual lo veremos en :
esta seccibn mas adelante, pero en caso de
necesitar mayor precision o cuando la forma de
la planta, es un poligono irregular, se puede
encontrar el centro de masa aplicando el
Teorema de Varignon, o bien, lo cual en la Z5
actualidad es lo mas indicado, dibujandola en

cualquier programa CAD que, en su mayoria, _ 3 k{
brindan la informacién sobre la posicion exacta i

del centro de gravedad o baricentro de cualquier

figura, por compleja que sea.

1-8.2. CENTRO DE RIGIDEZ DE UNA ESTRUCTURA

EI CENTRO de RIGIDEZ representa el centro geométrico de las rigideces de los elementos
estructurales correspondientes al nivel de la construccion analizado.

) Se puede considerar como el punto donde . efl=g

Y esta aplicada la resultante  de las Il 1 | R—— m

resistencias generadas por los planos . :

: verticales resistentes. ] :

p :

R i !

El Centro de rigidez tiene esta particularidad: es el l

punto del plano superior donde al aplicar una 1--- 1 r----17
fuerza horizontal el sistema se traslada sin rotar. L

Figura 1.38-centro de rigidez CR

1-9. ASIMETRIA ESTRUCTURAL -Excentricidad estructural en “x” (ex) y en “y” (ey)

Cuando actuan fuerzas sismicas sobre la estructura, la resultante de las mismas en cada
nivel, se considera aplicada en el Centro de Masa. Por otro lado, como vimos, la resultante
de las resistencias de los planos verticales, estd aplicada en el Centro de Rigidez. La
distancia entre ambas rectas de accién se denomina EXCENTRICIDAD ESTRUCTURAL,
ya a mayor excentricidad mayor valor tendra el momento generado por esa cupla. Es
por este motivo, que se debe tratar de disminuir todo lo posible la distancia entre estas dos
fuerzas resultantes, accion y reaccion.

El caso ideal, seria cuando ambas fuerzas, accion y reaccién coincidan sobre la misma
recta de accion, algo bastante dificil de lograr. En cualquier otra situacién, la estructura
tendera a girar, con un momento que se mide como el momento producido por esta cupla
y que debera ser equilibrado por el mecanismo establé rigyra1.39-cMmycr S planos
resistentes verticales, como vimos al principio.
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Entonces, la distancia, que llamamos excentricidad, excesiva entre CM y CR,
| produce asimetria estructural, que debe tratarse de evitar.

¢,Cual es una distancia excesiva? Se dan

FAVORABLES

algunos valores de referencia, para poder
decidir si estamos frente a wuna
excentricidad aceptable o no:

(o}
CR CM

Para zonas de elevada actividad sismica,
esta excentricidad no debia superar entre
un 10% de la longitud total de la planta, en
esa misma direccion.

Q
CR CM

Para zonas de moderada actividad
sismica, este valor puede llevarse
hasta el 15% de lalongitud de la planta.

e exs15% Lx
o e/<15% Ly

De no cumplirse la estructura deberé absorber los esfuerzos horizontales extras generados

por la torsion.

Algunas disposiciones de planos resistentes en
planta, nos ejemplifican las situaciones
deseables y las que no lo son:

Pero no s6lo se produce asimetria estructural
por la disposicion de los planos verticales,
también es posible que lo que se “corra” de lugar
sea el Centro de Masa.

Habiamos dicho que, en la mayoria de los casos,

‘ Estructuras 1B

DESFAVORABLES

C

CR
Q
CM
&CE’
O
Ch
EXCENTRICIDAD
1 O
CR M

Figura 1.40-ejemplos CMy CR

L

»

»

4

puede decirse que centro de masay centro de gravedad de la figura son equivalentes, pero
hay casos particulares en los que existen grandes concentraciones de pesos (masas) en
un sector de la estructura y no en otro. En estas situaciones, se produce asimetria, aun
cuando los planos resistentes estén distribuidos de manera simétrica.
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CAPITULO 2: ACCIONES SOBRE LAS CONSTRUCCIONES

2-1. CARGAS

De acuerdo a la definicidon de estructura no podemos concebir la misma sin tener en cuenta
las cargas o acciones que actlan sobre las construcciones.

th El rol fundamental o primario de una estructura es soportar cargas, €s
decir, recibir, resistir y trasmitirlas al terreno de fundacion logrando el
I equilibrio estable.

Por ello es imprescindible el conocimiento profundo de todas acciones que pueden actuar
sobre las edificaciones, su analisis y evaluacion, con la finalidad de generar hipotesis de
calculo que representen lo mas fielmente posible las situaciones reales que debera sortear
la estructura a través de su vida util.

2-2. CARGAS-DEFINICION

Podemos definir como CARGA a “...toda causa capaz de producir estados tensionales en
una estructura o elemento estructural...” o, dicho de otra manera, a todas aquellas fuerzas
actuantes que accionan sobre un sistema estructural.

Reglamento CIRSOC 101- “Reglamento Argentino de Cargas Permanentes y Sobrecargas
Minimas de Disefio de Edificios y otras Estructuras

11~ Fuerzas que resultan del peso de todos los materiales de construccion,
del pesoy actividad de sus ocupantes y del peso del equipamiento.
También de efectos ambientales y climaticos tales como nieve, viento,

Debido a que existen diversidad de acciones que pueden perturbar el equilibrio, su
determinacién resulta bastante compleja por lo que se hace necesario interpretar cuales
son realmente importantes para el disefio del conjunto estructural en concordancia con las
demas variables funcionales, morfolégicas y tecnolégicas que definen al proyecto
arquitectonico.

En forma genérica podemos sintetizar que las cargas dependeran principalmente de los
materiales que se utilizaran, del uso que le daremos al edificio, de su configuracion
geomeétrica, del emplazamiento del mismo y de los efectos ambientales a los que podra
estar sometido.

En la actualidad existen diferentes criterios que nos permiten diferenciar y clasificar las
cargas. Estas clasificaciones se describirdn a continuacién con el objeto de clarificar la
comprension de las mismas.
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2-3. CLASIFICACION DE LAS CARGAS

Existen muchas formas de clasificar las cargas, algunas de ellas pueden ser:

*GRAVITATORIAS
*EOLICAS

*NIEVE — HIELO
*LLUVIA

*SISMO
*ESPECIALES:
*MAQUINARIAS

*TERMICAS
*DESCENSOS DE APOYOS

*VARIACION DE PROPIEDADES
DE LOS MATERIALES

*ESTATICA
PORELTIEMPODE | ~' "
APLICACION

* PERMANENTES
POR SU DURACION . vARIABLES

EN EL TIEMPO  ACCIDENTALES

* CONCENTRADAS

* DISTRIBUIDAS
(UNIFORMES Y
VARIABLES)

Figura 2-1. Diferentes clasificaciones de cargas

En el andlisis estructural, el criterio que se utilizara para determinar el tipo de acciones, sera
segun su variaciéon en el tiempo, ya que se adapta mejor al efecto sobre las estructuras
portantes y su verificacion.
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2-3.1. CARGAS SEGUN SU SUPERFICIE DE INCIDENCIA- UNIDADES

Las cargas se analizan de acuerdo a su distribucion espacial y por lo tanto determinarlas
de acuerdo a las caracteristicas de los elementos estructurales sobre los cuales actuan,
diferenciandolas en concentradas y distribuidas ya sea lineal 6 superficialmente
(uniforme— no uniforme):

VIGAS
(t/m 6 kg/m)

COLUMNAS '
(t 6 kg)

PLACA O LOSA

(t/m? 6 kg/m?6 N/m?)

Figura 2-2. Unidades de cargas L

2-3.2. DETERMINACION DE LAS CARGAS SEGUN LAS REGLAMENTACIONES

En el mundo se adoptan distintos tipos de reglamentaciones para la estimacién de las
cargas que tienen su fundamento en la recopilacion de antecedentes, ensayos e
investigaciones tendientes a estandarizar los datos.

En nuestro pais se aplica el Reglamento CIRSOC (Centro de Investigacion de los
Reglamentos para la Seguridad de las Obras Civiles) y de él la serie correspondiente al
100, se refiere a las acciones sobre las construcciones:

e CIRSOC 101 - Reglamento Argentino de Cargas Permanentes y Sobrecargas
Minimas de Disefio para Estructuras y otros Edificios.

e CIRSOC 102 - Reglamento Argentino de Accidn del Viento sobre las Construcciones

e INPRES-CIRSOC 103 - Reglamento Argentino para Construcciones
Sismorresistentes.

e CIRSOC 104 - Reglamento Argentino de Accion de la Nieve y del Hielo sobre las
Construcciones

Actualmente las tendencias de los lineamientos de seguridad estructural estan adoptando
normativas basadas en factores minoradores o reductores de resistencias para los
materiales utilizados y estados limites o ultimos para las acciones.

El nuevo cuerpo reglamentario del CIRSOC 2005 responde a dicha tendencia cuyas
implicancias podemos resumirla de este modo:
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Previamente a realizar combinaciones de cargas y con la finalidad de
cubrirnos de las incertidumbres que tenemos en los valores de las mismas,

/ se deben impactar con factores mayoradores de cargas Y.

En virtud de lo expresado en el parrafo anterior es conveniente entonces, definir la siguiente
terminologia:

Cargas: Fuerzas que resultan del peso de todos los materiales de construccion, del peso y
actividad de sus ocupantes y del peso del equipamiento. También de efectos ambientales
y climéticos tales como nieve, viento, etc.

Cargas gravitatorias: Son aquellas cargas producto del efecto de la fuerza de gravedad
sobre las estructuras. Se incluyen las cargas permanentes, las sobrecargas y la carga de
nieve.

Cargas nominales: La magnitud de las cargas permanentes y sobrecargas, por ejemplo
las cargas de peso propio se determinan a través del peso de los materiales computando
volumen y densidad, utilizando tablas de especificacion del fabricante, etc. Los valores de
densidades y sobrecargas en general estan especificados.

Carga Util: También denominada sobrecarga esta referida a las cargas producidas por la
ocupaciéon y uso de las construcciones arquitectonicas, usualmente de caracter superficial
(kg/m2) y provista por las reglamentaciones.-

Estado de Carga 6 Cargas de Servicio: determinado por el conjunto de acciones a las
que puede someterse un elemento estructural en particular 6 la estructura en su totalidad
para el uso para el cual ha sido previsto/a, durante su vida til. La combinacién de las
mismas constituye un estado de carga.

Combinaciones de Cargas: deviene de la interaccion de las diferentes cargas
actuantes mayoradas, que determinan los diferentes estados de cargas a los que
puede estar sometida una estructura y de esta manera definen los maximos
esfuerzos externos, que se utilizaran para el dimensionamiento de las secciones
transversales de los elementos estructurales.

Carga Ultima 6 mayorada: Es aquella que esta determinada por el esfuerzo ultimo
resultante de multiplicar las cargas por los factores de mayoracién apropiados con el fin de
dimensionar elementos estructurales segun el criterio de estados limites (LRFD).
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DESIGNACION DE LAS CARGAS SEGUN REGLAMENTO CIRSOC

TIPO DE
CARGAS DENOMINACION [DESCRIPCION
Peso propio de la Estructura o de todo elemento
D (DEAD) - :
de la construccion previsto en forma permanente.
PERMANENTES _ _ . _
F (FLUID) Flum_los, acciones de liquidos de presencia
continua.
L (LIVE) Acciones de montaje, ocupacion y uso en pisos.
DEBIDAS AL _ : __
uso Lr (LIVE Roof) Cargas utiles, de montaje o mantenimiento de
cubiertas
W (WIND) Accion de Viento
n
L — .
= | DEBIDAS AL S (SMOW) Accion de Nieve
é MEDIO R (RAIN) Accién debida al agua de Lluvia
< | AMBIENTE
> E (EARTH Sismos previstos en la zona se ubica la
QUAKE) construccion
Empuje de Tierra
BISEIRAA H (HORIZONTAL)
EMPUJE Empuje de Agua
Sismos de ocurrencia excepcional
ACCIDENTALES |Tornados, Avalanchas, Inundaciones, etc
IMPACTO de vehiculos terrestres, aéreos, Explosiones, etc.

2-3.3. CARGAS SEGUN SU DURACION EN EL TIEMPO
2-3.3. A-CARGAS O ACCIONES PERMANENTES (D)

Se denominan asi aquellas en las cuales las variaciones a lo largo del tiempo son raras o
de pequefia magnitud y tienen un tiempo de aplicacion prolongado.

En general, consisten en las cargas gravitatorias que conforman el peso de todos los
materiales de construccion incorporados en el edificio incluyendo, pero no limitado, a
paredes, pisos, cubiertas, cielorrasos, escaleras, elementos divisorios, terminaciones,
revestimientos

y otros items arquitectonicos y estructurales incorporados de manera similar, y
equipamiento de servicios con peso determinado.
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(o] izacion de una

Teja Colonial / Colocacion Teja Canal

Alfajia (25 x 90 mm.)
Liston Principal 8 x

\ [~ (38x somm;p.

Z A7

_ - Entablado
1/ Aislacion Hidraulica
Liston
Cabio / Tirante

Figura 2-4. Cargas PERMANENTES (D)

Teja Cobija

it Las cargas permanentes se obtendran multiplicando los volimenes o
- superficies considerados en cada caso, por los correspondientes pesos

¥ unitarios reales de los materiales y elementos constructivos.

Es conveniente a la hora de realizar el andlisis de cargas, diferenciar el peso propio del
elemento estructural, por un lado, y el peso de los demas componentes de la construccion
por otro. Por ejemplo: el peso, en Kg/m?, de la cubierta que luego, multiplicado por el area
de la misma que incide sobre un elemento estructural, determina la carga uniforme en kg/m,

que recibe dicho elemento.

Para realizar un correcto andlisis de cargas es imprescindible contar con la informacion
precisa sobre dimensiones y tipo de materiales con los que se ejecutara el proyecto, de alli
la importancia de contar con detalles constructivos definidos por la tecnologia propuesta.

En cuanto a los pesos especificos de los mismos deberan ser provistos por el fabricante o
distribuidor, o consultado en bibliografia técnica al respecto. En el Reglamento CIRSOC
100 encontramos una gran cantidad de materiales de construccion tabulados para su uso.
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2-3.3. B-CARGAS O ACCIONES VARIABLES (L)

También denominadas cargas Vivas (LIVE) , o sobrecargas de Disefio, las cuales pueden
ser (L 6 Lr). La diferencia entre una y otra es que las sobrecargas L son sobrecargas de
uso, son aquellas originadas por el uso y ocupacién de un edificio u otra estructura
(equipamiento, personas, etc.), las cuales actlan sobre la estructura durante un periodo de
corta duracion en su intensidad maxima o de larga duracién con intensidades mas bajas
qgue la maxima.

No incluye cargas debidas a la construccidn o provocadas
por efectos ambientales, tales como nieve, viento,
acumulacion de agua, sismo, etc.

Durante la construccion de las cubiertas, o durante su
mantenimiento aparecen aquellas cargas producidas por
materiales, equipos o personal durante el montaje o por
objetos moéviles o personas debidas al cuidado o
reparacion de esta. Estas sobrecargas de mantenimiento
0 montaje de cubiertas
se designan como Lry
no actdan durante toda
la vida atil sino solo en
esas instancias
especificas.

|

Figura 2-5. Sobrecarga Biblioteca (L) Figura 2-6. Sobrecarga Mantenimiento (Lr)

En la reglamentacion CIRSOC 101 se presentan tablas con las sobrecargas mas comunes
que deberan ser consideradas por los proyectistas en los calculos estructurales como
minimo posible.

Otros Locales (no pertenecientes a

Locales en edificios de | daN/m?2 viviendas unif.) daN / m2
Azoteas o terrazas donde 300 Archivos 500
pueden congregarse
personas con fines de Aulas 350
. Bibliotecas 500
Azoteas accesibles 200
. . Cocinas 400
Azoteas inaccesibles 100
Comedores 300
Bafios 200
Cuartos de maquinas y calderas 750
300
. Dormitorios 250
Cocinas 200
Escaleras 400
Comedores y lugares de | 200
Gimnasios 500
Dormitorios 200 Locales para reunién 350
Escaleras 300 Oficinas 250
Rellanos y corredores 300 Salones de baile 500

Figura 2.6-TABLA DE SOBRECARGAS MINIMAS (Ly L)
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En general la tabla anterior determina sobrecargas de uso tipo “L” a excepcion de azoteas
inaccesibles que corresponden a cargas “Lr” para el caso de losas planas.

Para determinar Lr en cubiertas inclinadas se debe multiplicar por factores de reduccion
de acuerdo a la inclinacion de las mismas (factor de reduccion Rz2), y al area tributaria o
superficie de influencia de cubierta que incide sobre el elemento estructural a analizar
(factor de reduccion R1), segun lo establece el Reglamento CIRSOC 101/2005.

Por razones de simplificacion, y considerando que las sobrecargas resultantes sobre
cubiertas inclinadas livianas aplicando el nuevo Reglamento resultan a nuestro juicio,
excesivas, seguiremos tomando las indicaciones del Reglamento anterior, especificadas en
las siguientes Tablas:

Otros tipos de Cubiertas
Cubiertas Metdlicas Livianas a < 3° 100 daN/m?
3° < a < 10° [30 daN/m? 3° < a < 10° |45 daN/m?
10° < a < 15°|22 daN/m? 10° < a < 15°(33 daN/m?
15° < a < 20°|15 daN/m? 15°<a <20 [23 daN/m?
20°<a < 30° (12 daN/m? 20° < a<30 (18 daN/m?
30° < a 10 daN/m? 30° <a 15 daN/m?

Figura 2.7-TABLA DE SOBRECARGAS MINIMAS ( L) cubiertas inclinadas
SOBRECARGAS DINAMICAS

Se debe considerar especialmente aquellas sobrecargas que puedan tener efectos
dindmicos. Por ejemplo, en una tribuna, la sobrecarga de
500 kg/m? que establece el Reglamento, deberd ser
aumentada si se prevé que puede haber mucha gente
saltando al unisono, como sucede en los estadios de futbol.

La determinacion de la accion dinAmica es muy compleja y
podemos diferenciarlas en acciones de movimiento o de |
impacto de acuerdo a si la carga coincide o no con la ;|
direccién del movimiento, pero escapan al presente curso

Figura 2-8. Carga dinamica
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2-4. CARGAS VARIABLES DEBIDAS AL MEDIO AMBIENTE

Acciones originadas por fenomenos naturales como el viento (W), la nieve (S), el hielo (1),
las variaciones de temperatura (T), los sismos (E).

2-4.1. NIEVE - HIELO

La acumulacion de nieve 0 hielo sobre las cubiertas produce cargas verticales que segun
la ubicacion geografica de la construccion y la forma de la cubierta pueden adquirir valores
significativos.

El Reglamento CIRSOC 104, en el cual se establece un procedimiento basado en datos
estadisticos para calcular la carga de la nieve sobre la construccion basada en:

1. UBICACION-Carga de nieve sobre el terreno pg: se presentan mapas y tablas
donde se volcaron los registros de mediciones realizadas por el Servicio
Meteoroldgico y otros organismos Oficiales y Privados. Lo que se mide es la
acumulacion de nieve sobre la superficie del terreno para cada localidad.

ZONA:

Se considera que la ocurrencia de
nevadas es muy improbable

ZONAII:

Pueden ocurrir nevadas, ya sea en
forma extraordinaria, normal o
frecuente

Figura 2-9. Mapa de Nieve de Argentina

% Alos efectos de determinar las cargas de nieve sobre cubiertas de edificios,
se tomaran los valores de las cargas de nieve sobre el terreno pg, en
funcién de la ubicacién geografica de la obra, segun el siguiente mapa v el

En el Reglamento CIRSOC 104, encontramos por ejemplo el mapa de cada provincia, en
el cual, por ejemplo, se ilustra las zonas de la Provincia de Cordoba donde se debe
considerar la carga de nieve y los valores de pg (Carga de Nieve sobre el terreno) que
permiten encontrar la carga de nieve a utilizar en los calculos.
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N°[LOCALIDAD |DEPTO. HSNM [pg (KN/m2)
15| Alta Gracia Santa Maria 553 0,3
14| Cordoba Capital 387 0,3
7 |Cosquin Punilla 708 0,3
9 |Jesus Maria Colon 531 |0,3
19|Oliva Tercero Arriba |282 0,3
23 |Rio Cuarto Rio Cuarto 434 10,3
18 |San Agustin Calamuchita 560 |0,3
13| Cura Brochero |San Alberto 845 0,3
8 |Villa del Totoral | Totoral 575 0,3
17 |Villa Dolores  |San Javier 529 |0,3
20| Villa Maria Gral. San Martin|{204 |0,3
1 kN/m? = 100 kg/m?

Figura 2-10. Mapa de Nieve de Cérdoba

A- CARGA DE NIEVE a considerar sobre la cubierta plana a partir de la carga a nivel

del terreno considerando:

a) exposicion de la cubierta

b) condicién térmica de la cubierta
c) destinoy funcion de la estructura

Debemos tener en cuenta que su determinacién también depende de la forma geométrica

del plano superior, distinguiéndose entre:

e cubiertas curvas y plegadas, tipo dientes de sierra 6 abovedadas

¢ diferencidndolas en cubiertas planas e inclinadas segun su posicidén con respecto al

plano horizontal.

DETERMINACION DE LA CARGA DE NIEVE EN CUBIERTAS PLANAS

Figura 2-11. Accién de la nieve en cubiertas planas
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La carga de nieve, pr, sobre una cubierta con pendiente igual o0 menor que 5°, se debe
determinar utilizando la siguiente expresion:

2
[ or = 07 Ce-Ct-lpg J expresada en kN/m

Donde:
0,7 = Valor Constante

Ce = Factor de Exposicion

Ct = Factor Térmico

| = Factor de Importancia

Pg = Carga de Nieve sobre el terreno (Mapas)

e Factor de exposicion (Ce)

Depende principalmente de la relacion del proyecto analizado y su entorno, en donde se
pueden diferenciar, por un lado, las caracteristicas del sitio en general definidas por cinco
tipos de terrenos, y por el otro, el tipo de exposicidbn de la cubierta a partir de tres
distinciones: totalmente expuesta, parcialmente expuesta o protegida, segun el medio
circundante.

Los tipos o categorias de terrenos a considerar, son los que se ejemplifican y explican
en las imagenes siguientes:

S R \ Tl TR

Categoria A: Centro de grandes Categoria B: Areas urbanas 'y
ciudades con un minimo del 50% de suburbanas, areas boscosas, o0
los edificios de altura mayor que 20 terrenos con numerosas

obstrucciones préximas entre si.

Categoria C: Terrenos abiertos con Categoria D: Areas costeras planas, sin

obstrucciones dispersas, con alturas obstrucciones, expuestas al viento
generalmente menores que 10 m. Esta soplando desde aguas abiertas en una
categoria incluye campo abierto plano distancia, como minimo de 1600 m.

Figura 2-12. Imdgenes CATEGORIAS DE EXPOSICION
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Con relacion a los tipos de exposicion de la cubierta, se distingue entre:

e Cubiertas totalmente expuestas: Son las cubiertas expuestas en todos sus lados sin
la proteccién aportada por el terreno, por estructuras mas altas o por arboles.

e Cubiertas protegidas: Son las cubiertas ubicadas muy cerca o entre arboles tipo
coniferas que califican como obstrucciones.

e Cubiertas parcialmente expuestas: Son todas las demas cubiertas.

Parcialmente expuesta Proteqgida

Totalmente expuesta

Figura 2-13. Imagenes TIPOS DE EXPOSICION

Las imagenes siguientes ejemplifican los tres tipos de exposicion de cubiertas
mencionados:

En funcion de la categoria del terreno, se obtiene el Factor de Exposicién Ce de la
siguiente Tabla:

Exposicién de la cubierta
Categoria de terreno
totaimente | parcialmente | protegida
expuesta expuesta

A (ver Apéndice A) N/A 1.1 1.3
B (ver Apéndice A) 0,9 1,0 1.2
C (ver Apéndice A) 0,9 1,0 1.1
D (ver Apéndice A) 0.8 0,9 1,0
Encima de la linea de arboles en areas 0,7 0.8 N/A
montafosas barridas por el viento

Figura 2-14. Tabla factor de exposicion Ce

e Factor Térmico (Ct)

Habitualmente es posible observar mas nieve sobre las cubiertas frias que sobre las
calidas. El factor térmico Ct, varia entre 1,2 para el caso de cubiertas frias (ejemplo: cubierta
de un salén frigorifico) y 0,85 para el caso de cubiertas calidas (ejemplo: cubierta de un
invernadero), pero en general, en los casos comunes, se puede tomar Ct = 1.
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T eniconiecal T T

Fig. 2-15. Cubierta fria — Ej.: Frigorifico (Ct =1,2) Fig. 2-16.Cubierta caliente — Ej.: Invernadero (Ct =
0,85)

e Factor de importancia (I)

El factor de importancia I, considera las consecuencias la gravedad de una falla de la
estructura en relacion al destino y funcion del edificio. Se definen cuatro categorias y sus
correspondientes factores de importancia:

NATURALEZA DE LA OCUPACION CATEGORIA | 1
Edificios y otras estructuras que representan un bajo riesgo para la vida | 08
humana !
Todos los edificios y otras estructuras " 1
excepto aquellos listados en las Categorias I, Il y IV.

Edificios y otras estructuras que representan un peligro substancial

para la vida humana en caso de falla. m 11
Edificios que contienen contenedores con suficientes cantidades ’
de substancias toxicas o explosivas.

Edificios y otras estructuras disefiadas como instalaciones esenciales. IV 192
(Hospitales, bomberos,) !

Figura 2-17. Tabla Factor de Importancia

B- DETERMINACION DE LA CARGA DE NIEVE EN CUBIERTAS INCLINADAS

-
Fig. 2-17. Cubiertas inclinadas

La carga de nieve ps, sobre una cubierta con pendiente mayor que 5°, se debe determinar
multiplicando la carga de nieve sobre la cubierta plana pr por el factor de pendiente de la
cubierta Cs:
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Ps = pr X Cs ps: carga de nieve en cubierta inclinada
pr: carga de nieve sobre cubierta plana
Cs =factor de pendiente que depende de la inclinacion y tipo de

cubierta.
Inclinacién de la cubierta | Cs
< 30° 1
35° 0,90
40° 0,75
45° 0,62
50° 0,50
55° 0,38
60° 0,25
65° 0,15
> 70° 0

Fig. 2-18. Tabla factor Cs

El Reglamento brinda abacos para determinar el
factor Cs, en base a los cuales se elaboro la
siguiente tabla, para cubiertas corrientes (del tipo
célido y con materiales de cubierta rugosos)

Noétese que si las cubiertas tienen inclinacion
menor o igual a 30° la carga de nieve se toma
como si la misma fuera plana (Cs = 1); mientras
gue si la cubierta es muy inclinada, angulo = 70°,
ya no se considera carga de nieve (Cs = 0).

C- DETERMINACION DE LA CARGA DE NIEVE EN CUBIERTAS CURVAS

Aquellas partes de las cubiertas curvas que presenten una pendiente > 70° se deben
considerar libres de la aplicacion de la carga de nieve (por ejemplo, Cs = 0).

de
carga

Zona
aplicacion

_—— e B - =

RERRET .
Lhbokitio ol (NN o didda
R YR+ d - R
cigm ot GOV
"SI, \

Fig. 2-19. Cubiertas abovedadas
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D- DETERMINACION DE LA CARGA DE NIEVE EN CUBIERTAS CON PLEGADO
MULTIPLE, DIENTE DE SIERRA Y BOVEDAS CILINDRICAS

Las cubiertas constituidas por placas con plegado multiple, diente de sierra, o bovedas
cilindricas continuas deben tener un coeficiente Cs = 1,0, sin reduccion en la carga de nieve

debido a la pendiente (por ejemplo ps = pr).

E- OTRAS CONSIDERACIONES

Como enunciamos en la introduccién al analizar la carga de nieve, se deben tener en cuenta
diferentes situaciones que el reglamento considera y que exceden la presente publicacién,
pero que enunciaremos graficamente a modo de ejemplo:

Fig. 2-22. Nieve acumulada por arrastre del
viento sobre cubiertas mas bajas o que cae
por deslizamiento de una cubierta a otra.

Fig 2-24. Cargas Asimétricas Fig. 2-26. Carga de Lluvia y formacién de
hielo
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2-4.2. SISMO
GENERALIDADES

El sismo es un fenémeno natural producido por el deslizamiento de las placas que
conforman la corteza terrestre, que provoca una gran liberacion de energia generando
fuertes oscilaciones y movimientos ondulatorios sobre la superficie.

Existen, en total, 15 placas. Sudamérica esta en la placa Sudamericana, que, al encontrarse
con la Placa de Nazca, dan origen a importantes movimientos sismicos en paises como
Chile, Pert y Ecuador.

En el siguiente mapa se muestran las direcciones de los movimientos de estas placas:

15 placas existentes.
Sudamérica:
Placas de Nazca y Sudamericana

apatlan

Fig. 2-25. Mapa de placas tectonicas. https://www.acontecer.com.mx

Fig. 2-26. Movimientos entre placas
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En el primer esquema precedente, observamos la colision entre una placa oceanica y una
placa continental, el arrastre hacia el interior de la corteza es el mecanismo que provoca la
mayor parte de los sismos que ocurren en Chile, Pert, Ecuador y Colombia. También
sucede algo semejante en Japon.

Los sismos se definen a partir de las siguientes caracteristicas:

Epicentro

Hipocentro

FIIa Ondas Sismicas

Fig. 2-27. Epicentro-Hipocentro

La energia liberada por un sismo es disipada principalmente en forma de calor y una menor
parte se propaga mediante ondas de diversos tipos que hacen vibrar la corteza terrestre.

Estas ondas se desplazan desde el foco a través del medio sélido de la tierra y al llegar a
la superficie, originan las ondas de superficie. Las vibraciones superficiales se producen
tanto vertical como horizontalmente siendo estas Ultimas aproximadamente diez veces mas
intensas.

La magnitud del fenémeno teldrico se mide segun:
e Los dafios ocasionados-ESCALA MERCALLI MODIFICADA
e La energia liberada- ESCALA DE RICHTER

HHh La escala que mide los dafios ocasionados es la ESCALA MODIFICADA

MERCALI que mide la INTENSIDAD con que fue sentido un sismo,

) entendiendo como intensidad a la medida de los dafios y efectos

producidos por el sismo. Esta intensidad depende de la distancia al
epicentro: cuanto mas cerca, mayor intensidad.

La Escala de Mercalli, tiene una variacion de intensidad | (movimiento apenas perceptible
por los instrumentos de medicidn sismica) hasta Xll (destruccion total y topografia alterada).
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Fig. 2-28- Sismo intensidad Mercalli IX - X Fig. 2-19. Sismo intensidad XI - XII

La escala en funcion de la energia liberada es la ESCALA RICHTER.

G Es una escala abierta, por lo tanto, no se puede determinar un grado
! maximo. Hasta hoy el maximo grado alcanzado fue 9 en el terremoto de
v Chile del afi01960.

El grafico muestra comparativamente las magnitudes de algunos de los grandes sismos
ocurridos en el planeta y la energia liberada equivalente.

(la publicacion es anterior a los terremotos de Chile y Haiti del 2010, con una intensidad de
8,8 y 7,2 respectivamente)

Energia liberada

(equivalente en kilos de explosivos) Terremotos

Energia equivalente Magnitud

Chile (1960)

Sumatra (2004)

Terremotos en
1800 000 000 000 Erupcion de Krakatoa, Indonesia | <1@ Esmeraldas, Ecuador (1906) 9 dml#:u;:lm"

Prueba nuclear mas grande Arequipa, Perti (2001)
m ndes,
56 000 000 000 del mundo (URSS) Bolivia (1994) 4 .cp»omm

Erupcion del Monte Santa Elena, EEUU San Francisco, EEUU (1906) MM*! dmdﬂ

Terremotos fuerte
1 800 000 000 Napo, Ecuador (1987) 72 grandes p‘ddu mnémlcu,
Bomba atémica Hiroshi Kobe, Japdn (1995) plrdices de
omba atémica Hiroshima Tarremotos moderado
36000000 ﬂMonllpr.o'plcd'nd

56 000 000 000 000 | |
| t

1800000 (SIS paquefios,

Tornado promedio

limmm menores
56 000 ¢ sentidos levemente

Grandes rayos b
1800

56

Fig. 2-30- Escala de Richter
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Para la determinacion de los efectos sismicos en las construcciones se utilizara el
Reglamento Argentino CIRSOC 103 cuantifica los efectos sismicos a partir del siguiente
mapa de zonas y de diversos pardmetros que tienen que ver con:
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Fig. 2-31- Zonificacion sismica de la Republica Argentina-CIRSOC 103-2015
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Las zonas de mayor sismicidad son las mas cercanas a la cordillera, y en particular a la
zona de Cuyo, mientras que, en la franja Este y Noreste, zona 0, la probabilidad de que
ocurra un sismo es muy baja.

Factores que influyen en la determinacion de la accidn sismica son, ademas del sitio (zona)
del mapa, los siguientes:

1. Tipo de suelo.
Algunos suelos son dindmicamente inestables y amplifican los efectos de la accion sismica
MA&s que otros.

2. Tipo de construccion
Altura, forma, distribucion de masas, materiales.

3. Capacidad de disipacion de energia y flexibilidad del edificio
Rigidez, y capacidad de disipar energia.

Las cargas ocasionadas como consecuencia de este fendbmeno natural se generan a partir
del desplazamiento del terreno de fundacion que provoca aceleraciones que, aplicadas a
la masa del edificio, puede reducirse a una fuerza estatica equivalente.

De acuerdo a la segunda ley de Newton: Fuerza = Masa x Aceleracion

S
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\ \

DR R T
B
13
l'_'rl y 4
Y i ot ,/
P
Kot z

a) COMBTRUCOAM ANTES b) cons muccdn  sAXD
! e A slapca . ACCON GAWMCA _
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i i‘%. 5 ()_:.
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€) PUERZAS SQAGALBRYTES

Fig. 2-32- ACCION SISMICA-CARGAS ESTATICAS EQUIVALENTES

‘g Por esto, las cargas sismicas son mucho mayores en aquellas
construcciones que tienen mayor masa, y mas aun en los pisos altos,
ademas de las caracteristicas dinamicas de la estructura, su rigidez, grado
de amortiguamiento, etc.
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DISENO BASADO EN EFECTOS ESTATICOS EQUIVALENTES

Para analizar estructuras sometidas a cargas de sismo, bajo condiciones encuadradas
dentro de parametros normales y en edificios hasta una determinada altura, es posible
aplicar el método basado en efectos estaticos equivalentes, que supone fuerzas aplicadas
al edificio, capaces de producir en el mismo, un desplazamiento similar al que le produciria
el movimiento del terreno bajo la accion del sismo.

=T

La sumatoria de las fuerzas hipotéticas equivalentes determina el esfuerzo cortante en la
base del edificio (Corte basal Vo)

Donde:
W = es el peso total del edificio
c = es el coeficiente sismico

El reglamento a su vez, también brinda recomendaciones para la ejecucion de estructuras
sismorresistentes.

Destacamos la importancia de atender a estas recomendaciones, ya que debemos
ser conscientes de laresponsabilidad que como arquitectos nos toca.

“Los sismos no matan gente, los malos edificios la matan” John Mutter (Sismélogo)

!‘n’l!’&’n%.u; o ;i;j i

Fig 2-33. Sismo del 27 /02/10 CHILE - 8,8 en

escala Richter Fig. 2-34. Terremoto 12 /01/10 HAITI - 7,2
512 muertos, solo 8 por terremoto, el resto por el escala en Richter
maremoto. Aprox. 230.0000 victimas - Destruccion

En la foto uno de los pocos edificios colapsados Total

No es intencion profundizar con la determinacion de las cargas sismicas que seran
abordadas en otros niveles de Estructuras de la Carrera, sino despertar la preocupacion en
el estudiante de la importancia de tener en cuenta y valorar estas acciones como de
importancia vital en el Disefio Estructural.

59


http://3.bp.blogspot.com/_WojmBVL12qc/S08GQaY0PoI/AAAAAAAABRI/wyRlKe9gqdU/s1600-h/una+vista+aerea+de+un+barrio+pobre+de+haiti..jp

Estructuras IB

2-4.3. VIENTO
GENERALIDADES

La carga de viento es dinamica (masa de aire en movimiento), pero a los fines de su
determinacion, la reglamentacion permite su simplificacion mediante cargas estaticas
equivalentes y uniformes cuyos valores tienen una base estadistica.

Cuanto la accién del viento incide sobre las construcciones, la energia
Wte cinética se transforma en presiones (sobre la cara expuesta) y succiones
en las demas caras, sobre todo la opuesta y siempre perpendiculares al

b plano de incidencia.

;}c/f):
7,

Su cuantificacion es de dificil determinacion porque
dependen de numerosos factores:

1. Velocidad de referencia del viento segun ubicacion

geogréfica. ! 2 3) Jy
2. Caracteristicas del entorno (Rugosidad) e 5;// A

3. Dimensiones del edificio y relaciones de planta y
altura.

4. Configuracion geométrica, tipo de superficie y peso
total de la construccion.

5. Permeabilidad del edificio.

Fig. 2-35. Efectos del viento sobre las construcciones

La accion del viento sobre estructuras livianas adquiere relevancia siendo a veces la carga
mas desfavorable.

Fig. 2-36. Dafios ocasionados por el viento en estructuras livianas

ACCION DEL VIENTO SOBRE LAS CONSTRUCCIONES-CIRSOC 102-2005

El Reglamento Argentino de Accion de Viento sobre las construcciones CIRSOC 102-2005,
indica procedimientos para determinar las cargas de viento de disefio para edificios y otras
estructuras, incluyendo tanto su sistema principal resistente a la fuerza del viento como sus
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elementos componentes y de revestimiento, se deben determinar siguiendo alguno de estos
tres métodos, segun las caracteristicas del edificio:

e Método 1 o Procedimiento simplificado.
e Método 2 o Procedimiento analitico.
e Método 3 o Procedimiento del Tunel de Viento.
METODO 1 - PROCEDIMIENTO SIMPLIFICADO
Para poder aplicar este método, el edificio de cumplir con los siguientes requisitos:

1. Debe ser cerrado o parcialmente cerrado. (mas adelante se aclaran estos
conceptos)

2. La pendiente de la cubierta del edificio es menor que 10°.

3. La altura media de la cubierta del edificio es menor o igual a 10 m.

4. El edificio o estructura es de forma regular.

5. La estructura del edificio no posee juntas de dilatacion o separaciones

6. El edificio no esta sujeto a los efectos topograficos. (Kzt =1)
Procedimiento de Disefio:

I. Se determina la velocidad basica de viento V suponiendo que el viento sopla desde
cualquier direccién horizontal.

Il. Se determina un factor de importancia |
lll.  Se establece la categoria de exposicion K:
V. Se fija la categoria de cerramiento (parcialmente abierto o cerrado)

V. Se determinan las cargas de viento, para el sistema principal resistente, a partir de
la Tabla 2.

l. VELOCIDAD BASICA DE DISENO Vg

La determinacion de la presion de viento que va a incidir sobre un edificio
parte de establecer la Velocidad Basica de Disefio V4, expresada en m/s
(metros por segundo), que se obtiene del mapa y de la tabla por ciudades
de nuestro pais.

Nota: Los valores se refieren a velocidad de rafaga de 3 segundos en m/s a 10 m. sobre
el terreno para Categoria de Exposicion C y estan asociadas con una probabilidad anual de
0,02.
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Figura 1 A | Velocidad basica del viento

Motas:

Categoria

wiento del

1. Los valores s= refieren a velocidad de rafaga de 3 segundos en mi's a 10 m. socbre el temeno para

de Exposicion C y estan asociadas con una probabilidad anual de 0,02

2. Es aplicable la interpolacion lineal entre contornes de velocidades del viento.
3. Islas y areas costeras fuera del (imo contomo se deben wsar este Gitimo contormo de velocidad del

area costera.

4. Los terrenos montaniosos, quebradas, promontorios marinos y regiones especiales de viento se deben
examinar para condiciones inusuales de vienio,

Fig. 2-37. Mapa de viento en la Republica Argentina’

” Fuente CIRSOC 102

Estructuras IB
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CIUDAD Vimis)
BAHIA BLANCA 55,0
BARILOCHE 46,0
BUENOS AIRES 45,0
CATAMARCA 43,0
COMODORO RIVADAVIA 67,5
CORDOBA 450
CORRIENTES 46,0
FORMOSA 45,0
LA PLATA 46,0
LA RIOJA 440
MAR DEL PLATA 51,0
MENDOZA 39,0
NEUQUEN 43,0
PARANA 520
POSADAS 45,0
RAWSON 60,0
RESISTENCIA 45,0
RIO GALLEGOS 60,0
ROSARIO 50,0
SALTA 35,0
SANTA FE 51,0
SAN JUAN 40,0
SAN LUIS 45,0
SAN MIGUEL DE TUCUMAN 40,0
SAN SALVADOR DE JUJUY 34,0
SANTA ROSA 50,0
SANTIAGO DEL ESTERD 43,0
USHUAIA 60,0
VIEDMA 60,0

Fig. 2-38. Velocidades Basicas de Vientos en Ciudades de la Republica Argentina8

I FACTOR DE IMPORTANCIA |

Se establece en funcion de las categorias de edificacion, al [ cATEGORIA |

igual que la nieve, por el riesgo que implica una falla o I 0.87

colapso segun el destino u ocupacion del edificio. T 1'00
1] 1.15
v 1.15

8 Fuente CIRSOC 102-2005
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COEFICIENTE DE EXPOSICION Kz

CATEGORIAS DE EXPOSICION en funcién de las obstrucciones u obstaculos que rodean
a la construccion que puedan interceptar o modificar la rafaga de viento.

Exposicién A. Centro de grandes ciudades con al menos 50% de los edificios de
altura mayor que 20 m.

Exposicion B. Areas urbanas y suburbanas, areas boscosas, o terrenos con
numerosas obstrucciones proximas entre si, del tamafio de viviendas unifamiliares o
mayores.

Exposicion C. Terrenos abiertos con obstrucciones dispersas, con
alturas generalmente menores que 10 m. Esta categoria incluye campo abierto plano
y terrenos agricolas.

Exposicion D. Areas costeras planas, sin obstrucciones, expuestas al viento
soplando desde aguas abiertas en una distancia de al menos 1600 m.

Exposicion C Exposicién D

Fig. 2-39. Imagenes ilustrativas sobre la categoria de exposicidn ante la accion del viento.

IV- TIPOS DE CERRAMIENTO-EDIFICIOS ABIERTOS O CERRADOS

Segun el tipo de cerramiento existe mayor o menor influencia del viento ingresando al
interior del edificio, con lo cual a la presion exterior se sumaria la presion interior o no.

Para ello es necesario clasificar los edificios segun el tamafio de aberturas en relacién al
pafio de cerramiento lateral, en tres tipos:
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Edificio Abierto, Cerrado o parcialmente cerrado
e Edificio abierto:
Un edificio que tiene cada pared abierta al menos en un 80%.

Esta condicion se expresa para cada pared mediante la
ecuacion:

Ao (area de aberturas) = 0,8 Ag (&rea de pared)

e Edificio parcialmente cerrado:
Un edificio que cumple con las dos condiciones siguientes:

e El 4rea total de aberturas en una pared que recibe
presion externa excede la suma de las areas de
aberturas en el resto de la envolvente del edificio
(paredes y techo) en mas del 10%.

Ao > 1,10 Aoi

) Fig. 2-41. Ej. Edificio parcialmente
Siendo: Ao = area total de aberturas de una pared cerrado

Aoi = suma del area de todas las otras aberturas del edificio.

e El area total de aberturas en una pared que recibe presion externa excede el valor
menor entre 0,4 m? 6 el 1% del area de dicha pared, y el porcentaje de aberturas en
el resto de la envolvente del edificio no excede el 20%.

Ao>04m? 6 Ao >0,01Ag (el que sea menor)
y ademas: Aoi /Agi 0,20,
siendo: Ag = area total de la pared que recibe la presién externa.
Agi = suma de todas las otras areas de la envolvente del edificio (no
incluyendo a Ag)
e Edificio cerrado:

Todo otro edificio que no cumpla con las condiciones
establecidas para edificios abiertos o parcialmente cerrados.

Fia. 2-42. Ej. Edificio cerrado
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V- CARGAS O PRESIONES DE VIENTO SOBRE LA CONSTRUCCION

Una vez determinadas las caracteristicas del edificio: cerrado o parcialmente abierto, el
factor de importancia, y la categoria de la exposicion, se puede determinar la presion de
viento sobre el mismo, actuando sobre las envolventes laterales o superiores, considerando
el sistema principal resistente, mediante la utilizacion de la Tabla 2:

Sistema principal resistente a la fuerza del viento h=10m
Tabla 2 | Presiones del viento de diseiio Procedimiento simplificado
Edificios cerrados total y parcialmente Paredes y cubierta

PRESION DEL VIENTO DE DISENO (N/m?)

L, Clasificacion Velocidad basica del viento (m/seq)
ublcacion | el edificio |38 | 40 | 45 [ 49 [ 54 | 58 | 63 | &7
Cermrado -670 | -766 | -958 |-11560]-1389|-1580|-1868 | -2155

Cubierta | Parcialmente
cermado
Cerrado total o
parcialmente

-910 | -1006 | -1245 | 1485 (1772 | -2107 | -2443 | -2778

Paredes 575 | 671 | 814 | 958 | 1150 | 1389 | 1580 | 1820

Motas:
1. Las presiones del viento indicadas representan lo siguiente:

Cubierta: Presion neta (suma de las presiones externa e interna) aplicada nomalments a todas las
superficies de la cubiera.
Paredes: Presion neta combinada (suma de las presiones a barlovents y sotavenio, extemas e intemas)
aplicada normalmente a toda superficie de pared a barovenio.
2. Los valores indicados son para exposicion B. Para otras exposiciones, estos valores se deben multiplicar
por los siguientes faciores:

Exposicion Factor
C 1.40
D 1,86

3. Los valores indicados para la cubierta se basan en un drea tributaria menor o igual gque 10 m® Para
areas tributarias mayores, los valores se deben multiplicar por los siguientes factores de reduccion:

Area (m?) Factor de reduut:_in:.ﬁn ]
[Se permite interpolacion lineal)
=10 1.0
25 0.9
=100 0.8
4. Los valores indicados comesponden a un factor de importancia [ = 1.0, Para otros valores de I los

mismos se deben multiplicar por L

n

. Los signos mas y mencs indicam presiones que acblan hada y desde la superficie exterior,
respectivamente.

Fig. 2-43. TABLA 2-CIRSOC 102-2005

e Los valores indicados en la Tabla 2 son para una categoria de exposicion B. Para
categoria C, se debera multiplicar por 1,4 y para categoria D, multiplicar por 1,66.

e Los valores indicados en Tabla 2, corresponden a un Factor de Importancia (I) = 1
(categoria de importancia Il). Para otros valores de I, los mismos se deben multiplicar
por .

66



Estructuras IB

e Los valores indicados en Tabla 2 corresponden areas de influencia de envolventes
(cubiertas o paredes) iguales o menores a 10 m?, para superficies mayores se
pueden reducir con factores de hasta 0,8.

METODO 2 - PROCEDIMIENTO ANALITICO

En el procedimiento analitico, de mayor campo de aplicacion en edificios y estructuras, se
consideran otros factores como el topografico y el factor de direccionalidad, y se deben
considerar también los efectos de presion interna, externa y dinamica, asi como los efectos
de rafaga.

Es un método de mayor complejidad en su aplicacion. A modo de sintesis, podemos decir
que la presion dindmica de viento gz, se determina mediante la siguiente formula:

qz = 0,613 Kz. Kzt. kd V2 I

donde: | : factor de Importancia (ya conocido)

V : Velocidad Béasica de viento (obtenida del
mapa)

Y se agregan, con relacion al método simplificado, tres
factores mas:

e K:: coeficiente de exposicion

e Kz Factor Topografico
e Ka: Factor de Direccionalidad

Estos coeficientes se obtienen de Tablas (que no incluimos en este apunte), y tienen en
cuenta aspectos tales como la categoria de exposicion al viento del edificio, la ubicacion
sobre lomadas, la altura del edificio con respecto al nivel de mar y el tipo de edificacion.

Por exceder los alcances de esta publicacidén, no nos extenderemos con mas explicaciones
respecto a este método, y su forma de aplicacion debera ser consultada en el Reglamento
CIRSOC 102, cuando las caracteristicas del edificio no cumplan con las condiciones
requeridas por el método simplificado.

METODO 3 - TUNEL DE VIENTO

Método experimental para el cual se construye una maqueta a escala del edificio
juntamente con el entorno y se lo ensaya en un tinel donde la accion del viento se simula
en relacién a la ubicacion. Esto permite ver con mayor exactitud el efecto del viento sobre
la construccion.
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Ejemplo de APLICACION DEL METODO SIMPLIFICADO

A modo de ejemplo de aplicacion del método Simplificado, analizaremos un articulo
periodistico relacionado a un fuerte viento ocurrido en la ciudad de Resistencia (Chaco).

La foto y texto de la noticia era la siguiente:

"No solo techos volaron, también gran cantidad
de arboles fueron arrancados casi de raiz por el
fuerte viento que estiman supero los 100 km/h."

100 km/h = 28 m/s

Velocidad Bésica de la zona (segun mapa) = 45 m/s

La fotografia del articulo periodistico nos permite deducir las siguientes caracteristicas:
» Factor de Exposicion: Categoria B (zona suburbana - edificacién de poca altura)

» Tipo de Cerramiento: parcialmente cerrado (aberturas en las viviendas que superan el
10% de la superficie del muro y tienen un area mayor a 0,4 m?)

» Factor de Importancia: 1 (categoria Il - viviendas)

Por lo tanto, los valores de presién y succién sobre paredes y cubierta se deben tomar tal
cual nos los da la Tabla:

Sistema principal resistente a la fuerza de viento h<10m
Tabla 2 | Presiones de viento de disefio Procedimiento simplificado
Edificios cerrados total y parcialmente Paredes y cubierta

PRESION DE VIENTO DE DISENO (N/m?)

. Clasificacion Velocidad basica del viento (m/seg)
Ubicacion| “yel edificio | 38 | 40 | 45 | 49 | 54 | 58 | 63 | 67
Cerrado -670 | -766 | -958 |-1150|-1389|-1580(-1868]-2155

Cubierta | Parcialmente
cerrado

Paredes | CEMadototal o g s71([ 81
parcialmente

-910 (-10 -1485(-1772|-2107 | -2443 | -2778

9

\-h

958 | 1150 | 1389 | 1580 | 1820

Para la cubierta, la succion de viento (signo negativo), a considerar es de 1245 N/m?, (124,5
kg/m?), mientras que para los cerramientos verticales (muros) la presion es de 814 N/m?
(81,4 kg/m?).

Con estos valores de cargas originadas por el viento deberian haberse dimensionado los
componentes estructurales, asi como los demas elementos que conforman las envolventes,
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cuidando también de manera particular la forma de anclaje de los mismos a la estructura
principal, para evitar la "voladura de techos" que menciona la noticia analizada.

2-5. CARGAS ACCIDENTALES

Su prevision no es responsabilidad del profesional ya que son de caracter excepcional,
imposibles de prever.

Huracanes Maremotos

2-6. CARGAS POR TEMPERATURA
Las diferencias de temperaturas producen en los materiales dilataciones y contracciones.

Todos los sistemas estructurales se hallan sometidos a cambios de temperaturas en sus
componentes, ya sea por las diferencias térmicas entre el dia y la noche como, en ciclos
mas largos, los cambios climaticos estacionales.

Los efectos de variacion en las dimensiones de los elementos estructurales producto de los
efectos térmicos, pueden originar cargas adicionales en las estructuras que impiden dichas
variaciones, a menudo muy concentradas y que pueden afectar la resistencia de los
MisMos.

2-7. CARGAS POR EMPUJES DE TIERRA O FLUIDOS

Son aquellas acciones que generan presiones sobre los
elementos estructurales.

En el caso de los liquidos podemos distinguir tres tipos de
presiones:

Presion Lateral: es creciente hasta alcanzar su maxima carga
sobre la base del recipiente que lo contiene.
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P = Pe. h (peso especifico del liquido x altura del recipiente)

Presion sobre el Fondo: es uniforme e igual a la presion lateral maxima.

Supresién sobre la superficie horizontal: se basa en el principio de Arquimedes, donde,
sobre todo cuerpo sumergido actia un empuje de abajo hacia arriba igual al peso del
volumen del liquido desalojado: E = Sup. h

El suelo es capaz de ejercer presidn sobre una estructura, por
ejemplo en sétanos o en los muros de contencidn, originada por el
deslizamiento que el terreno natural trata de hacer y cuya magnitud
depende de sus caracteristicas fisico-mecanicas del mismo.

Podemos diferenciarlas en cargas activas (aquellas que tienden a
desplazar la estructura, por ejemplo: terreno contra un muro de un /
subsuelo) o pasivas (aquellas que no permiten MoviMIientos, POr | e wios *
ejemplo: muros de una pileta llena de agua). ;

Escarpa

Puntera

2-8. COMBINACIONES DE CARGAS Talon

Sobre la edificacién pueden actuar en forma simultanea dos o mas
cargas diferentes. Por ejemplo, junto con las cargas
permanentes derivadas del peso propio, pueden | D: CARGAS PERMANENTES
estar aplicadas las sobrecargas de disefio por el
destino de la construccion, y también haber cargas

de nieve, o viento, o ambas a la vez. L: CARGAS CON FINES DE
MANTENIMIENTO

L: SOBRECARGAS DE USO

e La combinacién de dos o mas
cargas O acciones constituye un S: CARGAS DE NIEVE

' estado de carga. R: CARGAS DE LLUVIA

Esta situacibn estd contemplada por el
Reglamento, que determina que deben analizarse
todos los estados de cargas de probable ocurrencia | E: CARGAS DE SISMO
durante la vida util de la construccion, obtener los
esfuerzos en cada elemento estructural para cada
uno de estos estados y dimensionar para aquel que
resulte mas desfavorable en cada caso.

W: CARGAS DE VIENTO

H: CARGAS DE PRESION DE
SUELO

Esta tarea no es nada sencilla si se piensa que debe realizarse con calculos manuales,
pero el avanzado desarrollo del software de calculo estructural, actualmente de facil acceso
para los profesionales, permite y justifica esta exigencia del Reglamento.

Como ya se mencionara al comienzo de esta publicacién, La Resistencia de Disefio
(CAPACIDAD), debe superar a la Resistencia Requerida (DEMANDA) por las cargas
Gltimas determinadas a partir del analisis de los distintos estados de cargas.

Por ello, al realizar las combinaciones de cargas y con la finalidad de
cubrirnos de las incertidumbres que tenemos en los valores de las
mismas.
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2-8.1. COMBINACIONES PARA USAR CON MATERIALES COMO ACERO wu
HORMIGON ARMADO

Los Reglamentos CIRSOC301EL y 201/2005 establece combinaciones de cargas, y sus
correspondientes coeficientes de mayoracion ya que estas cargas tendran como
resultados CARGAS ULTIMAS qu:

g Cuando se combinan tres o mas cargas diferentes, algunas van disminuidas

con coeficientes menores a 1. Esto se explica dado que es practicamente

. imposible que todas esas cargas se apliquen sobre la construccién con su
maxima magnitud y en el mismo momento

Las combinaciones que mas utilizaremos en la tipologia de estructuras que corresponden
a este nivel de ESTRUCTURAS | son las que consideran la accion simultanea de:

e Cargas permanentes (D) y sobrecargas (L o Lr) qu=12qgD+1,6qL

qu=0,9q9gD £1,5gW

e Cargas permanentes (D) y viento (W)

2-8.2. COMBINACIONES PARA USAR CON MADERA

El Reglamento CIRSOC601/2013 establece combinaciones de cargas de Servicio, es decir
que no se utilizaran cargas mayoradas, obteniéndose como resultado una CARGA maxima
de SERVICIO q:

e Cargas permanentes (D) y sobrecargas (L o Lr) qu=qDb +qL

qu = gD xqW

e Cargas permanentes (D) y viento (W)
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CAPITULO 3: SOLICITACIONES

3-1. INTRODUCCION:

Todo material estructural tiene como condicidon “su resistencia a la deformacién”, esto no
significa que sean indeformables, ya que los materiales indeformables no existen. La
resistencia a la deformacién dependera de la cohesion molecular y de la estructura interna
del material.

Como consecuencia de la ACCION de las cargas o fuerzas externas sobre la estructura,
sus elementos componentes se ven SOLICITADOS de diferentes maneras segun su forma,
posicion, etc. de modo tal que la pieza, y por lo tanto el material, sufrird una deformacion
que introduce internamente esfuerzos para equilibrar estas cargas. Estos esfuerzos
internos son independientes del material, solo dependen de las cargas aplicadas y de los
vinculos.

El mecanismo es:

FUERZAS EXTERNAS == DEFORMACION==> SOLICITACION == ESFUERZO

No es posible que exista deformacidn sin solicitacion, y ésta sin una carga externa que la
produzca.

g LAS FUERZAS EXTERIORES DAN ORIGEN A FUERZAS INTERIORES
DENTRO DEL MATERIAL

Si las fuerzas exteriores exceden ciertos valores propios de cada material, las fuerzas
interiores no podran equilibrarlas y las distancias intermoleculares creceran hasta que la
cohesidn desaparezca.... y el cuerpo se rompe.

Para nuestras estructuras es de gran importancia determinar para cada material, los valores
maximos que pueden resistir sin romperse, limitando sus deformaciones.

D=

MOMENTO FLECTOR

ESFUERZO DE CORTE

ESFUERZO NORMAL

"
W
Z
Q
2
=
o
-
o
7

MOMENTO TORSOR
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3-2. SECCION

En general, en los elementos estructurales podemos identificar un eje longitudinal de la
pieza y, seccionando con un plano perpendicular a dicho eje, se obtiene lo que

denominamos seccidn transversal o simplemente seccion.

La seccion es en realidad lo que debemos dimensionar, ya que la longitud o luz del elemento

es un dato del proyecto. eje transversal

— = — __m_ - — - — eje longitudinal

i seccion transversal
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3-3. TIPOS DE SOLICITACION

Segun la forma de actuar de las cargas se producen diferentes tipos de
SOLICITACION.

En cada una de las infinitas secciones de una pieza estructural, pueden producirse las
siguientes solicitaciones, ya sea de forma individual, o combinadas entre si:

TRACCION
e PRODUCIDAS POR FUERZAS COMPRESION
CORTE
e PRODUCIDAS POR PARES FLEXION
(MOMENTOS) TORSION

3-3.1. ESFUERZOS NORMALES DE TRACCION

Tomando una seccion cualquiera, el esfuerzo de TRACCION, denominado también
“TRACCION AXIL” o “NORMAL DE TRACCION?”, se produce porque las fuerzas que estan
a un lado u otro de la seccion tienden a estirar la pieza, a separar a dos secciones
préoximas. La deformacion caracteristica es el “alargamiento” en la direccidn de del eje de
la barra (longitudinal) y disminuyendo su seccion (transversal).

alargamiento

Fig. 3-2. Esfuerzo de traccion Fig. 3-3. Estiramiento de la seccién

Para calcular el esfuerzo de traccion es necesario calcular todas las fuerzas que existen a
un lado de la seccién y que producen estiramiento, para lo cual hay que proyectar TODAS
LAS FUERZAS A UN LADO DE LA SECCION (o al otro) EN UN EJE PERPENDICULAR A
LA SECCION.

El Esfuerzo de Traccidén €n una seccion cualquiera de un elemento estructural,
es igual a la sumatoria de las proyecciones de todas las fuerzas existentes a
un costado de la seccion (6 al otro costado), en un eje perpendicular a la
seccién que produce ESTIRAMIENTO

3-3.2. ESFUERZOS NORMALES DE COMPRESION

Tomando una seccién cualquiera, el esfuerzo de COMPRESION, denominado también
“COMPRESION AXIL” 0 “NORMAL DE COMPRESION”, se produce porque las fuerzas
gue estan a un lado u otro de la seccion tienden a ACORTAR la pieza, a juntar a dos
secciones proximas. La deformacion caracteristica es el “acortamiento” en la direccién de
del eje de la barra (longitudinal) y aumentando su seccion (transversal).
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acortamiento
__________________ i
. x -
N—| €—N
Fig. 3-4. Esfuerzo de compresion Fig. 3-5. aplastamiento de la seccion

Para calcular el esfuerzo de compresion es necesario calcular todas las fuerzas que existen
a un lado de la seccion y que producen acortamiento, para lo cual hay que proyectar TODAS
LAS FUERZAS A UN LADO DE LA SECCION (o al otro) EN UN EJE PERPENDICULAR A
LA SECCION.

El Esfuerzo de Compresién €n una seccion cualquiera de un elemento
estructural, es igual a la sumatoria de las proyecciones de todas las fuerzas
existentes a un costado de la seccién (o al otro costado), en un eje
perpendicular ala seccion que produce ACORTAMIENTO

3-3.3. ESFUERZO DE CORTE

Tomando una seccion cualquiera, el esfuerzo de CORTE, se produce porque las fuerzas
que estadn a un lado u otro de la seccidon tienden a DESLIZAR UNA PARTE DE LA
BARRA respecto ala OTRA.

El esfuerzo actia en forma “TANGENCIAL” (paralela) a la seccion y tiende a deslizar una
seccion respecto de la otra.

La deformacion caracteristica es el deslizamiento relativo de ambas secciones, como el
efecto que produce una tijera.

v | A
WV
| L t TRV
\ I
Fig. 3-6. Esfuerzo de corte Fig. 3-7. Deslizamiento por corte

Para calcular el esfuerzo de CORTE es necesario calcular todas las fuerzas que existen a
un lado de la seccion y que actian perpendicular al eje de la barra, para lo cual hay que
proyectar TODAS LAS FUERZAS A UN LADO DE LA SECCION (o al otro) EN UN PLANO
PARALELO A LA SECCION.

El Esfuerzo de CORTE €n una seccion cualquiera de un elemento estructural,
es igual a la sumatoria de las proyecciones de todas las fuerzas existentes a
un costado de la seccién (o al otro costado), en un PLANO PARALELO A LA
SECCION.
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3-3.4. FLEXION-MOMENTO FLECTOR

Al aplicar las cargas en el plano perpendicular a la seccién
transversal y no coincidir su recta de accién con los apoyos
donde se generan las reaccione, la pieza “SE CURVA”.
Pares de Fuerzas  Cuando un elemento resistente esta solicitado a flexion, dos
secciones proximas y paralelas tienden a girar una con
respecto a la otra de tal modo que sus distancias relativas se alteran acercandose en una
zona y alejandose en la otra, provocando estados de compresion y traccién simultdneos.

byl

M M

Fig. 3-7. Flexién en una viga simplemente apoyada
La deformacién caracteristica es la curvatura de la pieza.
Las fibras de la seccion que sufren las maximas tracciones o compresiones son las
extremas y a medida que las fibras se acercan al centro de la seccion, las tensiones van

- . 20
disminuyendo hastalgaler cero, en el llamado plano o ejg neutro.
2 @

i
recta de accién

recta de acci

e eje neutro

A i AN

Fig. 3-9. Momento Flector
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El Momento Flector €n una seccion cualquiera de un elemento estructural, es
igual a la sumatoria de los momentos de todas las fuerzas existentes a un
costado de la seccion (o al otro costado), RESPECTO A LA SECCION.

RIS AN
(A1 011)

3-3.5. TORSION- MOMENTO TORSOR

Se origina por dos momentos iguales y de
sentido contrario actuando alrededor del eje
longitudinal.

Cuando un elemento resistente esta solicitado
a torsion dos secciones proximas tienden a
girar una con respecto a la otra alrededor de un
eje comun a las dos, manteniendo sus Fig. 3-10. Momento Torsor

distancias relativas.

La deformacion caracteristica es el giro relativo de ambas secciones (respecto al eje de la
pieza)

Torsion

Fig. 3-11. Torsién ejemplos
3-4. EJEMPLOS DE SOLICITACIONES EN ESTRUCTURAS ARQUITECTONICA

EJEMPLO 1- Determinamos cualitativamente a que solicitacion esta trabajando cada
elemento estructural:

CORTE

Esquema losa
Estructural LI L L LI L L L DL L [ F—ade LOSA

A /d// L NZENZ2N V2N ZEN ZAN 2N 28N ZEN 2N 720 S Y 3V

viga /// /%/ (5 / columna
J» Nivel piso
/// / )
/ b/ / 2
/3 . — —
Lﬁ/) [/—/\I\ base aislada b L2 "
Al 7]

9 https://mdehilado.wordpress.com/torsion/ IMAGEN
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1-A- FLEXION EN LA LOSA

Acuiun ouperficial: losa

A, h
kg/m2 L1

o o o o K N SR

Reaccion Lineal: viga kg/m

MOMENTO FLECTOR ESFUERZO DE CORTE
h @ ,@ Z Comprime ']ﬂ}l, se deslizan
«.9 Tracciona
giran

Las losas estan sometidas a cargas en su superficie, perpendicular a ella, producidas por
el peso propio, y las sobrecargas. Por efecto de estas cargas, losa se “curva” hacia abajo,
0 sea se flexiona, las fibras superiores tienden a “acortarse” y las inferiores a
“alargarse”.

Al ser una superficie, esta flexion se produce en las dos direcciones, flexion en “x” y en “y”.
Segun la relacién entre los lados (ly/Ix) puede curvarse adoptando una forma cilindrica o
una forma semiesférica.

- 1-B- FLEXION EN LA VIGA

Accion Lineal: losa+viga kg/m

IRARRRARARRARRR AR
PLANTA
1 1 * <
T Reaccién Puntual T Reaccion Puntual co; s c;' o
Columna Kg Columna Kg
| L2 ! 7 * =F
\ I ‘ 2
| I N | SN m—
MOMENTO FLECTOR ESFUERZO DE CORTE = e  area innu::;a ala viga
B 7 Comprime /mid, se deslizan =
%%% I: Tracciona
giran

En las vigas, por ser un elemento tipo barra (la longitud mucho mayor que la altura y el
ancho de la seccién) si la carga actia como se ve en el grafico, perpendicular al eje
longitudinal, este elemento se curva también, a lo largo del eje, con lo cual las fibras
superiores se “acortan” y las inferiores se “alargan”

78



‘ Estructuras 1B

1-C- COMPRESION EN COLUMNAS 4 TOTAL

kg/m
REACCION REACCION ,
ala Viga: kg ala Viga: kg NORMAL de COMPRESION
: ; N
ACCION ACCION
a la columna: kg a la columna: kg 3|£
acortamiento
— compresion
e R
Teeacer T eeacor N
REACCION REACCION
a la columna: kg ala columna: kg
ACCION ACCION
a la base: kg a la base: kg
REACCION REACCION
a la base: kg/cm2 a la base: kg/cm2
"el terreno se comprime” "el terreno se comprime”

Las columnas también son elementos tipo barra como las vigas, nada mas que reciben las
cargas coincidiendo con el eje longitudinal, lo cual produce en estos elementos que todas
las fibras tienen a “acortarse” de la misma forma, es decir que toda la seccién se
comprime.

Esta compresion es transmitida al terreno o suelo de fundacion, mediante una base o
fundacion, la cual evita que la columna se hunda en el suelo, para lo cual esta se hace mas
ancha que la columna lo cual permite que se distribuya uniformemente esta compresién en
una mayor superficie. El terreno se comprime y responde con una reaccion uniformemente
distribuida en toda la superficie.

EJEMPLO 2- CALCULO DE LAS SOLICITACIONES DE UNA ESTRUCTURA

Para explicar como se cuantifican y representan las solicitaciones, trabajaremos sobre un
caso concreto, a modo de ejemplo.

Para la siguiente estructura cuya planta, corte y perspectiva se muestran, vamos a
determinar:

1. Reacciones y solicitaciones de un cabio interior con sus correspondientes
diagramas.
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2. Reacciones y solicitaciones de la Viga 1 con sus correspondientes diagramas.
3. Solicitaciones sobre la columna C1.

machimbre

&

Viga 1 3X8v columna H°A°
diam. 20cm
i i muro
0,75 |
. 2l
o ol |
o™ |
o 3
-} || |
= o1 i
machimbre 1" i
: |
|
muro 30cm <C
PLANTA

CORTE A-A

Del analisis de cargas por metro cuadrado de

influencia

o

cubierta, ya realizada la combinacion de
carga permanente y sobrecarga de disefio,

resulté una carga méaxima

_ 2 7
gmax= 89 kg/ m \ g PG e s e
7 FAL LT T \
L
S

LIZF

inter-eje
1-ANALISIS DE CARGA SOBRE EL CABIO

Madera de VIRAPITA — Pe = 962 kg/m?3
Seccién cabio 4”’x6” (0,10 m x 0,15m)
Area de influencia del cabio 0,75m
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e Carga sobre el cabio = gmax X distancia entre ejes + peso propio
De cubierta = 89kg/m? X 0,75M .......cciviiiiiiiiieeea, = 66,75 kg/m
Peso Propio del cabio = (0,10m x 0,15m x 962kg/m?3) ......... = 14,43 kg/m
Total Carga Lineal del Cabio = 66,75kg/m + 14,43kg/m = 81,18 kg/m

Carga en proyeccion horizontal: 81,18ka/m = 84 kg/m (qp)
cos 15°

e CALCULO DE REACCIONES
SMA=0 — Rb
84kg/m.45m.(45) -Rb.45m+84kg/m.05m.4,75m =0

2 Diagrama de Carga del Cabio
A —
850, 5 kgm —Rb . 4,5 m + 1995 kgm = 0 MR iadi L T i:
Rb = 1050 kgm — Rb =233,3kg L N
45m *
2ZMB=0 — Ra B
Ra.4,5m -84 kg/m .4,5m .(4,5/2) + 84 kg/m . 0,5m . 0,25 m = | l0s,
0
T Ra=186,7 T Rb=233,3
Ra.4,5m-850,5kgm + 10,5 kgm =0
Ra = 840 kgm — Ra=186,7 kg
45m

VERIFICACION DEL EQUILIBRIO EXTERNO:
fy=0 Tfy=(84kg/m . 5m)- 1867 kg-233,3kg=0  VERIFICA

e CALCULO DE LAS SOLICITACIONES DEL CABIO

A- ESFUERZO DE CORTE
Comenzamos calculando los esfuerzos de corte del cabio, para lo cual aplicamos lo que
nos indica la definicién de esfuerzo de corte en una seccion cualquiera:

El Esfuerzo de Corte en una seccion cualquiera de un elemento
e estructural, es igual a la sumatoria de las proyecciones de todas las
fuerzas existentes a un costado de la seccion (o del otro costado),

, sobre un plano paralelo a la seccién.
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Designamos el esfuerzo de corte con la letra V (mayuscula). Como seria imposible calcular
esfuerzo de corte en cada una de las secciones, resulta muy util construir un Diagrama de

Esfuerzo de Corte, de la siguiente

1. A partir del Diagrama de Carga de la viga,
se ubican las secciones significativas, es
decir secciones donde suceda algo notable, ej:
reaccion, carga puntual.... algo que marque un
antes y un después. Se las designa con letras,
A,B,C, etc

2. Cada una de esas secciones se analiza
antes(a) y después (d) del cambio que alli se
produce: antes y después de la reaccion, antes
y después de la aparicion de una carga puntual,
antes y después del cambio de valor de una
carga distribuida, etc. y vamos calculando el
valor del esfuerzo de corte en cada una de esas
secciones.

Los valores obtenidos se representan a modo
de ordenadas (perpendiculares) en un grafico a
escala llamado Diagrama de Esfuerzos de
Corte, que se traza a partir de una linea
referencial que tiene exactamente la misma
inclinacion que la viga analizada.

Los valores de Corte se pueden dibujar hacia
arriba o abajo libremente, ej: los positivos arriba

Diagrama de Carga del Cabio

84kgim B C

N 2N 72 N AN AN AN N N N 1

45

DE.C.

A=0kgm
D.M.F. M 9
-

v=180,3 kg

T Rb=233,3 kg

del eje de la viga o abajo, es indistinto ya que lo que interesa es el valor de la fuerza.... pero
si es importante que en un mismo diagrama se mantenga la convencion elegida.

e Calculo de Esfuerzos de Corte:

Vaa =0 kg
Vad =186,7 kg . cos15° =180, 34 kg

Vea = 186,7 - (84 kg/m . 4,5 m) . cos15°= - 184,8 kg
Ved =-184,8 kg + 233,3 kg . cos15° = 40,55 kg
Vca =40,55 - (84 kg/m . 0,5m) . cos15° = 0 kg

Vcd = 0kg VERIFICAIl

------- < Existe una estrecha relacion entre el esfuerzo de corte y el momento flector, que
nos indica que en las secciones donde el esfuerzo de corte se hace cero o
, cambia de signo, hay un momento maximo.
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Esto nos interesa especialmente, ya que, para dimensionar, por lo general, debemos tomar
el valor del momento flector maximo, por ello es muy util saber en qué seccion se produce.
En el diagrama de esfuerzo de corte del cabio, vemos que hay dos secciones donde se
produce este cambio de signo, a 2,22 m del apoyo A y en el apoyo B, donde comienza el
voladizo.

B- MOMENTO FLECTOR

El Momento Flector en una seccion cualquiera de un elemento estructural,
es igual a la sumatoria de los momentos de todas las fuerzas existentes a
un costado de la seccién (6 al otro costado), con respecto a dicha seccién.

»

Por lo tanto, vamos a calcular los momentos flectores en esas dos secciones aplicando la
definicion:
¢ Momento maximo entre los apoyos, tomando las fuerzas que estan a la izquierda
de la seccién (podriamos haber tomado, si quisi€ramos, las fuerzas de la derecha):
2,22m
2

k
M. = 186,7kg % 2,22m — 8459 X 2,22m X

Mpax = 414,5kg.m — 207 kg.m
Mmax = 207,5 kgm

¢ Momento en apoyo B, maximo para el voladizo, tomando en este caso las fuerzas

que estan a la derecha, por ser mas sencillo:

kg 0,5m
Mp = 84— X 0,5m x ——

2
Ms =10,5 kg.m

El Diagrama de Momentos Flectores se dibuja, generalmente, en relacién con la zona en
donde se producen tracciones: por debajo del eje de la viga si las tracciones estan por
debajo o por arriba del eje si las tracciones estan por arriba. Por ello resulta Gtil, previo a
dibujar el diagrama, imaginarse como se deformaria (deformada) la viga por efecto de las
cargas aplicadas. En el caso del cabio, la deformada seria asi:

Vemos, que, por efecto del voladizo, la seccion que esta sobre el apoyo derecho (B) gira
menos que la que esta sobre el apoyo izquierdo (A) y que en la zona del apoyo B y del
voladizo, la curvatura de la viga cambia de sentido. Por lo tanto, en toda esa zona, las
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tracciones originadas por flexion, pasan de estar en el borde inferior a estar en el borde
superior de la viga.

El punto en donde se produce este cambio de curvatura, se denomina “punto de inflexion”,
y corresponde exactamente a un punto en donde el momento flector vale cero.

(ver el diagrama de momentos flectores del cabio y su relacién con la deformada graficada).

Ejemplo 3: CALCULO DE LAS SOLICITACIONES DE LA VIGA V1

Seccion de V1: 13cm x 20cm
Diagrama de Cargas:

En la V1 hay dos tipos de carga: Diagrama de Carga Viga 1: "real

uniforme (peso propio viga) 2274 227.4 2274
y puntual (cabios) 113, 113
\l/ i/ Vv
LD gp 25,00kg/m
/////////A B/;%

0,75 0,75 0,75 0,75

l’ 3

Dos Alternativas de resolucion:

ALTERNATIVA 1:

Transformando las cargas puntuales en una carga distribuida equivalente. Esto se puede
aplicar siempre y cuando las cargas puntuales NO estén a mas de 1m de separacion entre
ejes, sus valores sean todos iguales y estén separadas equidistantemente. Es un método
simplificado de calculo, para obtener Reacciones, Corte y Momento, y es posible aplicarlo
con estas condiciones ya que el efecto que producen las cargas puntuales al estar tan cerca

entre si, es el mismo que si toda la accion fuera uniforme.

NAVNANANENANN

A B
Vi jones

0,75 0,75 0,75 0,75

3

ALTERNATIVA 2 Tomando las cargas como estan aplicadas realmente, es decir, carga
uniforme debido al peso propio y cargas puntuales debido a la accion que los cabios hacen
sobre la viga V1.

RESOLVEMOS CON CARGA “EQUIVALENTE”
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DIAGRAMA DE CARGAS Y REACCIONES
Peso propio de V1 = Area x Pe

) A
* Area (6"x8”) =0,13m x 0,20m C B
|
« Pe (peso especifico) =962 kg/m3 qpp= | A B
Peso Propio de V1= (0,03m? x 962kg/m?3) = i 0,75 i, 2,8 |
gep=  28,9kg/m | | |
Carga Equivalente de las cargas concentradas C A ge = 329 kg/m B
de 227,6 kg cada 75 cm (por regla de tres): VA NN
A
cada0,75m — 227,4 kg e B/}}%
119 ” 0,75 2,25
cadalm — “Qe
227,4kg N AN
Entonces: e = o = Rb=329 kg
0,75m Ra=657,5 kg
303,2kg/m
La carga distribuida total sobre la V1 resulta.
Peso propio V1 + g equivalente = DEC.
303,2+25=329kg/m
CALCULO DE REACCIONES
*Ma=0 ———— Rs
Ry x 2,25m + 3299  2.25m x 222
B y&om m yeom 2 D.M.F.
k 0,75m
g —0

—329—x%0,75m X
m 2

—Rp X 2,25m+8328kg.m+ 9253 kg.m=20

164,5 kgm
—Rg X 2,25m = —740,27 kg.m
RB — —740,27 kgm
-2,25m
Rs = 329 kg
*Mg =0 ———= Ra
kg kg 2,25m
329z>< 0,75m X 2,62m+ Ry X2,25m—329;><2,25m>< =0

k
~646,5—] + R, X 2,25m — 832,8 kg.m = 0

R - 1479,3 kg.m
AT _225m
Ra = 657,5kg
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VERIFICACION DEL EQUILIBRIO EXTERNO:

ZFy=0

329°2 x 3m — 329 kg — 657,5kg = Verifica
(la pequena diferencia se debe a los redondeos decimales en los calculos)

e CALCULO DE LAS SOLICITACIONES DE LA VIGA V1

Recordemos: marcar secciones notables en el diagrama de cargas y analizar “antes y
después” de cada una de ellas, en orden (ej: de izquierda a derecha).

Vc =0 kg

Vai =-329 kg/m . 0,75 m = -246,75 kg

Vad =-246,75 kg + 657,5 kg = 410,75 kg Vei = 410,75 kg — 329 kg/m . 2,25 m = -
329,5 kg

Ved =-329,5 kg + 329 kg = 0Kg

VERIFICA
Donde el Esfuerzo de Corte cambia de signo se encuentra el momento maximo, en esa
seccibn el corte es igual a cero, por ello, para determinar “x” podemos plantear:

Esfuerzo de Corte en “x” =0

Tomando las fuerzas de la derecha, por ejemplo, sera:

329kg—-329.x=0

Despejando x = 1m

Tomamos entonces momento flector a 1 m del apoyo B, y éste serd el momento flector
maximo en el tramo:

Miax = =329 kg X 1m + 3292 x 1m x =

Mmax = 164,5 kgm

Momento en el voladizo:

0,75m

Myo = 3292 % 0,75m X = 95,53 kg.m

e SOLICITACIONES DE COLUMNA C1

La Viga 1 encuentra sus reacciones en un muro de mamposteria de 30 cmy en una columna
de 20 cm de diametro.

La reaccion Ra de la viga es accion en la columna C1.

Se considera carga AXIAL o NORMAL en la columna, cuando la fuerza esta centrada y es
paralela al eje longitudinal del elemento.
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La columna tiene un Esfuerzo Axial o Normal de valor = 657,5 kg es decir, el valor de la
reaccion Ra de la Viga V1.

N ACCION e
l a la Columna \';*5\7:::\,7

=

Normal de Compresién
N = 657,5 kg

| REACCION
2 en base de Columna

i

. .muro

Recordando la definicion de Esfuerzo Normal:

Esfuerzo Normal en una seccion cualquiera de un elemento estructural, es igual
a la sumatoria de las proyecciones de todas las fuerzas existentes a un
costado de la seccidn (6 del otro costado), sobre un eje perpendicular a la
seccion.

A qp=84kgm B C
Ahora podemos calcular los esfuerzos 7 P 0 9 P P T o o (P

normales del cabio de nuestro ejemplo: A
Naa = 0 kg

Nad = 186,7 kg . sen15° = 48,32 kg |
Nga = 48,32 - (84 kg/m . 4,5 m) . sen15°= - 49,5 kg
Ned = - 49,5 kg +233,3 kg . cos15° = 10,88 kg "
Nc = 10,88 - (84 kg/m . 0,5m) . cos15° = 0 kg TRb=233’3 ke

TRa=186,7 kg

4,5 10,5

1
}
1
1
o 7
[}
1
1
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CAPITULO 4: DEFORMACIONES

4-1. INTRODUCCION

El disefio arquitectonico es ideado a partir de un proceso proyectual en donde intervienen
distintas condicionantes de implantacion, funcionales, culturales, formales y tecnoldgicas,
podemos deducir entonces que dentro de este Ultima la variable estructural juega un rol
importante para determinar la materializacion futura del proyecto.

En la concepcion de sistema estructural mas adecuado y eficiente para la propuesta
arquitectonica debemos ir precisando que tipo estructural adoptar, cuéles seran los
diferentes componentes que van a conformarlo. Para ello es necesario que dichas
decisiones se hagan con algun criterio fundado sobre la base de conocimientos técnicos y
cientificos, sobre todo de las caracteristicas de cada MATERIAL y de la importancia de
disponerlo correctamente mediante la FORMA GEOMETRICA con la que daremos
dimension a cada uno de sus elementos de acuerdo al esfuerzo al que estén sometidos.

Teniendo en cuenta:
e Cargas aplicadas
e Vinculos o apoyos

A patrtir de alli tendremos que encontrar y definir:
e Material

e Forma seccional (dimensiones)

4-2. MATERIALES

Los materiales influyen en el comportamiento estructural, porque son mas o menos
deformables, y porgue tienen mayor o menor resistencia, también porque trasmiten mas o
menos los cambios térmicos, estas caracteristicas de los materiales se denominan
CARACTERISTICAS MECANICAS, propias de su estructura molecular.

Una de las caracteristicas mecanicas mas importantes de un material es la Rigidez o
capacidad de deformarse sin romperse. Existen dos tipos de comportamientos posibles:

COMPORTAMIENTO ELASTICO

El material se deforma por accion de una fuerza, pero al retirarse esta el material recupera
su forma original.
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Fig. 4-1. Comportamiento elastico de una barra traccionada
COMPORTAMIENTO PLASTICO

El material se deforma por accién de una fuerza, pero al retirarse esta el material recupera
en parte su forma original, pero queda con alguna deformaciéon permanente.

Deformacioén
permanente

Fig. 4-2. Comportamiento plastico de una barra traccionada

Serd necesario entonces tener conocimientos sobre comportamiento de materiales en
general y la influencia de las formas, para poder introducirnos luego al estudio de los
principales materiales estructurales.

4-3. TENSION Y DEFORMACION ESPECIFICA

ﬂll;}i'i'tﬂ@
Cada SOLICITACION (Momento flector, Corte, Traccibn o Compresion) le
v produce a una secciéon deformaciones diferentes.

Vamos a analizar que le sucede a una seccién de un elemento estructural como el que
vemos en la imagen:
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e Sjla solicitacion es de TRACCION todas las fibras de la seccidén se ESTIRAN

<—H—>' D = —>

Si la solicitaciéon es de COMPRESION todas las fibras de la seccion se ACORTAN

e Sila solicitacion es de FLEXION algunas fibras se ESTIRAN y otras se ACORTAN

= /)

e Sjla solicitacion es de CORTE todas las fibras de la seccion se DESPLAZAN
UNAS RESPECTO DE LAS OTRAS

It = I

4-3.1. EL MATERIAL ¢Cbmo puede influir el material en estas deformaciones?

FLEXION

Es facil comprender que si el elemento propuesto es de GOMA o de PIEDRA la fuerza que
hay que hacer para producir estas deformaciones es diferente.

En el caso de la GOMA con pequefios esfuerzos lograriamos grandes deformaciones y
podriamos alcanzar grandes deformaciones antes de la rotura (tiene un comportamiento de
baja resistencia, pero muy elastico).

Si pensamos en la piedra hay que aplicar fuerzas muy superiores para producir una
deformacion, pero una vez que se deforma, con poco esfuerzo mas ya se rompe (tiene un
comportamiento con elevada resistencia, pero fragil)
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‘P
(), 1
PROBLEMA DE RESISTENCIA
Ap
(<)
PROBLEMA DE RIGIDEZ
()

Fig. 4-3. Resistencia vs rigidez10

Los materiales estructurales comunes tienen un comportamiento intermedio, ni tan
deformables ni tan fragiles. Los que estudiaremos son: HORMIGON ARMADO, MADERA
y ACERO.

Para interpretar mejor el comportamiento de los diferentes materiales estructurales vamos
a repasar algunos conceptos que nos permitan hacer un analisis de sus capacidades
resistentes y rigideces y compararlos entre si.

4-3.2. TENSION

iy Eslarelacion entre la fuerza aplicada y el area en el cual se aplica.

Consideremos la fuerza P aplicada en una superficie A, de ancho by altura d.

., , P Kk
Latension F serd:  F=- (—
A “cm
ﬂ La tension se representa con las letras: ¢ o Fo f
Donde A = b.d (area de la seccion)

P
" Es decir que, Si aumenta la fuerza P, aumenta la tension F

v

Si disminuye el area A también aumenta la tension

Fig. 4-4. Tension-fuerza aplicada en un érea

10 Imagenes y graficos del libro “Intuicién y razonamiento en el disefio estructural” del Prof. Arq. Daniel Moisset
de Espanés
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La capacidad resistente de un material se expresa muchas veces como una tensién
considerando que si la tension que producen las fuerzas aplicadas supera la tensién que
es capaz de resistir el material, entonces se produciria la falla.

4-3.3. DEFORMACION ESPECIFICA

e Se denomina DEFORMACION ESPECIFICA a la deformacién por unidad de
longitud.

Que representa LO QUE SE
DEFORMA una pieza EN
RELACION A LA LONGITUD
INICIAL DEL ELEMENTO

Vemos lo que sucede con estas
dos barras, la longitud original o
(Lo) de una de ellas es Imy la o~ Fig. 4-5. Deformacion especifica

otra 10 m, las dos con la misma
seccion.

Al aplicarle una fuerza P, ambas se estiran la misma longitud AL = 1cm = 0,01m.

El estiramiento absoluto AL = 1cm = 0,01m es el mismo, pero en la barra de menor longitud
resulta mas significativo que en la barra larga (si estuviéramos viendo esta experiencia nos
pareceria que la barra pequefia se estira mas que la otra), esto es porque la

DEFORMACION ESPECIFICA ES MAS GRANDE EN LA BARRA MAS CORTA

Podemos expresar la Deformacién Especifica como la relacion entre la deformacion y la
. L AL
longitud inicial: €= =

o

¢, Qué unidades tiene esta Deformacion?

La deformacion especifica resulta adimensional, es decir no tiene dimension, porque segun
podemos observar el numerador es una longitud (m, cm, mm, etc.) y el denominador
también.

Una manera de expresarla es en forma de porcentaje.

En el ejemplo de las barras que plantedbamos las deformaciones especificas serian

0,0lm , 1cm

Barral &= 0
1m 100 cm

= 0,01 = 1%

_001m , 1cm

Barra 2 0
10m 1000 cm

= 0,001 = 0,1%
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4-3.4. DIAGRAMAS TENSION / DEFORMACION

Para determinar el comportamiento de los materiales frente a las cargas se hacen ensayos
y se representan los resultados en graficos que permiten interpretarlos.

Estos ensayos se realizan a los materiales en laboratorios, con probetas normalizadas (es
decir con medidas especificas). Basicamente, estos ensayos consisten en aplicar fuerzas
cada vez mas grandes a las probetas y medir el estiramiento o acortamiento producido con
cada una de estas fuerzas. Se puede calcular asi la tensién resultante (dividiendo cada
fuerza aplicada por el &rea de la probeta) y la deformacion especifica, ya que se conoce la
longitud inicial Lo de la probeta.

Estos valores obtenidos para cada probeta se representan en un diagrama donde se
relacionan las tensiones resultantes con las deformaciones especificas que se producen en
el elemento.

Hiig Todos los diagramas presentan una zona ELASTICA donde las deformaciones
son proporcionales a las tensiones y donde al retirarse la fuerza el elemento
vuelve a su forma original sin deformacion.

A esta zona sigue una zona PLASTICA donde al incrementarse la tension aparecen
deformaciones permanentes de forma que si se retira la fuerza aplicada el elemento ya no
vuelve a su forma original y solo recupera parte de esta, quedando con algunas
deformaciones permanentes.

Por ultimo, la zona de ROTURA donde el material colapsa.

Todos los materiales presentan este comportamiento, pero en alguno la zona Elastica es
mas pronunciada que en otros donde esta zona es muy pequefia y casi inexistente. Al
estudiar mas adelante la capacidad resistente de cada uno veremos coémo aprovechar estas
propiedades mecanicas en el disefio estructural.

Vemos aqui los diagramas de tres de los materiales de uso mas frecuentes en la
construccion actual:

Q.00 0.50% 1.00% 150% 2.00% 2.50% 3.00% |
Def. Espl%) 0%2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 2

MADERA ACERO
Mader Acern Hormig

Fig. 4-6. Diagramas de Tension-Deformacion para diferentes materiales

Podemos observar que son parecidos en su forma, pero tienen valores muy distintos en
cuanto a las tensiones que puede soportar cada material y las deformaciones que pueden
soportar sin romperse.
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Comparativamente:

En todos los materiales tenemos una zona elastica,
marcada con un circulo en los tres gréficos
primeros, en esa zona se cumple la LEY DE
HOOKE (Robert Hooke — fisico y astronomo — Siglo
XV), que dice:

Tension

r

ACERO DE ALTA RESISTENCIA

ity Dentro del periodo elastico, las tensiones ‘
F, son directamente proporcionales a las e ||
deformaciones ¢. ‘

5 10 15 20
Deformacién Esp.

Fig. 4-7. Comparacion diagramas Tension - Deformacion

La razon de esta proporcionalidad fue enunciada por primera vez por Thomas Young (Siglo
XVII) y se denomina MODULO DE ELASTICIDAD 6 Médulo de Young.

E = (kg/em?)

Zona plastica

N
Zona elastica &
~

%
Fig. 4-8. Ejemplo de zona plastica y eléstica- £
Diagrama esquematico de Tension - Deformacion ACERO

N

4-3.5. MODULO DE ELASTICIDAD (E)

Es la magnitud que representa la rigidez propia de cada material frente a esfuerzos
axiales o flectores, independientemente de la forma, el tamafio y los vinculos de la
pieza estructural.

Es una caracteristica MECANICA del material.
e Cada material tiene su correspondiente mdédulo de elasticidad E.
e Cuanto mayor sea E, significa que el material es menos deformable.

e Cuanto menor sea E, significa que el material es mas deformable.
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En el grafico el modulo E representa la inclinacion de las lineas rectas que identifican la
zona elastica del material, es decir que “a mayor médulo de elasticidad E la inclinacion de
la recta es mayor y el material menos deformable” (ejemplo Acero) y “a menor modulo de
elasticidad E la inclinacion de la recta es menor y el material es mas deformable” (ejemplo:
MADERA).

Tension FA

Aceros .
[ Aluminio

Hormigones

Madera

Deformacion
especificag

Fig. 4-9. Comparacion zona elastica diferentes materiales

4-3. FORMA SECCIONAL

Los materiales influyen en el comportamiento estructural, pero ademas de esto, también es
importante la forma que tenga la seccion del elemento estructural, estas caracteristicas que
dependen de la geometria de la seccion se denominan CARACTERISTICAS O
PARAMETROS GEOMETRICOS de la seccion.

4-3.1. AREA O SUPERFICIE

Entre los parametros geométricos el que mas comunmente se utiliza es el AREA. Cada
forma tiene una expresion mateméatica que permite calcular la superficie que corresponde
a esa forma, y podemos intuitivamente afirmar que “a mayor area tendriamos mayor
resistencia porque tenemos mas material” y eso resulta en muchos casos correcto. Pero a
veces la disposicion de la superficie es mas importante que la cantidad de material
involucrado, 'y nos encontramos con que tenemos MAYOR AREA,
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1
X
dx 1 -
|
ly
—p—
x|
. 1
— = —=— o
\)
b
=

Fig. 4-10.

En la figura 4-10 se puede ver claramente lo que se expresoé en el parrafo anterior, porque
intuitivamente nos damos cuenta que la misma seccidn se comportara mejor o peor frente
a la carga colgada segun como se coloque la forma de la viga, y nos damos cuenta
facilmente que si la altura mayor de la seccién se coloca en forma vertical se va a deformar
menos que si se coloca en forma horizontal.

4-3.2. MOMENTO DE INERCIA

Es decir que el material influird en coOmo se deforma una barra, pero ademas influira la
forma que tenga la seccién y como se utiliza esa forma.

La disposicion del material de la seccion modifica la capacidad de deformarse y la
resistencia del elemento estructural y es una propiedad o parametro geométrico
denominado MOMENTO DE INERCIA

g Se llama Momento de Inercia de una superficie elemental dA, con relacion a
un eje, al producto de esta superficie elemental por el cuadrado de su
distancia al eje:

li=a?- dA :

Si subdividimos la superficie en pequefias
superficies iguales de area “a” y calculamos
cada uno de los productos de esas areas por
sus respectivas distancias a un eje, la suma de
todos esos productos es el MOMENTO DE
INERCIA. DE LA SECCION TOTAL
RESPECTO A ESE EJE.

Lo cual nos indica que alejando material del eje el
momento de inercia es mayor, y la seccién tendrd mayor
“INERCIA” a deformarse respecto a ese eje.
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En FLEXION nos interesa la INERCIA A FLEXIONARSE del elemento. Es por eso que

nos interesa definir EJES DE FLEXION o EJES PRINCIPALES que son los que definen
la MAYOR O MENOR INERCIA DE LA SECCION

Fig. 4-11. inercia en flexion

e Sintetizando entonces:

El MODULO DE ELASTICIDAD (E)
E : REPRESENTA LA RIGIDEZ DE UN MATERIAL
rente a
solicitaciones _,ﬂ>

de FLEXION

EL MOMENTO DE INERCIA

REPRESENTA LA RIGIDEZ GEOMETRICA DE LA

SECCION

97



Estructuras 1B

4-3.3. CALCULO DE MOMENTO DE INERCIA

En el caso de figuras sencillas el momento de Inercia de la seccion respecto a los ejes
principales que pasan por el centro de gravedad se encuentran ya representados por

formulas simples que les dejamos aqui para que las puedan usar:

MOMENTO DE | MOMENTO DE
INERCIA INERCIA
FORMA AREA . s
CEOMETRICA RESPECTO A “x” | RESPECTO A “y
IX ly
y
i A=b.b=h? b* b*
_b i _+_ 7 e —_— — —_— —
! X =1 =1
%g IX=ly
T
;
!
A=b.h b.h3 h.b3
_.h._ R I — —
:.i— == Iy==
Ey Ix distinto ly
<« >
b-
!
1
- =X X_. A_n.D2 / _7t.D4 ; _7'[.D4
g Sy Y= 64
! Didmetro D
i IX =1y
Ly

Fig. 4-12. Tablas de parametros geométricos de formas simples

En algunos casos especiales, tales como las secciones de acero, considerando que este
material es muy pesado (7800kg/m?) y ademas de elevado precio, se utilizan secciones que
tienen el maximo aprovechamiento de la inercia con el menor peso posible, por ello se
hacen secciones con formas diferentes, alejando material del eje de flexién.

—b =P~

o |
e

—

L

Fig. 4-12. Secciones de acero
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Para simplificar el calculo en estos casos se proveen tablas donde se encuentran
sintetizadas los parametros geométricos de las secciones:

Ag = Area bruta de la seccién transversal.
I = Momento de Inercia de la seccién.

respecto de los ejes principales.

r=JZ Radio de giro .

8 = Médulo resistente eldstico de la seccion

Q = Mamento estatico de media seccién.

Z = Médulo pléastico de la seccién.

# —  —— —— ——————————— ————— —— 7
$ Dimensiones Relaciones X-X Y-Y
5 Ag | Peso
2d b | o |nwitwen|n | p|py x | sx [ m |ax|2zx |y |sy|rw | a |18sy| 2z
g mm | mm |[mm |[mm| mm [mm| 2 | ™ lem? |kgm| cm® | em® | cm | cm® [cm® [em® [cm® [ cm | em® | cm® | em®
80|80 42 59 59 39 23|35 151 |757|594| 778 195 320 114 228|629 300 091 248 450 493
100|100 50 68 75 45 127|368 167 |106| 834 | 171 342 401 199 398|122 48 107 402 732 804
120(120 58 77 @ S1 31377 180 [142] 11,1 | 328 547 481 318 636|215 741 123 612 1112 1224
140|140 66 86 109 57 34 |384 191 [182] 143 | 573 819 561 477 954|352 107 140 885 1605 17.70
160|160 74 95 125 63 38 |38 198 (228|179 | 935 117 640 680 136 [ 547 148 155 1228 2220 2455
180|180 82 104 142 69 41 | 394 208 |279| 219 | 1450 161 720 934 187 | 813 '19_,8 1,71 1650 20,70 33,00
200200 90 113 159 75 45 |398 212 |334] 262 | 2140 214 800 125 250 | 117 260 187 2158 3900 4316
220(220 88 122 178 81 49 |402 217 |395| 31,1 | 3060 278 880 162 324 | 162 331 202 2761 4965 5521
240|240 106 131 192 87 52 | 405 221 |481| 362 | 4250 354 958 208 412 | 221 417 220 3468 6255 €937
260|260 113 141 208 94 56 | 401 221 [533]| 419 | 5740 442 104 257 514 | 288 510 232 4256 7650 8511
280|260 119 152 225 101 61 | 391 223 [610] 479 | 7500 542 111 316 632 | 364 612 245 5107 9180 1021
300[300 125 162 241 108 65 | 386 223 |690| 542 | 9800 653 119 381 762 | 451 722 256 6029 1083 1208
320|320 131 173 288 115 69 | 379 224 [77.7] 61,0 | 12510 782 127 457 914 | 555 847 267 7096 1274 1419
340340 137 183 274 122 73 | 374 225 |867| 680 | 15700 923 135 540 1080 | 674 984 280 8235 1476 1647
360|360 143 195 200 130 7.8 | 367 223 [970( 781 | 19610 1090 142 638 1276 | 818 114 290 9596 1718 1919
380|380 149 205 306 137 82 | 363 223 | 107 | 840 | 24010 1260 150 741 1482 | 975 131 302 1098 1964 2196
400|400 155 218 323 144 88 | 359 224 | 118 | 924 | 20210 1460 157 857 1714|1160 148 313 1255 2235 2510
Altura total Area total Inercia Inercia
De de respecto respecto
diferentes diferentes de X’ de‘y’
secciones secclones de de
diferentes diferentes
secciones secciones

Fig. 4-13. Pardmetros geométricos de Secciones IPN de acero
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4-3.4. USO DE SECCIONES CON CRITERIOS DE EFICIENCIA

En la eleccién de la seccion més adecuada el uso del momento de inercia mas conveniente
con la misma cantidad de material, hace que pensemos en seccion de mayor alturay menor
ancho como mas conveniente que una de mayor ancho que altura.

e |gual area ‘ igual peso mmmm) igual costo - puede tener distinta inercia

Yy Y

Fig. 4-14. Secciones rectangulares

En las secciones rectangulares de la figura 4-14, tenemos la misma cantidad de material
por lo cual tendran el mismo costo, pero frente a flexion alrededor del eje “x” las dos
primeras seran mas eficientes y soportaran mas cargas que la ultima ya que la altura es
mayor que el ancho y tendra mayor Momento de Inercia.

La eleccion de una o de otra respondera ademas a otras variables como por ejemplo:

e Ancho del apoyo — el apoyo sobre columnas o muros condiciona el ancho posible
a usar para la viga.

e Altura maxima posible- puede ser que no se pueda hacer una viga con una
determinada altura por la necesidad de espacio por debajo o por arriba que debe ser
dejado libre (como puertas o ventanas)

e EXigencias de disefio — por lo cual no se quiere ver asomar la viga de la losa

Es decir que influirdn una serie de variables, por lo cual el criterio de eficiencia debe ser
tenido en cuenta considerando ademas todas estos condicionantes también.
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Fig. 4-15. Uso eficiente de la seccidn rectangular a flexion

En el caso por ejemplo de chapas metalicas que se utilizan para cubiertas se puede
observar que si la chapa es lisa la capacidad de resistir su peso o las cargas que le lleguen
seria muy baja y la chapa se deforma facilmente, pero al darle forma de ondas se logra
aumentar su rigidez a flexion sin cambiar el material y casi con la misma cantidad de acero,
solo modificando la forma.

Fig. 4-16. Uso eficiente de la inercia en chapas metalicas

4-4. DEFORMACIONES

Lo visto hasta aca nos ensefia que para predecir las deformaciones que tendra un elemento
estructural tenemos que conocer:

e materialesy
e forma seccional.

Por otro lado, es importante saber que todos los materiales se deforman y lo que podemos
controlar es que las deformaciones sean dentro de valores que no produzcan efectos no
deseados o peligrosos en las estructuras.

Deformacion admisible: Es decir que los cm que se deforma una viga seran tales que los
elementos que quedan asociados a ella (cubierta, aberturas, cielorrasos, etc.) no se vean
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afectados de manera que produzcan problemas de funcionamientos (ej. puertas que no se
abren porque la viga por encima este muy deformada) o de seguridad (ej. cielorrasos
asociados a vigas de cubierta o losas que se desprenden o se caen por las deformaciones
excesivas de estas)

Para simplificar diremos que las reglamentaciones de disefio de estructuras dan
recomendaciones sobre las deformaciones maximas deseables y estas estan en general
en funcion o dependiendo de la luz a cubrir. Y dado el alcance de esta publicacién solo nos
referiremos a elementos en flexion.

Los reglamentos argentinos de estructuras de Acero CIRSOC 301 EL y de estructuras de
MADERA CIRSOC 601 dan las siguientes recomendaciones para las maximas
deformaciones adminsibles en elementos flexados.

Siendo la “luz” la distancia entre ejes de apoyos.

DEFORMACIONES MAXIMAS EN MADERA-REGLAMENTO CIRSOC 601

Deformacion

Destino . Deformacion Final
Instantanea
Viviendas y oficinas Luz/360 Luz/ 300
Comercio, Recreacion e
L Luz/360 Luz/240
Institucional
Industriayrurales @ - Luz/200

DEFORMACIONES MAXIMAS EN ACERO-REGLAMENTO CIRSOC 301-EL

Techos en general Luz/200

Techos con carga frecuente de Luz/250
personas (no mantenimiento)
Pisos en general

Pisos o techos que soporten Luz/300
elementos y revestimientos
susceptibles de fisuracion

En estructuras de madera, se debe considerar la deformacion diferida (a través del
tiempo) que puede sufrir el material, por accion de las cargas de larga duracion.

Esta deformacion final (Ar) se obtiene, aplicando a la deformacion instantanea Ai un factor
de deformacion Ker
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Vigas de madera aserrada y laminada. Condicién de 1,5

9 servicio seca.

+—

c . . . .y

g 9 Vigas de madera aserrada y laminada. Condicion de 2,0
© 9  servicio humeda.

- QO

w o

0

e

o ¢ Vigas de madera aserrada o seccion circular que 3,0
% T  secan bajo carga.

= QO

w >

e Deformacion final A= Ai . Ker

Deformaciones méaximas: en el calculo de la maxima deformacién que se espera se
producird en un elemento flexionado intervienen las siguientes variables:

e Tipo de material segun el parametro mecanico E (mddulo de elasticidad longitudinal)
que representa la rigidez del material

e Tipo de seccion, forma seccional segun el parametro geométrico | (momento de
inercia) respecto al eje de flexion.

e Tipo de cargas ya que no es igual si la carga es uniformemente distribuida o no, si
existen cargas puntuales y con que disposicion.

e Longitud del elemento ya que no es lo mismo si la longitud es mayor o menor

e Tipo de vinculos, ya que los empotramientos impiden giros y mejoran el
comportamiento a las deformaciones y las articulaciones no.

Se presentan aqui una serie de formulas que nos permiten calculas estas deformaciones
maximas esperadas para luego proceder a la comparacion son las flechas o deformaciones
admisibles y decidir si la configuracion del elemento es la correcta (material, forma, vinculos
etc.)

fmaxS fadm

a) Viga simplemente apoyada con carga distribuida uniformemente
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b) Viga simplemente apoyada con carga concentrada al centro

_23.p 17
fmax = 648 'I.E

QL*

finax = 0,01304.—

CONCLUSIONES:

Analizando las expresiones anteriores, que representan solo algunos de los casos de
cargas mas comunes de elementos flexionados, podemos responder a las siguientes
preguntas

¢Aumentar el modulo E disminuye o aumenta las deformaciones?
¢Aumentar el modulo E significa que el material es mas rigido o mas deformable?

¢ El momento de inercia es inversamente proporcional a las deformaciones? ¢ Esto
gué significa?

¢ El valor de la carga aplicada es directamente proporcional a las deformaciones?
Justifique.

¢St modificamos la longitud de una viga, a pequefias variaciones de la longitud la
variacion de la deformacién también sera pequefia o grande?
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CAPITULO 5: ESTRUCTURAS DE MADERA

5-1. GENERALIDADES
5-1.1. ANATOMIA DE LA MADERA

La madera es un material organico y natural con una estructura

celular.

Sus caracteristicas fisicas y mecanicas dependen de la forma y
rapidez de crecimiento en funcion de las condiciones particulares

del climay del suelo.

Para comprender el funcionamiento estructural de este material,
es necesario conocer el desarrollo y crecimiento del arbol.
El arbol est4 conformado por tres partes bien definidas: raices,

fronco y corona.

BN BL FOWATE BL RAAUA ¥V LAS susTANCIAS oulMicas D w4
Eavih AteBNDENTE Son CONVERTIDOW BN PRODUCTDS ALIMEN T
Cion QUE BATAN pee. BL LIBER.CoUO 3AVA TUSCENDENTE.

Corona

P (RAMAS ¥
POTAS DEL
FOULTE)

\ 7

/,
“ EL DURAMEN PROPORZID-
MNA RESISTENCIA ESTRUC-

TURAL ¥ riateR

. —

TEL SE FoRMAN eNel
CAMBIUM NJIEVOS TES-
DOY T MADERA

=1
——

-

Al

R EE

l DENTE POR LA ALRURA

) ™

— e

~

7 3
rakes
}

LAs eakes un.vmuu.- \usu{cuc»uru
CLATE BsTRUCTURAL AL {2~ ABICRBEN AMUA ¢ (LS«
Bol.. TANCIAS MiNER .S

Ut SUBEN T U ALtV
RA coMO SA n ASCEN -
DENTE

Fig. 5-2. Estructura del arbol

FLUTO T® LA SAVIA AKEN-

Raices: absorben agua y sustancias
minerales; son el anclaje del arbol al
terreno.

Tronco: Contiene las células de
crecimiento. Por su interior
ascienden las sustancias minerales 'y
desciende el alimento formado por el
follaje.

Corona: transforma las sustancias
minerales en alimento mediante un
proceso donde interviene la
fotosintesis

Su crecimiento se produce en la
periferia del tronco, con la formacion
debajo de la corteza de anillos
conceéntricos.
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De manera esquemética podemos definir a la madera como un haz de células tubulares
(fibras) orientadas en direccion paralela al eje longitudinal del tronco, con otros haces de

_ tubos méas pequefios orientados en
CELLAS fUBULARBS 1A MADERA TARD(A

cEUILAS TUBCUARES TR WABRRA TEMPRAMNA direccion perpendicular, encargados
/ de llevar el alimento o savia de la
L ! periferia al centro y que se intercalan

/ _ con los haces longitudinales.

Este tipo de estructura mostrara
| distintas capacidades resistentes en
, ? sentido longitudinal o en sentido
transversal a las fibras del tronco,
comportdndose como un material

. anisotropo.

CELILAS RADIALES "

Fig. 5-3. Estructura celular de la madera

5-1. 2. FORMAS DE COMERCIALIZACION DE LA MADERA

Segun la forma de comercializacion podemos encontrar
disponible en el mercado distintos tipos de madera para
distintos usos:

e Maderaaserrada: es el mas simple de los productos
de madera elaborada, el mas facil de producir y el
gue se utiliza desde hace mas tiempo. Es la madera
gue se obtiene por diferentes cortes del tronco.

Fig. 5-4. Aserrado de un tronco
¢ Maderalaminada: son piezas de eje recto o curvo, constituidas por laminas o tablas
unidas con un adhesivo especificamente formulado. El espesor normal de las
laminas varia entre 20 y 45 mm. Es de gran utilizacion en la actualidad por la
posibilidad de lograr con ella estructuras de luces importantes y con formas variadas.

e Madera recompuesta: son placas conformadas por astillas de madera en diversas
direcciones, encoladas con adhesivos plasticos y prensadas. (Ej OSB)

e Madera compensada: son placas formadas por un nimero impar de chapas de
madera superpuestas, alternando la direccién de las fibras en forma perpendicular.
Las chapas son adheridas mediante la aplicacion de resinas especiales y procesos
de presion a alta temperatura. (Ej Fendlico)
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aserrada laminada recompuesta compensada

| o ’ PPt \p: ' - - W -
Fig. 5-5. Formas de comercializacién de la madera

Estos dos ultimos son muy utilizados en sistemas constructivos tales como Baloon Frame
y Wood Frame, de viviendas moduladas en madera,

Fig. 5-6. Ejemplo vivienda modulada en madera

5-1.3. TIPOS DE MADERA SEGUN ESTRUCTURA INTERNA

Segun las caracteristicas de las fibras longitudinales, podemos clasificar las maderas en
dos grandes grupos:

e Coniferas: presentan células longitudinales abiertas en las extremidades por
donde circula savia, no presentando vasos.

e Frondosas: sus células longitudinales son cerradas en las extremidades y la
savia circula en otras células con extremidades abiertas yuxtapuestas (vasos).

oA

Fig. 5-7. Frondosa (microscopio) Fig. 5-8. Conifera (microscopio)
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Fig. 5-9. FRONDOSAS Fig. 5-10. CONIFERAS

5-2. CARACTERISTICAS FISICAS DE LA MADERA

[ S
La madera es un material higroscépico que tiende a g
absorber o perder agua segun la humedad relativa
ambiente, ya que parte del agua esta en los espacios
intercelulares de su estructura (agua libre) y parte
impregnando las paredes de las células. Recién
cortada puede llegar a tener mas del 200% de
humedad.

Cuando el agua libre se ha llegado a eliminar totalmente
(puede eliminarse con procedimientos de secado al aire
libre) y todavia se encuentran saturadas las paredes de
las células, la madera se encuentra en el llamado punto
de saturacion de las fibras (aproximadamente 30% de
humedad).

Fig. 5-11. Acopio de madera

5-2.1. ESTABILIDAD DIMENSIONAL-HUMEDAD DE EQUILIBRIO

Mientras se produce el secado hasta lograr el valor de saturacion de las fibras, NO se
producen variaciones dimensionales en la madera. Si se continla el secado por debajo
de este punto se lograra llegar a un punto de equilibrio con el aire y alli el contenido de
humedad dependera de la temperatura y de la humedad relativa ambiente (humedad de
equilibrio).

G Humedad de Equilibrio: Contenido de humedad que se encuentra en equilibrio
con la humedad ambiente, por lo cual la madera no absorbe ni entrega humedad
al entorno.

En general los cambios dimensionales son mayores en maderas de densidad alta (duras)
gue en las maderas de densidad baja (blandas).
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Estas consideraciones implican que es necesario procurar que el contenido de humedad al
momento de la colocacion sea el mas cercano posible al contenido de humedad de
equilibrio, ya que la madera siempre buscara equilibrarse con el medio donde se encuentre.

5-2.2. CLASIFICACION DE LA MADERA-(NORMA IRAM 9662-1-2006)

Uno de los factores mas criticos y de gran influencia en la resistencia de la madera aserrada
son las particularidades o defectos que ésta presenta, que son apreciables a simple vista 'y
que tienen distintos grados de incidencia en las propiedades mecanicas.

CRITERIOS DE CLASIFICACION DE LA MADERA ASERRADA PINO PARANA DE
MISIONES ARGENTINA

La madera se clasifica segun los defectos que se pueden visualizar, en tres clases en
funcioén de los parametros indicados en la siguiente tabla!:

. Unida
Parametro d Clase 1 Clase 2 Clase 3
Médula No admitida Se admite Se admite
Nudosidad * <04 <0,6 <06
Direccion de las Fibras cm/cm Desviacion < 1:12 Desviacion < 1:9 Desviacion < 1:7
Densidad No se admiten densidades excepcionalmente baijas
No Se admiten fisuras con profundidad menor al 50% del grosor de la pieza
pasantes Largo<1,0my<1/4 de lalongitud de la pieza Largo<15my<1/2 de
la longitud de la pieza
Fisuras Largo<1,0my<1/4 de
Pasante m Se admiten en los extremos y su largo < que el ancho | la longitud de la pieza. En
S de la pieza extremos su largo < 2
veces el ancho de la pieza.
Combado mm/mm 10/2000 20/2000
Encorvado mm/mm 8/2000 12/2000
Revirado mm/mm <1 mm por ¢/25 mm de ancho < 2mm por ¢/25 mm de
ancho
Ataque Biologico N<.>. se admiten zonas atacadas por Ihongos causantes de pudricion. Se admiten
orificios causados por insectos con diametro < 2 mm.
Arista faltante mm/mm Transversalmente menor que 1/3 de la cara o canto donde aparece.
Sin restricciones para el largo
* Cociente entre la medida del nudo mayor y el ancho de la superficie sobre la que se presenta, en %

Fig. 5-12- Tabla de clasificacion visual de la Madera

11 Apéndice 1- Suplemento 1 — CIRSOC 601-2013
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5-3. CARACTERISTICAS MECANICAS DE LA MADERA

El comportamiento mecanico de la madera se debe entender a partir de su anatomia, ya
gue muestra mayor capacidad para resistir esfuerzos de traccién, compresion y
flexion transversal, pero pocaresistencia al corte, en ladireccién paralela alas fibras
(corte longitudinal del tronco) que en sentido perpendicular (corte radial o tangencial del
tronco), aumentando su resistencia al corte, pero teniendo poca resistencia a la flexion

longitudinal y a esfuerzos normales en esta Ultima direccion. CORTE
TRACCION COMPRESION FLEXION Paralelo alas
Paralela a las Paralela a las Paralela alas fibras
fibras fibras fibras

-

TRACCION COMPRESION FLEXION CORTE
Perpendicular Perpendicular Perpendicular a Perpendicular
alas fibras a las fibras las fibras alas fibras

Fig. 5-13- solicitaciones en madera-PARALELO Y PERPENDICULAR a las fibras

it !Z)ebido ala anis_,otropl’a_y a la heterogeneidad de la madera como material, nos

interesa la tension maxima capaz de soportar, que se determina generalmente
aplicando esfuerzos de traccion, de flexion o de compresiéon en muestras
tomadas al efecto y en maquinas de prueba.

5-3.1 RESISTENCIA DE LA MADERA - VALORES DE DISENO DE REFERENCIA

Durante afios en el pais se utilizaron con éxito maderas duras de especies nativas (propias
del lugar), tales como Lapacho, Virapita, Anchico, Quebracho, etc. Estas maderas tienen
un buen comportamiento estructural, pero no resultan convenientes para reforestacion, ya
gue son de lento crecimiento, por ello su utilizacion pone en riesgo el equilibrio ecologico
de las regiones donde estas se encuentran originalmente.

Es interés de los profesionales dedicados al estudio de las especies de madera de
reforestacion es que se difunda el uso de estas, las cuales son de rapido crecimiento y
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tienen excelentes propiedades y comportamiento estructural, preservando las
especies nativas de lento crecimiento y cuya funcién ambiental es muy importante.

Especies de forestaciones: PINO PARANA, PINO TAEDA, PINO ELLIOTIS, ALAMO,
EUCALIPTUS GRANDIS.

Con la aprobacion del Reglamento a4l
Argentino de Estructuras de Madera FEEEEEEE
CIRSOC 601, se impulsan estudios o |
investigaciones que apunten a obtener
valores de resistencia y modulo de
elasticidad de algunas especies como - —
EUCALIPTUS GRANDIS, PINO PARANA o ;
PINO TAEDA o ELLIOTIS. <)

Fig.5-14. PlantaC|ones de pmos

En el Suplemento 1 del Reglamento CIRSOC 601: Estructuras de Madera, se
especifican los valores de disefio de referencia para las tensiones y el médulo de
elasticidad correspondiente a madera aserrada, de estas especies de reforestacion,
clasificadas ademas segun el lugar de procedencia.!?

it Los elementos estructurales de madera presentaran distintas capacidades
resistentes en sentido longitudinal o en sentido transversal a las fibras del
tronco, comportandose como un material anisétropo.

Sintetizando, la madera presenta diferentes caracteristicas segun:

e Especie (pino, eucaliptus, etc)

e Procedencia (lugar de crecimiento)

e Tipo de solicitacion (Traccién, Compresion, Flexién, Corte)

e Direccién de la solicitacion (Paralela o Perpendicular a las fibras)

5-3.2. TENSIONES DE DISENO DE REFERENCIA Y DENSIDADES

Para determinar la Tension que resiste un tipo de madera, se deben realizar ensayos, a
partir de la repeticion de varios ensayos y de la utilizacion de la estadistica, se obtiene lo
gue se denomina TENSION DE REFERENCIA del tipo de madera ensayado (F), el cual
representa una tension que no puede ser alcanzada solo por el 5% de las probetas que
constituyen el lote ensayado.

12 hitps://www.inti.gob.ar/cirsoc/pdf/601/CIRSOC601-completo.pdf
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Teniendo en cuenta también la influencia de la
calidad de la madera, clasificada en 2 o 3 clases
segun los defectos que presenta y segun la tabla
de clasificacion aportada por la Norma IRAM
segun Figura 5-12.

Estos resultados se representan en graficos como
el que se presenta en la Fig. 5-16. Y se obtiene de
ellos cual es la Tension maxima, cual es el Modulo
de Elasticidad de esta madera.

Fig. 5-15. Ensayo a compresion de probetas

“Los valores de disefio de referencia

Tmsﬁnoc.,mpa) estipulados en este Reglamento y sus
| Suplementos expresan las propiedades
del material en las condiciones de
servicio usuales en la mayoria de las
estructuras portantes de madera o
materiales derivados de la madera.

() oo e e o o

sl ___, N Consecuentemente, numerosos factores
oaulo e asticiaa . . .
e [ de ajus,te aphcab_les son iguales a 1~e’r’1 la
mayoria de las situaciones de disefio”.13
E=tga
L) I U S A partir del uso de la estadistica se
1 ! . , -
=7 ] : , determinaran valores promedios de
’ o £ Deformaciones especificas &y (4 mim) deformacion especifica que se volcaran

. ) en diagramas tensién-deformacion.
Fig. 5-16. DIAGRAMA TENSION - DEFORMACION

La rigidez de la madera, que representa la capacidad de deformarse elasticamente e
en la direccion paralela a la fibra, debe ser definida a partir de su modulo de elasticidad
longitudinal (E), obtenido en el tramo lineal del diagrama.

"% La TENSION DE REFERENCIA es una tensién, obtenida por ensayos de
probetas libres de defectos y con un valor de humedad controlada y condiciones
gue pueden diferir de aquellas que podemos encontrar en nuestras estructuras.

En el Reglamento CIRSOC 601 brinda Tablas con los valores de tensiones de disefio de
referencia de la madera aserrada y la madera laminada ya tipificadas en diferentes zonas
de nuestro pais y que son datos que pueden utilizarse de manera confiable, también se
proveen las densidades para diferentes especies de reforestacion de nuestro pais.

13 Textual pag. 12-Cap 2- Reglamento CIRSOC 601-2013
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Dichas Tablas se muestran a continuacion.

Las unidades de tensiones de referencia y modulos de elasticidad estan expresadas en
N/mm? (1 N/mm? = 10 kg/cm?) mientras que las unidades para las densidades estan en
kg/m3.

Siendo:

e Fpu: Tension de referencia por flexion
e Fu Tension de referencia por traccion
e Fv: Tension de referencia por corte paralelo a las fibras
e Fcl: Tension de referencia por compresion perpendicular a las fibras
e Fc: Tension de referencia por compresion paralela a las fibras
e E: Modulo de elasticidad de referencia
e Eo,0s: M6dulo de elasticidad para célculo de deformaciones en situaciones criticas
e Emin: M0Odulo de elasticidad para calculo de la estabilidad de vigas y columnas
e &0,05: Densidad caracteristica obtenida con el 12% de humedad.
e MADERA ASERRADA - EUCALIPTUS GRANDIS (de Entre Rios, Corrientes y

Misiones)
Clase de Resistencia | F, | Ft | Fyv | Fel | F¢ E Eo,05 | Emin | ©0,05
1 94156091 18 |72 12000 | 8100 | 5100 | 430
2 751441081 1,7 | 6,6 | 10800 | 7200 | 4600 | 430
3 561341061 15 |56 | 10000 | 6700 | 4200 | 430

¢ MADERA ASERRADA - PINO TAEDA y ELIOTIS (del Noroeste Argentino

Clase de Resistencia | Fo | Ft | Fv | FcLt | Fc | E | Eo,05 | Emin | 80,05
1 6,213,707 0,9 |6,0| 7700 | 5200 | 3300 | 420
2 3211904 0,8 |4,5|6500 | 4300 | 2700 | 390

e MADERA ASERRADA - PINO PARANA (de Misiones)

Clase de Resistencia | F, | Ft | Fv | Fer | Fe E | Eoos | Emin | 80,05
1 106 | 6,3 11| 10 |75 13300 | 8900 | 5700 | 440
2 66 | 4110708 |63 11400 | 7700 | 4900 | 390
3 50 3110608 |53 10000 | 6700 | 4200 | 390

¢ MADERA LAMINADA ENCOLADA (para las especies anteriores)

Especie Grado de Resistencia | Fn | Ft | Fv | Fer | Fc E | Eoos | Emin

Pino taeda y Eliotti 1 6,3]35(0,7]09 |63 | 11200 | 7500 | 4700
2 4112304108 | 41| 6700 | 4500 | 2800

Pino Parana 1 751411081 1,0 |75 13400 | 9000 | 5700

2 6,335|0,7|09 |63 | 11600 | 7800 | 4900

Eucalipto Grandis 1 75141108 18 | 7,5| 13400 | 9000 | 5700
2 6,6 |37]08]| 17 |66 | 11600 | 7800 | 4900
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calculos se utilizan los Valores de Referencia ajustados.

5-3.3. TENSION DE REFERENCIA AJUSTADA

Para obtener una Resistencia de Calculo (llamada también Resistencia de Disefio
Ajustada), estas tensiones de referencia deben ser multiplicadas por una serie de factores
de ajuste, los cuales tienen en cuenta la diferencia entre las condiciones de Humedad,
Carga, Temperatura, Tamafo, Vinculos o Forma de la puesta en obra comparada con los

mismos parametros en los ensayos.

Se obtiene asi la TENSION DE REFERENCIA AJUSTADA (F)

Los factores de ajuste de la tension de referencia, que permiten obtener la tensién de
referencia ajustada, tienen que ver con las condiciones particulares que tendra la

estructura calculada y son:

e Factor de ajuste por duracién de la carga (Cp)
e Factor de condicién de servicio (Cw)

e Factor de temperatura (C)

Factor de estabilidad lateral (CL)

Factor de tamafio (Cr) o Factor de volumen (Cv)

Factor de distribucion de carga (Cr)

Estructuras 1B

Estos valores de tablas'* corresponden a los resultados de ensayos en
condiciones controladas de humedad, temperatura y tamafo. Cualquier
cambio en estas condiciones de ensayo debe ser corregido, por ello en los

e Factor de Estabilidad lateral de miembros comprimidos (Cp)

Asi, las tensiones de disefio de referencia ajustada para las distintas solicitaciones, resultan

de aplicar a la tension de referencia correspondiente varios de estos factores:

Tensiébn de  referencia
ajustada de FLEXION

Tension de referencia
ajustada de CORTE

de referencia ajustada de
COMPRESION

Tension de  referencia
ajustada de TRACCION

VVVY

Fb=FbXxCpXxCmxCtxCLXCrxCr

F'v=Fv X CpxCwm X Ct

Fec=FcxCpxCmxCixCp

Ft= Ft x Cbx Cm X Ct

14 Tablas corresponden al Suplemento 1 del CIRSOC 601-2013
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Aplicando estos mismos coeficientes al médulo de elasticidad de referencia especificado
para cada especie, se puede obtener el modulo de elasticidad longitudinal de referencia
ajustado:

MODULO DE ELASTICIDAD
longitudinal  de  referencia E'=E xCum X Ct
ajustado.

Las razones para la aplicacion de cada uno de estos coeficientes, asi como los valores de
los mismos, se muestran a continuacion.

1- FACTOR DE AJUSTE POR DURACION DE LA CARGA (Cp)

La madera tiene la propiedad de soportar cargas maximas sustancialmente mayores
cuando éstas actlan durante un tiempo breve que cuando lo hacen durante un tiempo
prolongado.

Los valores de disefio de referencia para las tensiones, indicados en el Reglamento, se
refieren al material cuando es sometido a una carga que lo solicita, al nivel de su tension
de disefio, durante un tiempo acumulado de aproximadamente 10 afios, que corresponde
a una sobre carga de uso, por ejemplo. Cuando la carga tiene otra duracion mayor o menor
corresponde corregir la resistencia con un valor mayor o menor que uno.

Si hay varias cargas de diferente duracion actuando, el Reglamente dice:

1414 En combinaciones de carga que involucren cargas de distinta duracion se
adoptara el coeficiente Cpo que corresponda a la carga de menor duracion.

Es decir que en condiciones de cargas que involucren:

e cargas permanentes y sobrecargas el coeficiente sera Cp =1,
e si actlan cargas cortos periodos de aplicacion, como viento o sismo el coeficiente
seraCp=1,6
e cargas de media duracién como nieve, sera Cp = 1,15.
Estos y otros valores corresponden diferentes duraciones de carga se pueden obtener de
la Tabla 4.3.2. de la pagina 75 del Reglamento CIRSOC 601.

2- FACTOR DE CONDICION DE SERVICIO (CM)
Todos los valores de disefio de referencia se obtienen para lo que se denomina un
contenido de humedad en servicio correspondiente a un ambiente ventilado y semi cubierto

(estado seco), con una humedad promedio de 16% al 19%.
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En condiciones normales de uso en una vivienda y en ambientes cubiertos
0 semicubiertos, utilizando madera estacionada, el coeficiente Cwm sera 1.

Solo en caso de utilizar madera verde o si la condicién de uso durante la vida util de
la estructura sera alaintemperie o en ambiente himedo, estos valores tendran que ser
multiplicados por un coeficiente Cm segun la siguiente tabla:

Factor de Condicion de Servicio CM
Fo Ft Fv FeL Fe E, Eo,05, Emin
0,85 1,0 0,97 0,67 0,2 0,9

3- FACTOR DE TEMPERATURA (Ct)

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

...{‘;-_..
Dentro de un rango de temperatura menor a 40° o hasta 65° si es un efecto

' momentaneo, no hay necesidad de considerar este efectoy Citsera=1

En el caso de temperaturas mayores, este coeficiente adoptara los valores de la siguiente
tabla:

Factor de Temperatura Ct
Tensiones y Médulo de Condicion d - tado:
Elasticidad ondicion de servicio en estado: T< 40°<T< 5 <T<
40° 52° 65°
Ft E, Eo,05, Emin cualquiera 1,0 0,9 0,9
$eco 1,0 0,8 0,7
Fb, Fv, FcJ-, Fc
himedo 1,0 0,7 0,5

4- FACTOR DE ESTABILIDAD LATERAL (CL)

En un elemento sometido a flexion existe el riesgo de pandeo lateral,
es decir que si estos elementos flexionados (por ejemplo, una viga)
no estan vinculados a un plano rigido (ej. machimbre superior) en su
borde comprimido, por efecto de la flexion pueden deformarse hacia
los costados, volcarse o torsionarse.
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Este coeficiente de estabilidad lateral esta determinado por la relacién altura/ancho de la
seccion (esbeltez de la seccion), por las condiciones de vinculo, tipo y posicién de la
carga.

Si se cumplen ciertas relaciones entre la altura y ancho de la secciéon y se
garantiza que los apoyos de la viga impiden el giro y desplazamiento lateral,
se puede tomar CL = 1.

Estas relaciones son:

e Sirelacion altura “d” sobre ancho “b” esta entre 1y 2
—>1<db<2 5C.=1
e Sirelacion altura “d” sobre ancho “b” esta entre 2y 5 p =

— 2<d/b <5yseaseguralavinculacion del borde d d
comprimido de laviga a un plano rigido »> CL=1 ? P
4 b,

Si no se cumplen estas relaciones, se deben tomar otros valores para el factor de
estabilidad lateral, los que se encuentran tabulados en el Manual que acompafa el
Reglamento 601.

5- FACTOR DE TAMANO (Cr) (Madera aserrada)
En caso de utilizar madera laminada se debe utilizar el Factor de Volumen (Cv).

La altura de referencia en flexion y el ancho de referencia en traccion para secciones de
madera aserrada seran iguales a 15 cm. En caso de no tener esa altura el elemento se
debe multiplicar por un factor de tamafio Cr, cuyos valores se pueden sintetizar de la
siguiente manera:

e Sid<10cm—> Cr=1,1
e SilOcm<d<20cm > Ck=1
e Sid>20cm— Cr=0,9

Para secciones con alturas mayores a 30 cm debe calcularse el valor de Cr segun la

0,2
m”nma:cF=(%?) <13

El valor de “b” debe colocarse en mm.

6- FACTOR DE VOLUMEN (Cv) (Madera laminada)
La altura de referencia en flexion sera igual a 60cm y el ancho de referencia en flexion, para
secciones de madera laminada, igual a 15 cm. En caso de no tener esas dimensiones el
elemento se debe multiplicar por un factor de volumen Cv:
0,05

600\"" /150
J(D) e

=) (%
Los valores de “b” y “d” deben colocarse en mm.
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7- FACTOR DE DISTRIBUCION DE CARGAS (Cr)
En caso de un conjunto de elementos estructurales con separaciones iguales o similares y
gue se encuentren lateralmente conectados a través de un sistema continuo (puede ser el
caso de las correas de un entrepiso o techo de madera) los valores de resistencia pueden
ser aumentados con un factor Cr = 1,1.

Si no se tiene control o no hay seguridad de cumplir las condiciones de conexion lateral
debera tomarse Cr = 1.

5-3.4. SINTESIS COEFICIENTES DE AJUSTE
Como se ve en los pérrafos anteriores, en:

e casos normales de uso, para viviendas o estructuras sencillas

e con ambientes de condiciones de humedad normales y temperaturas menores a 40°

e en ambientes cubiertos o semi-cubiertos

e sise respetan las relaciones de altura/ancho de secciones entre 1y 5
Practicamente todos de los coeficientes de ajuste son igual a 1, y sélo varia el
coeficiente Cp en funcidon de las combinaciones de cargas aplicadas: permanentes +
sobrecargas de uso; permanentes + sobrecargas de uso + nieve 6 permanentes + viento 6
sismo.

A modo de sintesis, y simplificadamente podemos establecer los siguientes factores de
ajuste, para estructuras corrientes:

. Cm,C;,Cr,CF =1
¥ Cp= 1 para D+L (permanentes + sobrecargas)
Cp= 1,15 para D+L+S (permanentes + sobrecargas + nieve)
Cp=1,6 para D+L+W 6 E (permanentes + sobrecargas + viento 6 sismo)

5-3.5. MODULO DE ELASTICIDAD AJUSTADO

Para el célculo de las deformaciones de un material es necesario conocer su rigidez por el
valor de su mddulo de elasticidad medio, obtenido del valor medio del ensayo de una serie
de probetas.

En el caso de la madera, el médulo de elasticidad paralelo a las fibras debe ser tomado
como el Médulo de Elasticidad AJUSTADO, utilizando los coeficientes de ajustes ya
descriptos

E=ExCmxCt

Se acepta entonces, que para los casos corrientes de estructuras, anteriormente
, descriptos, resultara E’=E (Cwy Ci=1)
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5-4. CONSIDERACIONES FINALES - LA MADERA COMO MATERIAL ESTRUCTURAL

5-4.1. BENEFICIOS

Proceso de produccion con menos requerimientos de energia que otros materiales
y que beneficia al medio ambiente por la produccion de oxigeno de las explotaciones
forestales. Condiciones de sustentabilidad ambiental.

En la arquitectura actia como reguladora de la humedad, por su capacidad
higroscopica

Buen comportamiento como aislante térmico y acustico con relacion a otros
materiales.

No genera puentes térmicos en la aislacion.

Riqueza expresiva por las posibilidades formales de la madera laminada y alto valor
estético en la concepcion de los espacios arquitectdnicos

Facilidad de trabajo con herramientas comunes y facilidad de transportacion por su
bajo peso.

Disminucion de los tiempos de obra en relacién a la construccién hiumeda.
Economia de cimentaciones debido a su bajo peso.

5-4.2. OBJECIONES

Incertidumbres con respecto a las resistencias y deformaciones (necesidad de
realizar ensayos para cada madera)

Deformaciones diferidas por la fluencia lenta, que deben ser consideradas en la
verificacion estructural.

Deformabilidad de las uniones por la combinacion con elementos metalicos de
sujecion.

Necesidad de proteccidn contra el ataque de insectos.

5-5. DIMENSIONADO DE ESTRUCTURAS EN MADERA

En el uso de la madera como material estructural tenemos como desafio la eleccién del
elemento mas adecuado para cumplir esa funcién que implica variables que tendremos que
considerar y que afectan esa decision, las que son muchas y de diferentes origenes

El proceso implica:

1- ELEGIR LA MADERA segun:

DISPONIBILIDAD EN EL SITIO

USO DE MADERAS CON CRITERIOS ECOLOGICOS (maderas de forestacion
sobre maderas nativas)

Criterios estéticos o de disefio arquitectdonico (tamafio, color, terminacion, etc)
FORMA (rectangular, circular, placa, compuesta)

Tipo de madera ASERRADA O LAMINADA
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2- ENCONTRAR las DIMENSIONES (ancho y altura) DE LA SECCION segun:

El disefio arquitectdnico lo permita.

e La resistencia de la seccibn sea suficiente para soportar las solicitaciones
generadas por las cargas.

e La deformacién maxima permitida para el elemento que no comprometa el uso o la
seguridad.

e El objetivo ultimo de todo andlisis estructural es poder llegar a determinar cuéales
son las dimensiones que requieren cada una de las partes que componen una
estructura, o verificar las dimensiones predeterminadas.

Quiere decir que una vez elegida la madera debemos:

PREDIMENSIONAR y VERIFICAR
5-5.1. PREDIMENSIONADO Y VERIFICACION DE VIGAS DE MADERA
PREDIMENSIONADO: el criterio para predimensionar es:

a) Experiencia profesional permite proponer una seccion y luego verificarla
b) Segun la luz a cubrir las vigas pueden dimensionarse proponiendo un ancho y
estimando su altura segun

0 AtmaLLENA h=L Voladizoh=L
17 8

T ALMARETICULADA h= 1_L

B Laminaba he L

1 DoBLET 20

VERIFICACION: con la seccion elegida tenemos que encontrar la solicitacidn maxima que
actia sobre ella y la resistencia que tiene esa madera con esas dimensiones. Para luego
comparar segun el cuadro que sigue a continuacion:
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ACCIONES DE SERVICIO RESISTENCIA DE DISENO

Sin mayoracion Segun especie y procedencia-Tablas

CALCULO DE SOLICITACIONES COEFICIENTES DE AJUSTE
Mmax, Vmax G,0 G, G GG

TENSIONES MAXIMAS RESISTENCIAS DE DISENO

fmau fVmu AJUSTADAS
F‘bl F‘\I

CONDICIONES DE
SEGURIDAD
fmax < F‘b
fvmau s F\V

Es decir que por un lado tenemos que encontrar la tensibn maxima que producen las cargas
en el elemento

fmax (Tension maxima producida por la flexion)

fvmax (Tension maxima producida por corte)

Por otro lado, determinar la resistencia de la madera a ese esfuerzo
F'b (Resistencia de disefio ajustada a flexion)

F’v (Resistencia de disefio ajustada a corte)

Ya hemos visto como obtener la Resistencia ajustada de la madera, veremos ahora como
encontramos la Tensién maxima producida por la flexién y el corte.
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5-5.2. TENSIONES MAXIMAS PRODUCIDAS POR FLEXION

Analizamos las Tensiones que resultan de la flexion de un elemento, en una viga sometida
a carga distribuida:
Carga distribuida qu

\AAAAARALAAAALAALAALAAAAALAALAAALALL

A
t-.

Rs

En el grafico se puede ver que, al flexionarse la viga por efecto de las cargas, el eje de la
pieza se curva y produce un giro de las distintas secciones.

Exagerando la deformacién debido al momento flector, y adoptando la hipétesis de que las
secciones se mantienen planas, con lo cual, al deformarse el eje de la pieza, estas deben
rotar y algunas fibras se van a estirar y otras se acortaran:

Posicién original de la

Ampliando: P
-------------- Seccion

(Linea punteada)

- ——

:

4

Linea NEUTRA

Posicion de la seccidn luego
----- de la

SIN DEFORMACIONES

DEFORMACION

[==———=—

En el grafico ampliado se puede ver que, al girar las secciones, producto de las
deformaciones, las fibras superiores se ACORTAN (ZONA COMPRIMIDA) y las inferiores
se ALARGAN (ZONA TRACCIONADA) y una fibra ubicada al centro queda de IGUAL
longitud (LINEA O EJE NEUTRO)

Es evidente que las fibras por encima del eje neutro que se comprimen (se acortan) y las
de abajo que se traccionan (se estiran) producto de la flexién, generan un triangulo de
tensiones de compresién y otro de tensiones de traccién (triangular porque a medida que
nos alejamos del eje neutro es mayor el acortamiento o el alargamiento), llegando al
MAXIMO EN LOS BORDES SUPERIOR O INFERIOR DE LA SECCION.
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Justamente las resultantes de estas tensiones de compresion y de traccion serian dos
fuerzas, Cy T, que constituyen la cupla que equilibra al momento Ms.

@HHHHHHHHH\A e
_\lf.Z.__).T_._

No podemos dejar de tener en cuenta el caracter espacial de la viga, donde la seccion no
es una linea sino una superficie, de altura “d” y ancho “b”:

d/2
De todas las fibras de la seccién la mas

comprimida y la més traccionada son las mas
alejadas del eje neutro.

Alli la tension es la maxima: fmax

En cualquier otra fibra la tension es menor y la
designamos como fi
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O sea, la resultante de las fibras comprimidas puede representarse por una fuerza C y la
de las fibras traccionadas por otra fuerza T; ambas forman el par de fuerzas cuyo momento
es el MOMENTO RESISTENTE DE LA SECCION, y que, para mantener el equilibrio, debe
ser igual al momento solicitante:

Ms=C.z 0O Ms=T.z

La distancia “z" entre T y C es 2/3 de la altura “d” porque tanto T como C estan ubicadas en
el centro de gravedad del triAngulo de tensiones que representan, y si recordamos
geometria, el centro de gravedad de un tridngulo se encuentra a 1/3 de la altura.

Ms=C.2/3d 0 Ms=T.2/3d

La resultante de las tensiones de compresién C, la podemos obtener como la superficie del
triangulo multiplicada por el ancho de la seccion:

C=T= fmax-b-d/2
2
i , fnax - d/2 2
Remplazando en la férmula de momento resistente: Mg=C.z=T.z =T' b 3 d

Realizando algunas operaciones matematicas, llegamos a la siguiente expresion:

Modulo
M. =f ]
S MaXA_ 6 Resistente

Elastico Sx

M
de donde podemos despejar fmax: fmax= %
X

VLS P
fmax representalatension en la fibra mas solicitada, que es la MAS ALEJADA

DEL EJE NEUTRO

Podemos ver que la tensibn maxima generada por el momento flector se puede obtener
utilizando un parametro geométrico de la seccion que es el MODULO RESISTENTE
ELASTICO que identificaremos con la letra S y un subindice “x” que indica cual es el eje
alrededor del cual se produce la flexién

_b.d?
-6

e En una seccion rectangular S,
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Si queremos obtener la tensidn fi, en una fibra cualquiera que no sea la mas alejada del eje

neutro, calculamos el momento de inercia de la seccién y lo dividimos por la distancia del
M M

"% LAVIGAESTARA BIEN DIMENSIONADA S| LAS TENSIONES DE SUS FIBRAS
EXTREMAS, EN LA SECCION DE MAXIMO MOMENTO FLECTOR, NO
. SUPERAN LA RESISTENCIA A FLEXION DE CALCULO DEL MATERIAL.

Donde:

fmax = maxima tensioén en la fibra mas alejada, producida por el mdximo momento flector.
Mmax = €s el maximo momento flector obtenido con alguna combinacién de carga.

Sx = Maodulo elastico resistente, representa una caracteristica geomeétrica de la seccion.

F’v = Tension de disefio ajustada segun los coeficientes de ajustes vistos en el principio del
capitulo.

5-5.3. TENSIONES MAXIMAS POR CORTE

Ly 4

VT-\I,V
T KN

Una viga sometida a cargas en un plano perpendicular a su eje longitudinal como la del
grafico, se flexiona y cada una de las secciones tiene un esfuerzo de corte producido porque
las cargas a un lado de ella tienden a deslizarlo hacia abajo y las del otro lado hacia arriba
con lo cual se produce un efecto de “tijera” que “corta” la viga.

Si tomamos un pequeio elemento con forma de cubo dentro de la viga, por efecto del
esfuerzo de corte este elemento intentaria girar, o deformarse, ya que el corte es igual y de
sentido contrario segun consideremos las fuerzas que estan a la derecha y las que estan a
la izquierda de la seccion.

Ahora, nos preguntamos: ¢ Por qué no gira? Y la respuesta puede ser muy evidente:
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No gira porque esta rodeado de otros cubos que van formando toda la pieza, y entre ellos
existe la cohesién propia del material, por lo cual lo que sucede es que a este intento de
girar se oponen fuerzas denominadas rasantes o de cizallamiento que impiden el giro y
restablecen el equilibrio:

M= Q) = B

Estas fuerzas que equilibran se llaman fuerzas T tangenciales, impiden el giro pero
producen un efecto de deslizamiento entre las fibras que debe ser resistido también por el
material. Es decir que el material debe al mismo tiempo :

Estas fuerzas tangenciales o de deslizamiento se distribuyen en toda la seccidén pero son
maximas en el centro, y se pueden expresar como una tension fv que tiene la siguiente
distribucion:

En una seccidn rectangular, se puede utilizar una
expresion que nos da la MAXIMA TENSION DE
CORTE:

fv max

Vmax N
f, =151 <F,

Siendo:

Vmax = maximo valor de corte
b = ancho de la seccion

d = altura de la seccion

fv = maxima tensién de corte

F'v = Resistencia de disefio de referencia ajustada por los factores vistos al iniciar el
capitulo.
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Para saber si estas tensiones de corte son soportadas por la seccion elegida debemos
comparar tensiones con la resistencia al corte del material:

"% Silatensién maxima de corte es menor que la Resistencia al cortec=»VERIFICA

. si f,<F', => VERIFICA

¢,Cual es entonces laresistencia a corte de la madera?

Es importante destacar que la MADERA tiene diferente resistencia a corte en la direccion
paralela a las fibras que en la direccion perpendicular a las fibras

Direccion paralela a las fibras — ep Direccién perpendicular a las fibras
h

Como ya sabemaos, a las solicitaciones de corte se le corresponden fuerzas de cizallamiento
gue son perpendiculares y de la misma magnitud. Por ello, al verificar al corte debemos
considerar la capacidad resistente mas baja de la madera, que es la paralela a las fibras.

5-5.3. PROCESO DE VERIFICACION A FLEXION y CORTE EN MADERA

Como en todo proceso de dimensionado, lo primero que debemos hacer es pre-
dimensionar. Esto se puede realizar en base a casos conocidos, experiencia previa o
expresiones que dan secciones aproximadas que luego deberan ser ajustadas.

Para vigas rectas de altura constante podemos determinar la altura de la seccién con la
relacion h = L/16; donde h = altura de la seccién y L = longitud de la viga

Luego se debera seguir el proceso de dimensionado, o verificacion de las dimensiones
dadas “a priori”, segun se indica en el siguiente grafico:

La viga estara BIEN DIMENSIONADA A FLEXION si las tensiones de sus fibras
extremas en la seccion de MAXIMVO MOMENTO FLECTOR, NO SUPERAN LA
RESISTENCIA A FLEXION DE CALCULO DE LA MADERA UTILIZADA

IVlmax
foax = <F
max Sx b
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La viga estara BIEN DIMENSIONADA a CORTE si las tensiones maximas
PRODUCIDAS POR EL CORTE NO SUPERAN LA RESISTENCIA A CORTE DE

LA MADERA ELEGIDAf, = 1,5% <F,

5-5.4. EJEMPLO DE VERIFICACION DE DIMENSIONADO A FLEXION Y CORTE DE
UNA VIGA DE MADERA.

Consideremos el caso de una viga de madera, con un pequefio voladizo que recibe cargas
distribuida de la cubierta y su peso propio.

Carga distribuida de cubierta gD= 48 kg/m? y la sobrecarga qLr = 30 kg/m?. La viga esta
predimensionada con 4”x8” en PINO ELLIOTIS.

Los datos de peso especifico y resistencia de esta madera se obtendran de la tabla vista
anteriormente, considerando que es de calidad o grado 1.

Fo = Resistencia de disefio de referencia a flexion = 6,2 N/mm? = 62 kg/cm? (recordemos
gue esta es la resistencia obtenida mediante ensayos y debe ser ajustada con los
coeficientes que corresponde)

Fv = Resistencia de disefio de referencia a corte = 0,7 N/mm? = 7 kg/cm?
p = Peso especifico de la madera = 420 kg/cm?

1- DETERMINAMOS SOLICITACIONES MAXIMAS A CORTE Y A FLEXION-

A) Determinaremos las cargas actuantes sobre la viga.
e Carga total que le trasmite la cubierta gl= gD + qLr = 48 kg/m? + 30 kg/m?

gl =78 kg/m?
e La separacion entre vigas es 1,5m
Carga sobre la viga que trasmite la cubierta 2 = 78 kg/m? x 1,5m =117 kg/m

e Peso propio g2=b x d x p =0,10m x 0,20 m x 420 kg/m3= 8,4 kg/m

e Cargatotal sobrelaviga gq=ql+ 12 =125kg/m

g =125 kg/m

AAAAAANAAANAAANAAAAAAAAANAAA A,

A
4m %B im |©
°
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B) Calculamos las REACCIONES:
2>Ma=125kg/m x5m x 2,5m—-Rsx4m =0
Rs = (125 x5 x2,5) /4 =390,6 kg
> Mg = -125 kg/m x 4m x 2m + Ra X 4m +125 kg/m x 1m x 0,5m =0
Ra=(125x 4 x 2-125x 1 X 0,5) / 4 = 234,4 kg
C) Realizamos el calculo y el diagrama de ESFUERZO de CORTE:
Vai=0

Vad = 234,4kg Vmax= 265,6 kg
Vei=234,4 — 125 x 4 = 265,6 kg

VBd = - 265,6 + 390,6 = 125 kg
Vei=125-125x1=0Kg

D)Realizamos el calculo y el diagrama de MOMENTO FLECTOR:
Mmax TRAMO = Mp = 234,4 kg x 1,88m -125kg/m x 1,88m x (1,88/2) m = 219,8 kg.m

Mmax voLabizo = Me = 125 kg/m x 1 m x (1/2) m = 67,5 kg.m Mmax= 219,8 kg.m

LA T b b

! B C

am ! Im o

Ra=234,4 kg

x=234,4kg/125kg/
m x=1,88m o

e e oo

WMMM“HH é M

219,8kg.m
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2- Calculo de la RESISTENCIA DE LA MADERA

A-1-TENSION DE REFERENCIA AJUSTADA A FLEXION F'b
Adoptamos en este caso una viga de madera aserrada de pino Elliotis, cuyo peso especifico
y resistencia caracteristica (obtenida mediante ensayos) encontramos en las Tablas de

Cirsoc 601.

Para obtener la Resistencia de Disefio AJUSTADA F'p, para lo cual tendremos que afectar
la Resistencia Fr de REFERENCIA obtenida de ensayos por los coeficientes que
consideran la situacion en que se utilizara esta madera en obra.

Fo=FoXCpXCmXCitxCLXCrxCr

Coeficientes a considerar:

Resumiendo

Cb = coeficiente de duracion de la carga. En caso de combinar Cargas
permanentes (gD ) y sobrecargas (gL) este coeficiente vale “1”

Co=1

Cwm = coeficiente de condicion de servicio. En condiciones normales de uso en
una vivienda y en ambientes cubiertos o semicubiertos el coeficiente es “1”

Cu=1

Ct = coeficiente de condicidon de temperatura. Para condiciones de uso con
temperatura menores a 40° (o menores a 65° en periodos breves de tiempo)
el coeficiente es “1”.

Ci=1
CL = coeficiente de estabilidad lateral. La relacion altura (d) ancho (b) es
d/b = 20cm/10cm = 2 y en caso de ser d/b < 2 el coeficiente es “17.
C.=1

Cr = coeficiente de forma, segun la altura de la viga es el valor de este
coeficiente, en este caso al ser d = 20cm el coeficiente es “1”.

Cer=1

Cr = coeficiente de distribucion de cargas. En este caso como no podemos
garantizar que las cargas se distribuyen en otras vigas iguales el coeficiente
eS “1 l,.

Cr=1

Fbo=Fo XCoXCuXxCitxCLXxCrXxCr=
= Fp X 1x1x1x1x1x1 = Fp = 62 kg/cm? (de tabla y para Pino Eliotis)
F'b = Fpo =62 kg/cm?
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A-2. VERIFICACION DE LA VIGA A FLEXION

T L. Lo flexion: f — Mmax
ension maxima por rexion: lmgx = S
X

e Mmax = 219,8 kg.m = 21980 kg.cm (para usar unidades compatibles)

_b.d® _ 10.20°

_ 3
5 s = 666,67cm

e Modulo elastico resistente Sy

Verificamos

_ M . . . :
Si fhax = % <F, VERIFICA. Sino hay que redimensionar.

Comparamos la Tensidbn maxima y la Tension de disefio:

_ 21980 kg.cm

fmax = Ses67ams = 32:97 kg/cm? < F'y, = 62 kg/cm? VERIFICA

B- 1. TENSION DE REFERENCIA AJUSTADA A CORTE F'v
Fv=FvXxCpxCwmxCt

Fv=0,7 N/mm?=7 kg/cm? (para trabajar en unidades compatibles. Valores obtenidos
de tabla para pino Elliotis.

Los coeficientes son los mismos que para flexiéon y todos tenian valor “1”
Esasique Fv=Fvx1x1x1
Fv=Fv=0,7 NNmm?2=7 kg/cm?

B- 2- TENSION MAXIMA POR CORTE
La seccion predimensionada es de 4” (10 cm) de ancho y 8” (20cm) de altura, con lo cual
podemos obtener la maxima Tension por corte

. Vmex . 2656kg
f=1.5 b.d _1’51Ocm . 20cm

B-3- VERIFICACION A CORTE

= 1,99 kg/cm?

Comparamos la Tensiébn maxima y la Resistencia de disefio Ajustada al corte.

\ ,
f,=1,5 b"_‘gx <F’,

= 1,99 kg/lcm? < F", = 7 kg/cm? | VERIFICA

3 265,6kg
=15 10cm . 20cm

— Vmax
f,=15 4
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CAPITULO 6: ACERO

6-1. INTRODUCCION

En las paginas que veran a continuacion se encuentran resumidos los conceptos y
procedimientos mas importantes que se necesitan para dimensionar o verificar secciones
de Acero.

Es importante tener en cuenta que este material tiene caracteristicas muy diferentes a los
otros utilizados en construccion.

6-1.1. PROCESO PRODUCTIVO

El acero es una aleacion de hierro y carbono, en proporciones variables, y pueden llegar
hasta el 2% de carbono. Si la aleacion posee una concentracion 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.

También se le suele afiadir otros minerales para mejorar su dureza, maleabilidad u otras
propiedades fisico-quimicas.

La definicion en porcentaje de carbono corresponde a los aceros al carbono. Otras
composiciones especificas reciben denominaciones particulares en funcion de los
elementos que predominan en su composicion (aceros al silicio), de su susceptibilidad a
ciertos tratamientos (aceros de cementacion), de alguna caracteristica potenciada (aceros
inoxidables) e incluso en funcion de su uso (aceros estructurales). Usualmente estas
aleaciones de hierro se Fabrica de aglomeracién ~_———
engloban bajo la - Carbon
denominacion genérica de
aceros especiales, razén por ; L 4
la que aqui se ha adoptado la Altohomo § By o /Goqueria
PP undicién liquide CoONvertidor
definicion de los comunes o "al % de oxigeno—
carbono” que ademas de ser h
los primeros fabricados y los
mas empleados, sirvieron de
base para los demas.

Chatarras

Los dos componentes
principales del acero se
encuentran en abundancia en
la naturaleza, lo que favorece
su produccion a gran escala.
Esta variedad y disponibilidad Desbaste
lo hace apto para numerosos
usos como la construccion de
maquinaria, herramientas,
edificios y obras publicas.

acno de afino
~ Acero liquido matizado

/

Laminador
en calient

Fig. 6-1. Proceso productivo acero
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6-1.2. FORMAS DE COMERCIALIZACION

Por tratarse de un producto industrial, tenemos disponible en el mercado distintas
presentaciones las cuales nos ofrecen distintas alternativas de uso.

CANOS ESTRUCTURALES

e PERFILES

e

oy _.’ WY B SSLRRTTRRGY WY aY ¥

orso

BARRAS PARA HORMIGON
ARMADO

MALLAS PARA HORMIGON
ARMADO

e BARRAS MACIZAS Y PLANCHUELAS

Fig. 6-2. Secciones comerciales
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6.-2. CARACTERISTICAS MAS RELEVANTES
El acero estructural tiene una gran resistencia a:

e Traccién Compresion

e~
- =~

-

Barras cortas sin pandeo Barras largas pueden pandear

En las piezas comprimidas el efecto de pandeo hace que se deban considerar
resistencias menores que en traccion ya que, algunas piezas pandean antes de llegar a
Su maxima capacidad resistente a compresion.

En el caso de las tracciones los elementos de acero tienen una elevada resistencia y una
gran capacidad de deformacion antes de la rotura. Estas deformaciones son:

e ELASTICAS: cuando las cargas son bajas la pieza se deforma y cuando se retira
la carga las deformaciones desaparecen.

e PLASTICAS: las cargas son mas elevadas, de forma que la pieza se deforma mas
alla del limite elastico (ey) y se tienen deformaciones permanentes, llegando como
maximo a un limite plastico (ep) para el cual al retirar las cargas parte de la
deformacion desaparece, pero un porcentaje queda.

Para obtener estos limites de zona elastica y zona plastica, se realizan ensayos de
laboratorio, se somete una barra a esfuerzos paralelos a su eje y se mide cuanto se deforma
ante cada esfuerzo, a este estiramiento lo llamaremos AL (siendo L la longitud de la barra).

Area AR

i 4 AL

.

Fig. 6-3. Diagrama Tension - Deformacion del N

Fig. 6-4. Ensayo a traccion del Acero

Habiamos definido anteriormente:

e DEFORMACION ESPECIFICA a la relacién entre el estiramiento “AL” y la longitud

de la barra “L” identificada con la letra griega ¢
AL
m

134



Estructuras 1B

Ejemplo:
Si el estiramiento es de 2mm y la barra mide 1m (1000mm) la deformacién especifica resulta de
2mm/1000mm= 0,002 que expresariamos como 2%o (2 por mil)

e TENSION es la relacion entre fuerza aplicada “N” y area perpendicular a la fuerza
aplicada “A” y la identificamos con la letra “f”

f=2 (MPa) 6 (kg/cm?)

El acero tiene CAPACIDAD DE ADMITIR GRANDES DEFORMACIONES SIN
COLAPSO

Durante este ensayo se va agregando cargas y midiendo las deformaciones hasta la rotura,
y todos esos resultados se llevan a un grafico como el que veremos a continuacién, donde
se muestra el comportamiento de la barra desde carga y deformacién cero hasta carga y
deformacion de rotura.

Si observamos el grafico de la Figura 6-3 vemos que tiene 4 tramos (“a”, “b”, “c” y “d”), el
comportamiento del material en cada tramo es diferente.

e Tramo “a” - tensiones y deformaciones son proporcionales. TRAMO
ELASTICO

Vemos que la tension va aumentando a medida que
aumentan las deformaciones. Observando el grafico
en el tramo indicado se observa una linea ascendente
L que indica que “a mayores tensiones se corresponden
)/ iy ; 5 mayores deformaciones”

fu |- :

Vemos que el tramo es una recta, eso nos indica que
las deformaciones son proporcionales a las tensiones

5 e P siempre de la misma forma. En este tramo el material
Y & . e | es ELASTICO

¢, Qué quiere decir eso?

Significa que si se produce una deformacién bajo una carga, cuando la carga desaparece
la barra vuelve a su longitud original.

. Todos los materiales se estiran de la misma forma?

NO, cada uno tiene lo que se denomina MODULO DE ELASTICIDAD, y que identificamos
con la letra E, valor que es diferente para cada uno de los materiales.

En el acero este valor es 200000 MPa que es igual a 2 100 000 kg/cm?.

135



Estructuras 1B

El valor m&ximo de tensidn que corresponde a este tramo, donde se termina la
proporcionalidad (fin de la recta), se denomina TENSION DE FLUENCIA Fy y la
DEFORMACION ESPECIFICA en ese punto ES LA DEFORMACIONDE
FLUENCIA gy.

e Tramo “b” —ZONA DE DEFORMACIONES PERMANENTES - ZONA PLASTICA
En esta zona, el material ya sufre deformaciones permanentes, pero no llega a la rotura, se
A sigue deformando hasta un valor gp sin aumentar la
tension (sigue siendo Fy). Este tramo permite trabajar
con la seccion después de haber superado el limite
de fluencia.

T :

fy |, . ¢Esto significa que la pieza sufrira deformaciones
: 1 P permanentes?

Si, parte de las deformaciones seran permanentes,
; : P pero al ser muy pequefas y darse en una sola seccion
Ty & zu del elemento esto no representa riesgo para la

€
b c d, estructura.

v

Esta caracteristica de los aceros se llama DUCTILIDAD o TENACIDAD y es muy
' atil en el caso de esfuerzos sismicos.

¢Cual es el valor de gp (Ilimite de la zona pléastica)?

Este valor puede ser muy grande comparado con el limite de zona elastica &y, pero si
permitimos deformaciones muy grandes tal vez la estructura no se rompa pero su
deformacion impedira que siga cumpliendo las funciones para las cuales fue disefiada.

Adoptamos como valor limite de zona pléstica ep = 3. ey

° Tramos ﬂc” y “d”
En esta zona aumenta un poco la resistencia, pero el material sufre grandes deformaciones
y alcanza la rotura.

fu f--mmmrm e

fy |- .
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6-3. TIPO DE ACEROS MAS COMUNES EN ESTRUCTURAS METALICAS

Los aceros mas comunmente utilizados en elementos estructurales son los que se
presentan a continuacion donde vemos resumidas sus resistencias maximas:

Resist. a la Traccion Fu
TIPO Limite de Fluencia Fy (Mpa) (Mpa)

16< e 40<e 63<e 80<e 100<e

ACERO Ol <63 <80 <100 <150 3<e £100 ey

=150

225 215 215 215 195 360-510 340-470 340-470
245 235 235 235 215 420-570 400-560 390-530
345 335 325 315 295 510-680 490-630 470-630

Fig. 6-5. Tipo de Aceros mas comunes

6-4. CONSIDERACIONES FINALES - ACERO COMO MATERIAL ESTRUCTURAL

Beneficios

e Alta resistencia por unidad de peso: estructuras mas livianas y espacios mas
diafanos con menor cantidad de apoyos.

e Homogeneidad: igual comportamiento en todas direcciones

e Seguridad en la prevision de resistencias y deformaciones ultimas

e Ductilidad: capacidad de soportar grandes deformaciones permitiendo que las fallas
se hagan evidentes

e Mayor precision y rapidez de montaje en las estructuras

e Gran disponibilidad de secciones y tamafios de piezas estructurales.

Objeciones

e Proceso productivo contaminante para el medio ambiente y con gran exigencia
de consumo energeético.

e Corrosion al estar expuesto al agua y al aire - costo de mantenimiento

e Calor — fuego > el calor se propaga rapidamente por la estructura alcanzando
temperaturas donde el acero se comporta plasticamente (necesidad de
recubrimientos aislantes o retardadores de calor)

e Pandeo: Por su relacién resistencia/seccion el empleo de perfiles esbeltos
sometidos a compresion los hace mas susceptibles.
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6-5. DIMENSIONADO EN ACERO
6-5.1. DIMENSIONADO y VERIFICACION POR ESTADOS LIMITES

En el dimensionado de una seccién de acero tendremos en cuenta el nuevo reglamento
CIRSOC 301 EL/2005, DIMENSIONADO POR ESTADOS LIMITES.

En esta recomendacion de disefio estructural se establece que una seccidn queda
verificada si : SOLICITACIONES ULTIMAS o SOLICITACIONES REQUERIDAS son
menores o iguales que las SOLICITACIONES DE DISENO.

R,<R;=0.R,

Siendo:

Ru= Resistencia requerida
Rn= Resistencia Nominal
Rd= Resistencia de Disefio
¢= Factor de resistencia

6-5.2. ESTADO LIMITE

Definimos los ESTADOS LIMITES de un elemento estructural como aquellos estados que
si son superados producen el colapso del elemento.

6-5.3. RESISTENCIA REQUERIDA (Ru)

Es la resistencia que, debido a las cargas aplicadas y a las condiciones de vinculos, el
elemento estructural debera soportar en algin momento de su vida (util.

Asi tenemos:

Resistencia Requerida a Flexién, representada por el Maximo momento flector
obtenido con cargas mayoradas Mu

. Resistencia Requerida a Corte, representada por el valor del Corte Maximo
obtenido con cargas mayoradas Vu

Resistencia Requerida a Compresion o Traccién (Ilamados esfuerzos Normales o
Axiales) , representada por el valor de la Compresién Maxima Pu o Traccion Maxima Tu
obtenido con cargas mayoradas

6-5.4. RESISTENCIA NOMINAL (Rn)

Con el tipo de acero que tenemos elegido, y la secciébn que vamos a utilizar podemos
determinar para cada caso cual es la resistencia de una seccion, a lo cual llamaremos
RESISTENCIA NOMINAL que viene a representar la capacidad resistente de esa seccion
con el material elegido.

Para flexion sera MOMENTO NOMINAL Mn

Para corte serd& CORTE NOMINAL Vn

Para esfuerzo normal de compresion o traccion sera COMPRESION NOMINAL
Pn 0 TRACCION NOMINAL Tn
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6-5.5. RESISTENCIA DE DISENO (Rd)

No resulta adecuado considerar la resistencia nominal como resistencia de disefio ya que
debemos tener un coeficiente de seguridad para cubrirnos de los errores de disefio,
ejecucion, calculo y material.

En este reglamento este coeficiente adopta la forma de un coeficiente de minoracion (menor
que uno) que afecta a la RESISTENCIA NOMINAL y permite asi obtener un valor menor
para comparar con las Resistencias Requeridas.

Este factor se denomina FACTOR DE RESISTENCIA, se identifica con la letra griega “9” y
adopta diferentes valores segun la solicitacion y el estado limite considerado.

HiHg
Entonces, la Resistencia de Disefio seréd igual a la Resistencia Nominal, reducida
: por el Factor de Resistencia ¢:

Rd == @Rn

Tanto para los Momentos Flectores, como para Corte, el Factor de Resistencia a
considerar, en los casos corrientes, sera ¢ =0,9

6-6. DIMENSIONADO y VERIFICACION de elementos SOMETIDOS A FLEXION Y
CORTE

6-6.1. GENERALIDADES

En general, los elementos sometidos a esfuerzos de flexion y corte son denominados
VIGAS. Se encuentran cargado perpendicular a su eje y por ello se encuentran solicitados
a esfuerzos de corte y momento flector preferentemente.

EJEMPLOS:

Viga(correa) recibe
la carga del
policarbonato

(AR RRRR AR
A A

Viga de borde
recibe la carga de
las correas

Fig. 6-6. Elementos de acero a flexion \I/ \l/ \I/
A A
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6-6.2. SECCIONES DE ACERO MAS COMUNES

PERFILES LAMINADOS EN CALIENTE

PERFILES ARMADOS

/ CORDON DE
SOLDADURA

% ghe | |
ézy @ PERFILES PLEGADOS EN FRIO

Fig. 6-7. Secciones mas comunes de Acero
6-6.3. VERIFICACION A FLEXION - ESTADOS LIMITES

Para verificar a flexion una viga se debe comparar el MOMENTO REQUERIDO O
MOMENTO ULTIMO (Mu) con el MOMENTO DE DISENO O MOMENTO RESISTENTE de
la seccion.

Mu < Md =¢. Mq $=0,9
Donde

Mu = Momento ultimo, que se obtiene del analisis de carga y el diagrama de
momentos para cargas ultimas

Mn = Momento Nominal que se obtiene como veremos a continuacion, con los
estados limites a considerar.

Md = Momento de disefio, que se obtiene multiplicando el Momento Nominal por el
Factor de Resistencia ¢.
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¢ = Coeficiente de minoracion (menor que uno) que afecta las resistencias nominales
para contemplar la posibilidad de errores en calculo, disefio, ejecucion o materiales.

Queda entonces por determinar el MOMENTO NOMINAL de una seccion de acero y para
ello tenemos que analizar sus posibles estados limites o posibles situaciones de falla. Es
decir, si pensamos en el problema que se nos presenta debemos pensar cuales son las
posibles situaciones por las cuales el elemento estructural flexionado (viga) puede colapsar.
Estas previsibles situaciones son denominadas por el Reglamento CIRSOC 301 como
ESTADOS LIMITES y son:

ESTADOS LIMITES:
A- Momento PLASTICO
B- Pandeo LOCAL de ALA o de ALMA (como las secciones que utilizamos no
presentan este estado limite no profundizaremos en su analisis)
C- PANDEO LATERAL TORSIONAL (puede ser controlado vinculando la viga a un
plano rigido)
Es decir que una viga de Acero puede fallar por cualquiera de ellos, asi que pasaremos a
explicar ahora como determinar cada uno:

A- MOMENTO PLASTICO DE LA SECCION

Al flexionarse bajo las cargas la viga se deforma y en alguna seccion se desarrolla el
maximo momento flector para ese caso de cargas, como podemos observar en el ejemplo
gréafico siguiente:

En una seccion de otro material, como las que se vieron en madera, se verifica la fibra mas
solicitada utilizando el momento elastico como momento resistente de la seccion.

AT T ARE T AT qu [T T T Gy

—)
A Secciones “a” “b” A A

Secciones “a” “b”
Fig. 6-8. Deformaciones por flexion

Al actuar las cargas sobre la viga, esta se deforma, las secciones “a” y “b” que originalmente
eran verticales (perpendiculares al eje de la viga) ahora rotan de forma que vemos
claramente que la fibra superior se acorta y la inferior se alarga.

Fibra mas
comprimida

Seccion “‘a” f——————>

Seccion “b”

\ Eje
NEUTRO

Fibra mas
traccionada
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Es asi que los materiales que tienen solo comportamiento elastico apenas una fibra
alcanza la maxima tension posible ya se considera el momento méaximo que se llama:

e Momento RESISTENTE ELASTICO My= Fy . Sx
En el acero se puede seguir cargando y hacer que mas fibras alcancen la tension
maxima, usando la capacidad del material de deformarse mucho antes de romperse,
y se puede alcanzar un momento resistente mayor llamado:

e Momento RESISTENTE PLASTICO Mp = Fy . Zx
Donde:

Fy= Tensién de fluencia del acero
(ver tabla de la Figura 6-5, para Acero F24 es 235MPa = 2400kg/cm?)

Sx= modulo Resistente Elastico (Dato de Tabla de perfiles)

Zx= modulo Resistente Plastico (Dato de Tabla de perfiles)

Omax= Fy 8p:38y Omax= Fy

Emax=¢&y

\ Emax=&y Gméx:Fi/ \Sp:38y Gméx:F,

!

Momento RESISTENTE Momento RESISTENTE PLASTICO
ELASTICO Mp = Fy . Zx £ 1,5.Fy.Sx
My= Fy . Sx

Esta reserva plastica del material nos permite utilizar como resistente el
MOMENTO PLASTICO que es MAYOR gque el Momento Elastico, ya que se
puede permitir que toda la seccién alcance la tensién de fluencia (Fy)

{HHHH: .'i:@,

En acero tenemos que tener en cuenta cuestiones importantes:

. FORMA DE LAS SECCIONES
Se utilizan formas donde se busca el bajo peso del elemento sin disminuir las propiedades
resistentes del material:

De la seccién rectangular se obtienen otras formas con
propiedades resistentes a flexion similares, pero de
menor peso.
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En el caso de una seccion metalica donde la seccion tiene distinto espesor en el ala (“br”) y
el espesor del alma (“tv”), el célculo de los parametros geométricos como el MODULO
RESISTENTE PLASTICO es de mayor complejidad.

Se anexan al final de este apunte las tablas correspondientes a distintas secciones de
acero, donde se pueden encontrar los denominados PARAMETROS GEOMETRICOS:
Area (A), Momento de Inercia (Ix , ly), Médulo Resistente Elastico (Sx, Sy) , Radio de Giro
(rx,ry) Y Médulo Resistente Plastico (Zx, Zy) que nos permiten hacer las verificaciones.

ESQUEMA DE CALCULO DE LA RESITENCIA DE DISENO A FLEXION Md

Con lo cual es procedimiento de calculo de Md=¢.Mp seria el siguiente:
ELEGIR BUSCAR EN TABLA EL CAI,_CULAR MOMENTO
PERFIL MODULO PLASTICO zZ PLASTICO

1- Es asi que, si queremos elegir una seccién adecuada a nuestro proyecto, en primer
lugar, debemos elegir el perfil que queremos, esto se llama PREDIMENSIONAR,
este predimensionado puede hacerse de manera intuitiva 0 por conocimientos
previos o utilizando formulas simples que permiten en tener una idea de la seccién
posible, y que en general esta asociada a la longitud del elemento y al tipo de
vinculos.

2- Con la Tabla del perfil se buscan los parametros geométricos necesarios para el
calculo. Si queremos obtener el Momento resistente buscaremos el MODULO
PLASTICO RESISTENTE Z

3- Calculamos el MOMENTO DE DISENO Md=¢.Mp==¢.Zx.Fy

Por ultimo verificamos si Md es mayor o igual a Mu (momento ultimo obtenido con las cargas
mayoradas)

Debemos controlar ademas que el momento Plastico tiene
gue ser como méaximo una vez y media (1,5) el valor del
momento El4stico para evitar grandes deformaciones plasticas en caso de ser el Modulo Zx
un valor muy grande comparado con el Modulo Elastico Sx.

Mp =Fy . Zx £1,5.Fy.Sx

Ejemplol
Perfil IPN 200 tipo de acero F24 —  Fy =235 MPa o 2350 kg/cm?

De la tabla correspondiente obtenemos

e Modulo plastico Zx=250cm® y Mébdulo Elastico Sx =214cm?
e Calculamos el Momento Plastico:

Mp = Fy . Zx = 2350kg/cm?. 250cm3=587500 kg.cm = 58,75 kN.m
e Calculamos Momento Elastico

My = Fy.Sx = 2350 kg/cm?. 214cm3= 502 900 kg.cm = 50,29 kN.m
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e Obtenemos 1,5 My =1,5. 50,29 kN.m = 75,435 kKN.m > Mp (verifica)
Con todo lo anterior diriamos que el momento plastico de esta seccion para flexiones
alrededor del eje x es Mp = 58,75 KN.m

B-PANDEO LOCAL DE ALAY ALMA

En el caso de los perfiles que analizamos podemos observar el pequefio espesor de los
elementos que los componen: “alas” y “almas”.

Con estos pequefios espesores aparece un problema adicional que se denomina:
PANDEO LOCAL DE ALA O PANDEO LOCAL DE ALMA

Estos problemas pueden hacer que la seccion falle localmente antes de poder desarrollar
el Momento Plastico Resistente.

Las secciones laminadas en caliente (PERFILES que utilizaremos en la mayoria
de los casos) NO presentan este tipo de problemas, por eso no consideraremos
este estado limite

C-PANDEO LATERAL TORSIONAL

Este estado limite se da cuando el elemento flexionado
tiene posibilidad de deformarse hacia los lados (por eso
es pandeo LATERAL) con un valor maximo coincidiendo
con el de maximo momento y un valor minimo en los
apoyos, con lo cual la viga queda sometida a un esfuerzo
de TORSION.

g Este ESTADO LIMITE es muy importante, pero puede ser facilmente controlado
si se vincula la seccién a un plano rigido, y entonces la pregunta es: ¢ Cual es el
J plano rigido del cual se habla?
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Recordando que toda estructura para tener estabilidad a fuerzas horizontales debe tener
un plano horizontal que vincule los planos verticales necesarios, este es el PLANO RIGIDO
al cual tendriamos que vincular la viga metalica.

Puede ser una losa, o estar constituido por una estructura liviana de correas o cabios de
madera o metélicos con tejas o chapa. Hay que asegurarse que las vigas metalicas estén
vinculadas a este plano en varios puntos intermedios ademas de los puntos de los apoyos.

Si esto se cumple no se necesita verificar al PANDEO LATERAL TORSIONAL

SINTESIS DE CALCULO

Elegir un Perfil y CALCULAR EL
OBTENER MODULO MOMENTO PLASTICO
RESISTENTE Zx (tabla) Mo=7x E
PLASTICO de tabla de PCAEY
perfiles
Mp
CALCULAR
EE(S;LTJEEICSQ Mu Célculo del Momento Resistente o de
v DISENO Md = ¢.Mp $=0,9

Verificacion Md 2Mu

6-6.4-VERIFICACION A CORTE

Al flexionarse bajo carga la viga aparecen en las secciones esfuerzos de corte que
llamaremos CORTE REQUERIDO Vu.

b b .1

BF
i

Diagrama t

Diagrama V

La resistencia a corte de la seccién de acero se puede determinar considerando solamente
la resistencia a corte del alma de la seccién, despreciando la colaboracién de las alas.

Resistencia Nominal y Resistencia Requerida

Obtendremos la Resistencia Nominal a corte, como:

Vo= Aw.Fy.0,6
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Siendo :

Aw = area del alma Aw=hw . tw

tw= espesor del alma

hw= altura del alma

0.6 Fy = resistencia a corte del acero
Obtendremos la Resistencia de DISENO como vd = ¢.Vn Siendo ¢=10,9
SINTESIS DE CALCULO

obtener
CORTE
NOMINAL

obtener
AREA DEL
ALMA

calcular
corte
requerido

Corte Resistente o de DISENO
Vd= ¢.Vn $=0,9

6-7. EJEMPLO DE VERIFICACION DE ELEMENTOS METALICOS

En la vivienda que se ve en la foto, “Casa GDL1” localizada en Guadalajara, México,
obra del arquitecto Bernardo GOmez Pimienta del afio 2003, se puede observar un gran
volumen que sobresale, donde se ubican el estar y comedor de la vivienda.

Este volumen en voladizo, esta sostenido por dos vigas principales que soportan en toda la
carga de la estructura.

Sobre esta viga principal descargan vigas transversales ubicadas cada 4m y sobre las que
apoyan dos vigas terciarias donde se apoya el contrapiso.

Y
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Viga Viga
Secundaria Terciaria
Viga
principal
\\ T
\\ T~ Viga principal
\'\ ’\ .:Qt%“‘:-"xh._
.\‘ } N i T .
Viga | =EE==H >
Secundar N ¥ i
] t < i
1 = Viga
Z A — Terciaria
DE-T‘ =
( S

/f
i
&l

[TII]
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VERIFICACION DE VIGAS SECUNDARIAS DEL ENTREPISO

La separacion de las vigas principales nos da los puntos de apoyo de las vigas
secundarias — luz entre apoyos de vigas secundarias = 7,2 m

e Elegimos un perfil > Predimensionado: IPN 300 (perfil doble T de 30 cm de alto)

La carga de entrepiso se calculd, para la combinacion
qu= 1,2q, +1,6 q, = 580 kg/m’

e El area de influencia de las vigas terciarias es 2,4m que es la separacion entre estas
vigas, con lo cual la carga por metro cuadrado sobre las vigas terciarias es:

e qu=580 kg/m” - 2,4 m = 1390 kg/m = 1,4 t/m

e Estas vigas terciarias, de 4 metros de luz, apoyan sobre las secundarias. Por lo
tanto, su reaccion es una carga para las vigas secundarias.

e Reacciones vigas terciarias: q-1/2=14tm-4m/2=2,81

e Cargas Puntuales sobre vigas secundarias: 2,8 - 2 (llegan dos terciarias a cada

punto) = 5,6 t
Por simetria de cargas Ra=Rb= 5,61t 2/2=5,6t 5.6t 5£t
A
+— 24m —— 24 —— 24 —
VERIFICACION A FLEXION i 7.2 |

Momento Flector maximo (al centro de la luz):
Mu=56t-36m-56t-12m=13,44tm

Buscamos en la tabla de perfiles Zx del IPN 300 — IPN 300 Zx = 762 cm3

Calculamos el MOMENTO PLASTICO:
Mp = Zx . Fy = 762 cm?®. 2350 kg/cm? = 1790700 kg.cm = 17,9 t.m

Resistencia de Disefio: Md=Mp - 0,9 =16,11 t.m > Mméx VERIFICA

Al ser un perfil laminado no es necesario verificar esbeltez de ala o alma. NO verificaremos
pandeo lateral torsional ya que consideramos que las vigas estan firmemente vinculadas al
entrepiso.
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VERIFICACION A CORTE

De Tabla Perfiles tw =1,08 cmy h =24,1cm
Obtenemos el corte maximo: Ra=Rb=5,6t = Esfuerzo de Corte maximo

Resistencia a corte de la seccion:  Vna= Aw.Fy.0,6

Siendo : Aw= area del alma
Aw=hw . tw= 1,08cm . 24,1cm = 26,08 cm?

Fv = resistencia a corte del acero = 0,6.Fy= 0,6 . 2350 kg/cm? = 1410kg/cm?
Entonces:
Vn= Aw.Fy.0,6 = 26,08cm?. 1410kg/cm? = 36772,08 kg = 36,8 t

Obtendremos la Resistencia de DISENO:
Vd = ¢.Vn Siendo ¢ = 0,9

Vd=0,9.36,8t= 33,12t>Vmax =56t Verifica
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CAPITULO 7: HORMIGON ARMADO
7-1. GENERALIDADES

El primer material estructural capaz de adoptar una variedad de formas fue el hormigon.

Pero la extrema versatilidad que hoy se emplea en vigas curvas, cascaras delgadas de
cualquier forma concebible, sélo fue posible con el advenimiento del hormigdn armado.

Fig. 7-1. Capilla de Ronchamps — Arg.Le Corbusier  Fig.7-2.Auditorio de Tenerife—Arq. Santiago Calatrava

El hormigon es una mezcla de materiales inertes con un aglutinante, los cuales, amasados
con agua, tienen la capacidad de endurecer en el tiempo y adquirir asi una elevada
resistencia a compresion. Sin embargo, su capacidad de resistir tracciones es alrededor de
10 veces inferior, por lo que también es incapaz, por si solo, de resistir flexiones.

Para suplir este inconveniente, se coloca acero, muy resistente a la traccion, dentro de la
masa de hormigdn, transformandose entonces en lo que conocemos como hormigén
armado.

Esta unién permite aprovechar ventajosamente las caracteristicas de cada uno de los
materiales, creando piezas con capacidad de resistir flexiones (combinacién de esfuerzos
de traccion y compresion), ya que el acero resistirda las tracciones y el hormigén las
compresiones.

7-1.1. MATERIALES QUE COMPONEN EL HORMIGON

El hormigén simple, es el material formado por la mezcla de cemento y agua con arena,
gravilla y grava. Finalmente, en combinacion con barras de acero, logramos el hormigén
armado.

CEMENTO

i PASTA
CEMENTICIA
o + 't MORTERO HORMIGON
| AGREGADOS FINOS | + SIMPLE

HORMIGON
AGREGADOS ﬁ>

ACERO
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Vamos a conocer algo de cada uno de los materiales que constituyen el Hormigon:

Cemento

Es un ligante hidraulico, o sea una sustancia
que mezclada con el agua, estd en
condiciones de endurecer ya sea expuesta al
aire libre, como también debajo del agua.

La fabricacion del cemento utilizado
actualmente, cemento Portland, comienza
desde la extraccion de la piedra caliza
arcillosa de las canteras para luego ser
secada y triturada finamente.

Malin
de crudo

La siguiente operacion, y mas importante en
el proceso, es la coccidén a una temperatura

A

S

'LE:.\ de crudo
E

b VL
) U
1

|

Pm:?n de las materias primas
Sonda Peﬂcrad-nfa “'{i . ‘ 3‘._..1. t

Doslificador
Rueda pala Y

Hnmr-geneizracibn

de casi 1500° C, cambiando su composicion
quimica y obteniéndose el clinker, principal
componente del cemento.

Finalmente, este clinker es molido y se le agregan
yeso y otros compuestos minerales segun las
propiedades que se quieran lograr en el cemento
fresco o endurecido.

Por ser un ligante hidraulico, al ponerse en contacto
con el agua el cemento reacciona guimicamente
liberando una cierta cantidad de calor y provocando

el progresivo endurecimiento de la pasta de cemento.

El Reglamento CIRSOC 201 para estructuras de Hormigon Armado, establece un minimo
de 280 kg de cemento por metro cubico de hormigoén fresco, pero el contenido de cemento
en cada caso debera ser determinado en funcién de las condiciones de resistencia y

durabilidad requeridas.

Agua de Amasado

Se entiende por agua de amasado la cantidad de agua total contenida en el hormigén

fresco.

Esta cantidad es utilizada para el calculo de la relacion agua/cemento (A/C).

Cumple una doble funcion en la tecnologia del hormigon: por un lado, permite la hidratacion
del cemento y por el otro es indispensable para asegurar la trabajabilidad y la buena

compactacion del hormigon.
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Agregados

Generalmente se entiende por "agregados” a la mezcla de arena y piedra de granulometria
variable que se incorporan a la pasta cementicia.

Los agregados, generalmente inertes y estables en sus dimensiones, representan el 80 -
90% del peso total del hormigdn, por lo que son responsables de gran parte de las
caracteristicas del mismo. La pasta cementicia, por otra parte, es el material activo dentro
de la masa de hormigon y como tal es en gran medida responsable de la resistencia,
variaciones volumétricas y durabilidad del hormigon.

Cada elemento tiene su rol dentro de la masa de hormigén y su proporcién en la mezcla es
clave para lograr las propiedades deseadas (trabajabilidad, resistencia, durabilidad y
economia).

Grava
Naturales
AGREGADQOS
GRUESOS Canto Rodado
Triturados Piedra Partida
Naturales
AGREGADOS Arena
FINOS Arena de Trituracion
Triturados

Se especifica como limite de tamafio entre agregados gruesos Y finos el valor de 4,75 mm,
es decir, todo agregado menor a 4,75 mm es un agregado fino (arena).

Es conveniente para la pasta de hormigén, por razones de economia, resistencia y
estabilidad volumétrica, que los agregados ocupen el mayor porcentaje posible, siempre
gue esto sea compatible con la trabajabilidad.

El mayor porcentaje de agregados se logra si la mezcla
es lo mas compacta posible, es decir, que los agregados
dejen entre si la menor cantidad de huecos (que luego
deberan ser llenados por la pasta cementicia) y esto se
consigue con una adecuada distribucion de tamarfos de
las particulas de esos agregados (granulometria).
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Asi, los huecos dejados por las piedras mas grandes, son ocupados por las del tamafio
siguiente, y asi sucesivamente hasta llegar a la arena, donde sus diferentes tamafos de
granos haran lo mismo.

Si bien es cierto que es conveniente que los agregados gruesos sean del mayor tamafio
posible, esto esta limitado para permitir el correcto llenado de los moldes o encofrados y
para poder cubrir totalmente las armaduras en la ejecucion del hormigén armado.

El Reglamento establece, entre otras disposiciones sobre este tema, que el tamafio maximo
del agregado grueso no debe superar 1/3 del espesor de una losa, o 1/5 de la menor
dimension en cualquier otro elemento estructural. Por ejemplo: si se prepara hormigon para
construir una viga cuya seccion es 20 cm x 50 cm, el agregado grueso tendra un tamafio
maximo de 4 cm (1/5 de 20 cm).

Aditivos

Los aditivos son sustancias que se agregan al hormigon con el fin de modificar
determinadas caracteristicas del hormigén fresco y del endurecido.

Los principales aditivos son:

e Fluidificantes: mejoran la trabajabilidad del hormigdén en presencia de una relacion
A/C (relacibn Agua/Cemento) constante (cantidad de agua de mezcla inalterada).
Por otro lado, si se desea conservar el nivel de trabajabilidad, los fluidificantes
permiten reducir la cantidad de agua necesaria y en consecuencia la relacion A/C.
En este caso aumentan la resistencia y la impermeabilidad.

e Incorporadores de aire: introducen en el hormigdn millones de pequefias burbujas
de aire mejorando sensiblemente la resistencia al hielo y a las sales anti-hielo.

e Retardadores: retardan el inicio del fraguado de la pasta de cemento y prolongan el
intervalo que se dispone hasta su uso. Se utilizan sobre todo para la confeccién de
hormigones con caracteristicas particulares, como el hormigonado a temperaturas
elevadas, el transporte a larga distancia, el hormigonado de grandes volumenes o
superficies extensas, etc.

e Acelerantes: aceleran el inicio del fraguado y el endurecimiento del hormigén
permitiendo desencofrar, someter a cargas o también exponer el hormigon al hielo
dentro de un periodo de tiempo bastante mas corto que el normal.

7-1.2. PROPIEDADES DEL HORMIGON FRESCO

El hormigon se halla en estado fresco cuando su masa posee plasticidad y puede
moldearse. Las propiedades que lo definen en este estado, entre otras, son:

+ Trabajabilidad: determina la facilidad con que se puede mezclar, transportar, verter
compactar la mezcla. En ella influyen la forma y medida de los aridos, la existencia de
aditivos y por sobre todo la cantidad de agua y de cemento de la mezcla, que deben
estar medidas por la relacion agua/cemento, de suma importancia no sélo para la
trabajabilidad sino también para la resistencia final del hormigén.
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Una relacidon a/c baja aumenta la resistencia al medio ambiente, brinda buena
adherencia entre acero y hormigon y limita los cambios de volumen por secado y
humedecido.

i

Una relacion a/c alta, facilita la trabajabilidad, pero disminuye notablemente la
capacidad resistente del hormigon.

El Reglamento CIRSOC 201 establece los valores limites para esta relacion a/c entre

0,4 y 0,53.

En la practica es relativamente dificil medir con precisién el contenido de agua en el
hormigon. Es por esto que, muchas veces, en el momento de la elaboracion, se hace
referencia a la medida de consistencia. Como ésta guarda estrecha relacion con el
contenido de agua, resulta mas simple determinar las variaciones en el contenido de agua
de un hormigdn a través de los cambios en su consistencia.

HiEh
El mejoramiento de la consistencia no deberia nunca ser realizado mediante
L el posterior agregado de agua.

vanllos

e Consistencia: considera el grado de
fluidez de un hormigén fresco y se
determina midiendo el asentamiento
del pastébn de hormigon recién
elaborado mediante métodos
diversos, siendo el mas comun el del
cono de Abrams, gque consiste en el
llenado de un cono metalico
normalizado con hormigon, el cual  regehemzontal
se compacta con una varillay luego ELE e
se desmolda, midiéndose cuanto | gn;:i.x":-:icl '_L\ ’*-”ilﬂ"‘“’"””"—"
descendio la pasta con respecto a la e ¥
altura el molde. goney

hormigdn

3ol 3 e
’ N S

«f E,‘:"';‘ '\;N‘ - ad
.a.?n:& SR % i

Fig. 7-3. Ensayo de consistencia- Cono de Abrams

wa

Fig. 7-4. Imagenes ensayo consistencia
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o Homogeneidad: se consigue con un buen mezclado o amasado y es la propiedad
que permite al hormigon mantener idénticas caracteristicas en todos los puntos de su
masa. El tiempo de mezclado se mide a partir del momento en que todos los
materiales componentes ingresaron al tambor de la mezcladora y debe ser el
suficiente, y no mas, como para lograr la uniformidad de la pasta de hormigén.

Transporte, compactacion y curado del hormigén

El hormigobn puede ser preparado en obra ("in situ") con
maquinas mezcladoras o, lo que es mas aconsejable en obras
de mediana y gran importancia, en plantas elaboradoras, desde
donde se transporta en moto-hormigoneras hasta el lugar de
colocacion, lo mas velozmente posible, ya que debe ser volcado
en los encofrados antes de que se superen los noventa minutos
desde que el agua entrd en contacto con el cemento (60 minutos
en épocas de calor).

. L Fia. 7-5. Elaboracion en obra
Una vez vertido dentro de los encofrados, el hormigon debe ser

compactado inmediatamente hasta alcanzar la maxima
compacidad posible.

Existen diversos métodos para realizar la compactacion que
dependen de la consistencia que tenga el hormigoén fresco:

J Compactacion manual por varillado Fig. 7-6. Transporte de
. Vibradores de inmersiéon o internos Hormigon elaborado en planta
) Vibradores de encofrados

Terminado el proceso de compactacion, comienza el periodo de fraguado del hormigén, en
el cual la mezcla pasa del estado fluido al estado sdlido. En esta etapa el hormigén debe
ser protegido de las situaciones que pudieran agredirlo, es lo que se conoce como etapa
de curado del hormigén, que debe extenderse a por lo menos 5 dias para cementos portland
normales.

El curado debe proteger al hormigén de:

e Deshidratacion precoz debida al viento, al sol, al frio
seco.

e Temperaturas extremas (calor — frio y grandes
amplitudes térmicas).

e Intemperie.

e Accion prematura de sustancias nocivas como
aceites, y otras.

Fig. 7-7. Curado del Hormigén
Esto puede producir efectos no deseados tales como:

e Aparicion de importantes fisuras por contraccion.
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e Pérdida de resistencia.
e Tendencia al desarenado de la superficie.

e Reduccion de la impermeabilidad y de la
durabilidad.

Algunas de las medidas de proteccion pueden ser:

e Cubrir con laminas plasticas.

e Cubrir con un estrato protector de manera de
mantener la humedad (yute, pafios geotextiles).

e Regar contlnu_amente con agua. Fig. 7.8, Bombeado del

e Conservar bajo el agua. Hormigon Elaborado

7-1.3. PROPIEDADES DEL HORMIGON ENDURECIDO

En el hormigén endurecido, su resistencia y durabilidad dependen directamente de una
buena preparacion, una compactacion adecuada y un desencofrado perfecto.

El proceso de endurecimiento comienza una vez terminado el fraguado, y continta durante
afnos.

Las caracteristicas que debe reunir el hormigdn endurecido son:

o Resistencia mecanica

) Durabilidad

o Impermeabilidad

) Estabilidad Dimensional
o Resistencia al fuego

Resistencia Mecéanica

El valor que caracteriza a un hormigén es la resistencia a compresion. Esta resistencia
como ya vimos, depende especialmente de dos factores: la relacion agua/cemento y el
grado de compactacion, siendo el primero de estos factores el mas importante.

La resistencia de un hormigdn debe ser controlada tomando muestras del hormigdn fresco
en la obra, en probetas cilindricas normalizadas, que luego de desmoldadas se llevan al
laboratorio de ensayos donde se mantienen en condiciones similares a las del material
colocado en obra, preservando la humedad para asegurar un adecuado fraguado.

Posteriormente, a los 28 dias de su elaboracién, se ensayaran a rotura por compresion.
Los resultados de estos ensayos, deberian dar la resistencia establecida para el hormigon
en el calculo de la estructura.
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Fig. 7-9 y 7-10.. Ensayo a compresion de probetas de Hormigén

Durabilidad
Es la capacidad del hormigon endurecido de soportar las agresiones del medio ambiente y
el desgaste, sin deteriorarse. Debe asegurar su integridad y la de las armaduras de acero
a lo largo de toda su vida dtil.

Impermeabilidad

Esta estrechamente ligada a la durabilidad y se logra con hormigones compactos y
uniformes, donde no hayan quedado dentro de la masa bolsones o burbujas de aire por
donde pudieran ingresar elementos agresivos. Por ello es tan importante el cuidado en la
ejecucion del hormigoén en las etapas de mezclado y compactacion.

Estabilidad Dimensional

Se refiere a la capacidad del hormigén endurecido de mantener los cambios de sus
dimensiones (ya sabemos que todos los materiales se deforman), dentro de ciertos limites,
para que sus efectos no sean perjudiciales. Es decir deben controlarse las retracciones
(disminucion de la dimension) o expansiones (aumento de la dimension) excesivas, que
pueden producirse por fraguado, secado, temperatura y cargas permanentes o
instantaneas.

7-1.4. DOSIFICACION DEL HORMIGON

Las cantidades de los diversos componentes que intervienen en el hormigon para lograr la
resistencia especificada por el calculo estructural, pueden determinarse con bastante
aproximacion por medio de diversos métodos de célculo. No obstante, como ya dijimos,
siempre deberan controlarse mediante la obtencién de muestras para ensayos.
Los aspectos mas importantes a tener en cuenta en la dosificacion del hormigén seran:

e Eleccion del tipo de cemento a utilizar

e Eleccién de la consistencia adecuada segun su destino

e Distribucion granulométrica de los aridos a emplear
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e Determinacién de la resistencia de disefio.

e Determinacion de la relacion agua/cemento en funcion de la resistencia.
e Estimacién de la cantidad de agua de amasado.

e Seleccién de los aditivos, si fueran necesarios.

7-2. CARACTERISTICAS MECANICAS DEL HORMIGON

La resistencia caracteristica a compresion del

" ) - ' (MPa)
hormigon, que se designa f'_ es el valor utilizado \

25
como base para los calculos. Como vya /] N
mencionamos, se obtiene a partir de ensayos en  ?°
probetas normalizadas, que permiten confeccionar .:/
los gréficos de tension/deformacion y determinar 7
estadisticamente los valores de estas resistencias. 10 /

L

Los diagramas de tension/deformacion para 3
diferentes resistencias de hormigones muestran A .
que la resistencia maxima se alcanza con una 1 2 3 35 £(%o)

deformacion que esta entre el 2 y el 3 %eo. Fig. 7'11.' D'agrama,Tens'on'
Deformacion Hormigén Armado

. L. f'c(MPa)
Por otra parte, cada tipo de hormigén tiene su s
correspondiente mddulo de elasticidad Ec que se // \
determina mediante la expresion: “ 7
AA N
E. = 4700./f, %
R
Por ejemplo: para el hormigén H20, el modulo de 2o A " k\
elasticidad sera: /// N
10 —
E. =4700.v20 = 4700.4,4 = 21020 MPa ]
= 210200 kg/cm?2 1 2 3 4 5 8 gy
Fig. 7-12. Diagrama distintos

Hormigones
El CIRSOC 201 clasifica los hormigones para el proyecto y construccion de las estructuras

en la siguiente tabla:

Clases de hormigén Resistencia a compresion A utilizar en hormigones
f'_ (MPa)
H-15 15 Simple
H-20 20 Simple y armados
H-25 25
H-30 30
H-35 35 _
H - 40 40 Simple, armado y pretensados
H—-45 45
H-50 50
H - 60 60
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Con respecto a la resistencia a traccién, es mucho menor que la resistencia a compresion,
menos del 10% de ésta, por lo que en general, no se considera la capacidad resistente a
traccion del hormigon, que debe ser suplantada por las armaduras de acero (hormigdén
armado).

7-3. ACERO PARA HORMIGON ARMADO

El hormigén armado es un material compuesto donde acero y hormigdn interactian
reciprocamente, aportando cada uno sus propiedades especificas esenciales para el
desemperio estructural.

La conjuncién Hormigdn — Acero que constituye el hormigon armado es posible gracias a:

La sencilla tecnologia de construccion

La buena adherencia entre hormigon y acero, que permite la trasmision de esfuerzos
entre ambos materiales, logrando igual deformacién.

Los coeficientes de dilatacién térmica, que son aproximadamente similares en
ambos materiales.

La elevada resistencia del Hormigdn a compresion y la elevada resistencia del acero
a traccion.

La adecuada proteccion que brinda el hormigon para evitar la oxidacién de las barras
de acero.

Las primeras construcciones de H° A° se realizaron con barras redondas lisas, pero con el
tiempo, los avances tecnoldgicos mejoraron las propiedades de los aceros, en especial su
capacidad resistente y también su adherencia mediante el conformado superficial:
muescas, nervurado, torsionado con nervios longitudinales.

Fig. 7-13. Acero para Hormigon Armado
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Los aceros de alta resistencia pueden obtenerse mediante Grafico Tension-Deformacion, Acero A420

MPa

dos procesos diferentes:

800

e Aceros ADM - dureza mecanica: se logran con
tratamientos mecénicos de deformacion en frio, |.,
estirado o torsionado, posterior al proceso de |

&

laminacion. %00
e Aceros ADN - dureza natural: se logran con la |**
composicion quimica, mediante el ajuste de la ||

""l

3

10

E‘r

‘7 ﬂ',;.‘v:.".

< it pl

12 14

16 18 20 3

proporcion de carbono y la incorporacion de L el
elementos quimicos.

Fig. 7-14. Diagrama Tension-

Deformacion ACERO
e ElI méas utilizado en estructuras corrientes es el acero de dureza natural
- ADN 420, que tiene un limite elastico fy = 4200 kg/cm? y un mdédulo de

o elasticidad Es = 2100000 kg/cm?

Se muestra a continuacién una tabla de barras de acero para H° A°, provista por la empresa
fabricante'®, de donde se pueden obtener datos tales como los didametros de las barras,

peso, secciones, etc.

kg/m cm?
188 0,222 266 0,28 0,56 0,85 1,13 1.41 1,70 198 2,26 254 283 24Dr4d1
B 251 0,305 474 0,50 1.00 151 201 2,51 301 352 402 4532 5,03 3,20 (4d)
10 314 0,617 7.40 079 157 236 3,14 3,93 471 5,50 6,28 707 785 400 (4d)
12 377 0,888 107 1,13 2.26 3,39 452 5,65 6,79 792 905 1018 1131 4,80 (4d)
16 5.03 1,580 189 201 402 6,03 04 1005 1206 1407 1608 1810 2011 6,40 (4d)
20 628 2,470 295 3,14 6.28 942 1257 1571 1884 2190 32514 2827 3142 1400(7d)
25 7.85 3,850 46,2 491 9,8z 1473 1964 2455 2946 3437 3928 4479 4910 1750(7d)
3z 10,10 6310 757 B04 1608 2413 3217 4021 4836 5630 6434 7238 BOA4Z  2240(7d)
40 12,60 9,860 1183 1257 2513 3770 5026 6283 7540  B796 10053 11312 12566 -
MCIRSOC 201
Forma de suministro
Presentacién Didmetros Propiedades mecanicas
Barasde 12 m 2 granel Gal 40 CF Pl
Cortadoy Doblado segun planilla B al40
T00 ..-o-"""f ""'-.._\
00 £
Frente
500 A
bdddddenisiicideddidides
300 I|
Dorso 200 |r
100
F o:
0 2 4 & @ 10 12 14 16 1B 20 232

Diametro nominal
de la barra (mm)

Fig. 7-15. Acero para Hormigon Armado

Tension de
fluencia (MPa)

15 http://www.acindar.com.ar/wp-content/uploads/2018/12/Catalogo-Construccion.pdf
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Uno de los principales riesgos que corre la armadura dentro del hormigon es el de la
corrosion, por ello, entre otros muchos cuidados, el Reglamento exige recubrimientos
minimos de hormigdn para proteccion de las barras de acero.

- - — - -
Condicion Recubrimiento
minimo en mm

{a) |@ Hormigon colocado en la base de las fundaciones, en
contacto con la capa de hormigon de limpieza (El
recubrimiento indicado NO incluye el espesor de la 50
capa de limpieza, indicado en el articulo 5.6.2.1.)

(b} |Hormigdn en contacto vertical con el suelo o expuesto al

aire libre
O para barras con dy = 76 mm 35
o para barras vy alambres con dp < 76 min 30

{c) |Hormigdn no expuesto al aire libre ni en contacto con el
suelo:
Losas, tabigues, nervaduras:

O parabarras con dy = 32 mm 30
O para barras y alambres con dp, £ 32 mm 20
pere 2 dy

Vigas, columnas:

o para armadura principal dy

pero = 20y = 40

0 para estribos abiertos v estribos cerrados 20
O para zunchos en espiral 40

Cascaras y placas plegadas:

O para barras con ds = 76 mm 20

O para barras y alambres con dp = 76 mm 15

(¥} =« Para las dases de exposicion A3, @1 y C1 (ver Tabla 2.1.), los valores dados en esta Tabla s=
deben incrementar un 30 %

« Para las clases de exposicion CL, M1, M2, M3, C2 Q2 y Q2 (ver Tabla 2.1}, los valores dados an
esta Tabla se deben incrementar un 50 %.

Fig. 7-16. Tabla de recubrimientos minimos de armaduras?®

20 mm

= =3

I 20 mm
dp = 20 mm > =20 mm
{c) Losas no expuestas al aire libre ni en (c) Vigas no expuestas al aire libre ni en
contacto con el suelo, con dy, = 32 mm contacto con el suelo, con dy, < 20 mms

Fig. 7-17. Ejemplos de aplicacién Recubrimientos minimos -CIRSOC 201

16 Tabla 7.7.1. CIRSOC 201-
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7-4. CONJUNTO HORMIGON - ACERO
7-4.1. ESTADOS DE TENSION Y DEFORMACION

“Desde el punto de vista de su comportamiento resistente no se esta ante la suma de
dos materiales diferentes sino frente a un material nuevo, con caracteristicas
distintas de las de sus componentes, en el cual cada uno de estos aporta muchas de
sus ventajas y compensa las desventajas mas notorias del otro” (Ing. Luis J. Lima)

Consideremos una seccion central de una viga simplemente apoyada, compuesta por un
material homogéneo e is6tropo, sobre la cual incide una distribucion de cargas simétrica,
gue estara sometida a una solicitacion de flexion simple normal o flexion pura.

P P

! !

W //W Mt
L
I

Como vimos para el caso de madera y acero, por encima del eje neutro las fibras se
comprimen y por debajo se traccionan, por lo cual podemos reducir la flexion a un par de
fuerzas C y T, una de compresioén en la mitad superior de la seccién de la viga y otra de
traccion en la mitad inferior.

En la seccion resistente de un material compuesto como es el caso del hormigbn armado
las tracciones son soportadas por el hormigdén y el acero.

ESTADO | — Estado Elastico

Las tensiones producidas por las solicitaciones no superan la resistencia a traccién
del HO.

Diagrama de tensiones es similar al de un material homogéneo. Las deformaciones
especificas llegan sélo hasta el 0,15 %o, sin fisuracion.

Siendo €&s la deformacion del acero (s de Steel, acero en inglés) y € la del hormigon (c de
concrete, Hormigon en inglés)
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Es= E&c

e & 6 ——————— ==

Cuando se va aumentando la carga, y la fibora mas traccionada alcanza la rotura por
traccion, aparecen fisuras en el borde traccionado.

Aqui termina el Estado I. Hasta aqui el material se ha comportado como un material
homogéneo y las deformaciones especificas sélo llegan hasta el 0,15 °/oo.

ESTADO Il — Estado de Fisuracion

Si seguimos aumentando la carga sobre la viga, las fisuras aumentan su tamafo, el
hormigon ya no resiste tracciones y es el acero quien la soporta, las tensiones aumentan,
comienzan a aparecer fisuras, que se van agrandando y ascendiendo hacia el plano neutro.

En la seccion fisurada es el acero el que soporta las tracciones.

Mientras la tension de compresion en el H° no supere la mitad de su resistencia a
compresion (f'c) el diagrama de tensiones del H® se puede considerar lineal.

o I N

ESTADO Il — Estado limite ultimo

Si continuamos incrementando la carga mas adn, las fisuras se acercan al eje neutro y la
deformacion del acero llega a fluencia, las tensiones siguen aumentando, el H° se mantiene
en estado fisurado y el acero alcanza la tension de fluencia.

El H° alcanza la maxima deformacion por compresion del 3 %o (0,003) y el diagrama de
tensiones ya no es lineal, sino que es un diagrama parabdlico.

El estado Ill es el fundamento del calculo en “estados limites ultimos”, en que se basa el
Reglamento CIRSOC 201/2005.
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< ;64-;

O's— Ofluencia

"% El estado Il es el fundamento del calculo en “estados limites ultimos”, en que se

basa el Reglamento CIRSOC 201/2005.

7-4.2. ESTADOS LIMITES

La estructura debe lograr un permanente equilibrio entre acciones y reacciones, en todos
sus componentes y durante toda su vida util. Si este equilibrio se pierde, por algin motivo,
se esta ante un estado limite de servicio.

Podemos decir que un estado limite de servicio representa todas aquellas situaciones en
que se llega a un limite en las condiciones aceptables de funcionamiento de la estructura o
de la construccion, debido al deterioro que se produce.

Por ejemplo:

e Deformaciones excesivas
e Fisuracion excesiva
e Vibraciones excesivas

Cuando se dan situaciones en las que, al seguir aumentando las cargas el equilibrio deja
de ser posible, o sea cuando una seccién de la estructura resulta incapaz para generar una
reaccion interna igual a la de la solicitacion externa, se llega a lo que conocemos como
estado limite ultimo.

Por ejemplo:

e Rotura de la seccion
¢ Inestabilidad en elementos comprimidos
e Pérdida del equilibrio estético
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El objetivo de toda verificacion estructural debe ser lograr la seguridad de los
edificios, es decir evitar alcanzar alguno de los estados limites y para ello se
debera garantizar tanto la seguridad frente al colapso de la estructura como el
buen funcionamiento de la misma frente a las cargas aplicadas.

1)
%

Dos son los factores determinantes en toda verificacion estructural, sobre los que siempre
existe cierto grado de incertidumbre:

1) Las cargas actuantes
2) La capacidad resistente de la estructura.

Las cargas, convenientemente combinadas entre si e incrementadas con factores de
mayoracion producen en la estructura tensiones o resistencias requeridas (Ru) que
deben ser comparadas con la resistencia nominal (Rn) del elemento estructural,
determinada por el material y la geometria de la seccién, disminuida con un factor de
resistencia (®) menor que 1, para cubrir las incertidumbres que puedan tenerse con
respecto a dicha resistencia.

1. Lacondicion de seguridad de la estructura estara dada cuando la Resistencia
nominal disminuida por el factor de reduccién, sea mayor o igual que la
resistencia requerida por las cargas mayoradas.

o<1

Factor de Resistencia

y > 1

Factor de Carga

e Los coeficientes reductores de resistencia @ son:
® = 0,90 para secciones solicitadas por flexién simple o compuesta.
® = 0,70 para secciones controladas por compresion

® = 0,65 para secciones solicitadas por corte y/o torsion

Los estados limites de resistencia pueden producir en el hormigdn armado fallas de distintos
tipos, segun sean las deformaciones alcanzadas por los dos materiales que lo componen:
hormigon y acero.
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7-4.3. TIPOS DE FALLA ASOCIADOS A DISTINTOS ESTADOS LIMITES DE
RESISTENCIA

FALLA FRAGIL FALLA DUCTIL
Por r.sc'>mpresién del H° TIPOS DE EALLA Por fluencia del Acero
Seccién sobre-armada Seccidén sub-armada

Deformacién del acero

Deformacién del acero
< 5%o0

2 5%o
A 1
< (MPR) i
! FALLA BALANCEADA A
30 ! SIMULTANEAMENTE Por fub-—e e ‘
i compresion del H° Y ‘
20 i\ FLUENCIADELACERO |fy =420} 3
10 i |
| ; |
SR OIS Deformacion del acero 2% e ¢
Diagrama Tension -Deformacion Hol €s= 5%o Y €c= 3%o ama Tension -Deformacion Acero

En similares condiciones de disefio, convendra optar por una mayor ductilidad, dado que
se alcanza la rotura mas lentamente que con un comportamiento fragil, ya que las
fisuras por traccion, previas a la rotura por compresion del hormigén (estallido) pre avisan
el colapso.

Es conveniente entonces adoptar una seccion controlada por traccion, en la
cual, la deformacion en el acero traccionado es mayor o igual que 0,005 (5%o) y
en el hormigon la deformacién maxima por compresion es de 0,003 (3%o).

Una seccion estd controlada por compresion cuando la deformacién en el acero mas
traccionado es menor o igual a 0,002 (deformacion limite por compresion para fy = 420
Mpa), y en el hormigén comprimido la deformacion es igual a 0,003.

7-4.4. HIPOTESIS DE DISENO A FLEXION (CIRSOC 201/05)

El Reglamento CIRSOC 201/05 adopta la siguiente hipétesis para el desarrollo de la
metodologia de calculo que permite

1. Equilibrio estético, entre esfuerzos externos e internos
Momento interno igual a Momento externo Mi=Me siendo Mi= C*z=T*z

2. Compatibilidad de deformaciones entre el hormigon y el acero &€ = €s
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3. Las secciones deben verificar la condicion resistente
®.R, =>v.Q s>~ 0.M, =M, con ¢=0.9
4. Deformaciones proporcionales a la distancia al eje neutro.
5. La maxima deformacién utilizable del hormigén es €:= 0,003 (€ = 3 %e.).

6. La relacion tensiéon — deformacidén del acero es bilineal, perfectamente elasto-
plastico.

7. No se considera la resistencia a la traccién del hormigon.

8. Las secciones se proyectan para presentar roturas ductiles (importantes
deformaciones y fisuracion). Controladas por traccién. Se establece para el acero
una deformacion minima €s = 0,005 (€s= 5 %o).

9. Se adopta una distribucion uniforme de tensiones de compresion en el hormigon de
valor 0.85*f"¢, en una zona de extension a = Bi*c (con B1= 0,85 para hormigones
de f ' < 30 MPa) desde la fibra comprimida con deformacion maxima, para
contemplar el efecto de las cargas de larga duracion.

b . 0,003 0.85f¢
e
f ~ al2
! a=pqc ; C=085fcba
d _+ V s
Ag
L T — T=Agfy
&g > &y
Deformacién Bloque rectangular

equivalente de tensiones

Con estas hipétesis se disefian las secciones de Hormigdn Armado a Flexion.

7-4.5. DIMENSIONADO A FLEXION SIMPLE

Las dimensiones externas de la seccion rectangular son bw y h. Si se designa d a la
altura util de la misma, que es la distancia entre el baricentro de la armadura de traccion
y la fibra mas comprimida, y considerando un apropiado espesor de recubrimiento r, se
cumple:

e Altura util d=h-r
En la seccion transversal se determinan las dimensiones lineales siguientes:

e c: profundidad del eje neutro de deformaciones
e a: profundidad del eje neutro de tensiones
e z: brazo de palanca (distancia entre las fuerzas Cy T)
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. =0,85-f

/ a:B1-cI ;Tc:f"c-bwa
- 2

L p T=Af,

)

Teniendo en cuenta ese esquema de deformaciones, entre la zona comprimida soportada
por el Hormigdn con maxima deformacion €:= 0,003 (E: = 3 %o) y la zona traccionada que
resiste el acero que tendra que tener deformaciones mayores que €s = 0,005 (Es= 5 %e.)

para que la resistencia la domine la traccion del acero (rotura ductil, con aviso)
c d &l

e Por semejanza de triangulos — = c = * d
Ele Elct+Eg Elct+Eg
a
e Elbrazo de palancaentreCy T z=d — >
€'c - €'¢
e c=——x*xd=k,*d donde el coeficiente k., = —
€ctgg A
e Del gréfico de tensiones la profundidad del eje neutro a=pirc=p1+ k. *d
e Con lo cual se puede expresar al brazo de palanca “z” en funcion de otro coeficiente
kz
a Bl k. *d B1 * k.
Z=d——=d——=d*(1——>
2 2 2
L=k
z=dx*k, donde el coeficiente k, = [1 - ———
2
Planteamos la ecuacion de equilibrio entre el momento externo Mn y el momento interno

Mh=C.z
Pero C (resultante del volumen de tensiones de compresion) es:
C=0,85.fc.a.b y z=kzd

Reemplazando y reordenando podemos despejar la altura util “d” como un producto en
funcién del momento nominal Mn, las dimensiones de la seccién “b” y un coeficiente

1 M
ka = - d =kg* |[= ALTURAUTIL
0.85%f" *Blxk, b
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est4 tabulado, para las diferentes resistencias de hormigon y a partir

de alli, en la misma tabla se pueden obtener los coeficientes ke y K.

La Tabla esta construida sélo para casos en que la deformacion

e sea ¢ = 0,005, secciones controladas por traccion

FLEXION 3.
_— M, =M, +M, (Enviga rectangular Mn es igual a cero)
Hormigon: f.=20MPa kgm u]- i . - L
f.=25MPa i MNm “ m #I
.= 30 MPa m - L e e
Acero: f,= 420 MPa As 'kﬂ hy ool
" ,[d-_]
2
2,Cm MNm . WMNm_ o000 !
MPa = MN/m*
2 25 30 f, (MPa=MN/m*) 420
1 & 0,85 0,85 0,85 E, (MPa=MN/m®) 200000
Ky ke £ & ks ks

m / J/MN cm3MN o e adimens. | adimens.
1,218 1.089 0,994 24,301 3.00 60.00 0.048 0.980
0,890 0.796 0.727 24.766 3,00 30.00 0.091 0.961
0.749 0,670 0612 25207 3.00 20.00 0,130 0.945
0.668 0.598 0.546 25625 3.00 15.00 0.167 0.929
0615 0,550 0.502 26,021 3.00 12.00 0.200 0,915
0577 0.516 0.471 26.399 3,00 10.00 0,231 0,902
0.548 0.490 0,447 26.758 3.00 B8.57 0.259 0.890
0.525 0.470 0.429 27.100 3.00 7.50 0.286 0.879
0.507 0.453 0.414 27427 3.00 667 0.310 0.868
0492 0.440 0.402 27.739 3,00 6.00 0,333 0.858
0.479 0.429 0.381 28.038 3.00 545 0,355 0.848
0.469 0419 0.383 28.324 3.00 5.00 0.375 0.841

7-4.6. CALCULO DE LA ARMADURA DE TRACCION
b

M,=T-z

pero T=A4s-f,

M,
fy'Z

.'anAS.fy.Z

= Aq

M
A, = ”d

fy'kz'

0,003 085f¢

Talz
\ C=085f:ba

— T=Agfy

£g > gy

Deformacion Bloque rectangular

equivalente de tensiones
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7-4.7. CUANTIAS MINIMAS Y MAXIMAS EN H° A°

La cuantia de armadura (p) es la relacion entre el area de la armadura

(As) y la seccion util de hormigon (b - d).

CUANTIAS MAXIMAS d
Si la falla se produce porque alcanzé su limite el acero, la pieza presenta |4 o o .l _______

una fisuracion importante antes de romperse, lo que significa un aviso

previo. Por ello el Reglamento establece cuantias maximas.

CUANTIAS MINIMAS

Por otra parte, es necesario también establecer una cuantia minima para prevenir que la
seccion de hormigdén no trabaje como material homogéneo (resistencia a traccion del
hormigon).

e Para ACERO ADN420, fy = 420 MPa y diferentes resistencias de hormigén se
establecen las siguientes cuantias minimas* para vigas y cuantias maximas para
vigas y losas macizas:

fc 20 MPa 25 MPa 30 MPa
Pmin 0,0033 0,0033 0,0033
Pmax 0,0129 0,0161 0,0194

*El valor de cuantia minima para losas macizas es pmin =0,0018

7-5. DIMENSIONADO Y VERIFICACION DE VIGAS Y LOSAS DE HORMIGON ARMADO

En el disefio de secciones flexionadas de Hormigobn Armado, ya sean vigas o losas es
importante definir:

¢ Dimensiones de hormigon (ancho “b” y altura “h” en vigas y espesor “h” en losas)
e Posicidn de acero, en la zona traccionada de la seccion.

ARMADURA ARMADURA
SUFERIOR L SUFERIOR
PERCHA f PRINCIPAL
ZONA DE MAXIMA TRACCION
ARMADURA SUPERIOR ARMADURA
INFERIOR ZONA DE MAXIMA TRACCIO INFERIOR
PRINCIPAL INFERIOR PERCHA
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Para predimensionar la altura de una viga o losa resulta muy importante contar con la
experiencia, o utilizar las tablas incluidas por REGLAMENTO CIRSOC 201/05, donde se
obtiene esta en funcion de la luz a cubrir.

i Tanto la seccion predimensionada como la cantidad y distribucion de Barras de

" Acero seran luego verificados y calculados con exactitud, pero esta primera etapa

permite dar una idea y acercarnos a la forma del elemento para que interactue

con las demas variables de disefio arquitectbnico y que pueda luego
materializarse sin riesgo de perder la seguridad de la construccion.

7-5.1. CRITERIOS DE PREDIMENSIONADO DE VIGAS DISPOSICIONES
REGLAMENTARIAS (CIRSOC 201/05)

- Luz de Calculo:

Lcal, Se adopta como criterio conservador que esta longitud es la distancia que separa los
centros de los apoyos de la viga.

ln

£Cé| = (ln +h) < L’c
ec

* g

e Altura o espesor minimo de vigas y losas armadas en una direccion:

Altura o espesor minimo de vigas no pretensadas o losas armadas en una direccion,
para el caso que no se realice un célculo de flechas:

ALTURA O ESPESOR MINIMO, h
Simplemente | Con un extremo | Ambos extremos

En voladizo

ELEMENTOS apoyados continuo continuos
Elementos que no soporten o estén vinculados a tabiques divisorios u

otro tipo de elementos susceptibles de sufrir dafios por grandes flechas

Losas macizas

armadas en una L/20 L/24 L/28 L/10
direccién

Vigas o losas

nervuradas en L/16 L/18.5 L/21 L/8

una direccion
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En los gréaficos se representa esquematicamente la situacion de vinculos que utiliza la tabla.

UN AMBOS
SIMPLEMENTE EXTREMO EXTREMOS EN
APOYADO CONTINUO CONTINUOS VOLADIZO

En base a la experiencia profesional, al dimensionar las vigas con esta tabla
las secciones quedan con altura insuficiente, y se requiere aumentarla. Para
salvar esta dificultad se puede usar coeficientes menores, por ejemplo:

PARA VIGAS SIMPLEMENTE APOYADAS h=2L/10 6 L /12

G

e Recubrimiento minimo: 2 cm
e Armadura minimay maxima: Se garantizan controlando cuantias.

7-5.2. METODOLOGIA DE CALCULO DE ARMADURA A FLEXION EN VIGAS Y
VERIFICACION DE LA SECCION PREDIMENSIONADA DE HORMIGON

1) Con cargas mayoradas se obtiene el Momento solicitante My

2) Se determina el momento nominal sabiendo que debe cumplirse:

Mn = My con ® =0,9 —>Mn=%
3) Se prefijan las dimensiones de la seccion b y d y se calcula kd con la expresién
d
kj =—
My
b

4) Si el valor de kd obtenido es mayor al ka menor de la Tabla Flexién 3 (kqd critico segun
tipo de hormigén) la seccién de hormigdén verifica a flexion.

5) Con kd encontrado en Tabla Flexion 3, para el tipo de hormigon elegido, se obtiene
el coeficiente k:

6) Se calcula la armadura longitudinal necesaria para flexion.

_ My T
As = fy'kz‘d(cmz) |
o000 .l .......
«—b—>»
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7) Se verifica que dicha armadura esté entre las armaduras maximas y minimas
establecidas.

fe 20 MPa 25 MPa 30 MPa
Pmin 0,0033 0,0033 0,0033
Pmax 0,0129 0,0161 0,0194

Amin: pmln(bd)
Amins ASS Amax

Amax: pmax-(b'd)

7-5.3. CORTE EN VIGAS DE HORMIGON ARMADO

Un elemento de hormigon armado solicitado por acciones externas, como es el caso tipico
de vigas, ademas de esfuerzos de flexion también esta sometido a esfuerzos de corte.

Si consideramos el caso de una viga sometida a flexion pura, como vimos anteriormente,
podemos representar una seccion de rotura por corte, y hacer el equilibrio correspondiente.
En dicha seccion aparece una fuerza de rozamiento Vi que podemos descomponer en dos

[{Fs ) hy 0

direcciones “X” e “y”".

También existe el efecto perno de la

armadura longitudinal inferior que aporta una P
fuerza V4 y el corte resistido por la zona no 1,
fisurada Vc: . ez W

: . ///%fc
En las vigas sin armadura de corte, la suma //_/ . -
de las fuerzas internas debe estar en /AN —
equilibrio con la suma de las fuerzas externas: | A T \j
Vint = Vext ) ‘ de ‘
La suma de las fuerzas externas es : R

Vext =R-P 0 sea el valor el esfuerzo de corte en la seccidn.
La suma de las fuerzas internas (contribucion del hormigén) es: Vint=Vcz+Va+Viy

Es conveniente que la falla estructural ocurra por flexion, antes que alcance el limite de la
resistencia al corte, ya que este tipo de falla es fragil y no tiene previo aviso.

Antes de continuar con el dimensionado a Corte debemos determinar si la seccién de la
viga de hormigén verifica a Corte, para lo cual tiene que verificarse la siguiente desigualdad,
siendo fv (las tensiones producidas por corte)

|4 5 —
fv:ﬁ<fvlim :g\lfc
Si esta desigualdad no se verifica esta indicando que la seccién de hormigén no
es suficiente para resistir el esfuerzo de corte y debemos aumentar la seccion de
hormigdn o mejorar el tipo de hormigon.
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Una vez realizada esta comprobacion es necesario calcular la colaboracion de la seccién
de hormigdn y también la cantidad de acero necesaria para resistir al corte.

Para evaluar la resistencia a la corte aportada por el hormigon, el Reglamento CIRSOC
201/05 nos da una expresion simplificada, que depende solamente de la geometria de la
seccion y de la resistencia del hormigon, expresion general que permite considerar la
influencia de otras variables, como por ejemplo la armadura longitudinal:

1
VC:E* ’f’c*b*d

Los elementos estructurales de hormigdn armado sometidos a esfuerzos de corte deberan
verificar la condicion resistente dada por:

0.V, =V, si $=0,75 0,75.V,, =V,
El corte nominal I/, se obtiene como la suma de los aportes del hormigén Vc y del acero
Vs:
Vn=Vc+ Vs por lo tanto el esfuerzo que debe ser resistido por los estribos sera:
Vs =Vn-Vc
El proceso de calculo consiste en una iteracion:

Se propone un diametro y namero de ramas (pueden ser dos ramas o cuatro dependiendo
del ancho de la seccion, para ancho de vigas menores a 40cm se utilizan estribos de 2
ramas) y con ello se calcula el Area de estribos =Av.:

Ej. Si el diametro elegido es ¢= 6mm para la barra, y los estribos son de 2 ramas porque la
viga tiene 20cm de ancho, el Area Av se calcula multiplicando el nimero de ramas por el
area de una barra de 6mm de didametro que es 0,28cm?:

Av= 2 x 0,28cm?=0,56 cm?

Es decir que cada uno de los estribos de 2 ramas de didmetro 6mm aportan 0,56cm? de
acero, ahora debemos saber con qué separacion s se colocaran para cubrir todo el corte
Vs a resistir mediante los estribos.

A partir de la expresion de la resistencia de las armaduras “Vs”, se determina la separacion
“s” cuyo valor adoptado debe satisfacer las separaciones maximas reglamentarias:

Ayp.d.f. Ay.d.
I, = = por lo tanto, la separacion “s” s = ”Tfy < sep max
S s

Siendo:

Av el area de acero contenida en un plano de estribado = n. Au

e n:numero de ramas (minimo 2 para estribos simples)

Avi1: area de una de las ramas de estribo (minimo didmetro 6 area 0,28cm?)
S: separacion de estribos.
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DISPOSICIONES REGLAMENTARIAS

Separacion de estribos

En la generalidad de los casos se debera respetar la menor de estas dos condiciones:
e Sepmax: s<d2 y s<40cm

Estribado minimo:

Se controla que en base a la separacién obtenida se cumpla con el area minima para
estribo:

A
>
S

x| o

k= coeficiente que depende del tipo de hormigon
H20: k=1,26 H25: k=1,26 H30: k=1,23
METODOLOGIA DE CALCULO DE VIGA AL CORTE

Vu _ Yu
¢ 075
2) Verificar la seccion de hormigon al corte

4
fo =773 < fViim =
3) Calcular el aporte del hormigén:

1
Vc=€* /f’c*b*d

4) Obtener el aporte que se necesita del acero

Vs =Vn- V¢

1) Obtener corte nominal: V, =

5/
gfc

5) Proponer un didmetro de estribo y nimero de ramas
6) Calcular la separacién de estribos

7) Verificar separacion adoptada < sep. max.

8) Verificar estribado minimo

9) Diseniar el estribo ej: 1lestr 2R ® 6 ¢/ 13cm

7-5.4. CRITERIOS DE PREDIMENSIONADO DE LOSAS DISPOSICIONES
REGLAMENTARIAS (CIRSOC 201/05)

Por su forma de trabajo las losas pueden ser:

Armadas en una direccién, donde las cargas se transmiten en direccién perpendicular a
las vigas de apoyo. Si hay vigas en los cuatro bordes, pero la relacion de luz mayor / luz
menor, es = 2 el funcionamiento se aproxima a una losa armada en la direccion de la menor
luz.

Armadas en dos direcciones, llamadas losas cruzadas, donde la relacion de de luz mayor
/ luz menor, es < 2. Las cargas se transmiten en las dos direcciones hacia los apoyos.
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LOSAS ARMADAS EN UNA DIRECCION

El comportamiento estructural de las losas armadas en una direccion, cargada

uniformemente se muestra en la figura.

\'
//y/ 7l

Las curvaturas y por lo tanto los momentos flectores, son los mismos en todas las franjas
que se extienden en la direccion corta entre los bordes apoyados, formandose una
superficie cilindrica.

Este elemento estructural se caracteriza por tener dos dimensiones importantes con
respecto a la tercera, su espesor. Corrientemente recibe cargas verticales, y por su trabajo
a flexién las transmite a sus apoyos, sean €stos vigas 0 muros.

Las losas ligadas monoliticamente a los planos verticales constituyen planos horizontales
o inclinados encargados de resistir las fuerzas laterales (viento y sismo) y transmitirlas a los
planos resistentes verticales.

En una losa con dos apoyos como observamos en la siguiente figura, si la cargamos en
forma gradual y creciente hasta su rotura, veremos la aparicion de una fisura central
paralela a los apoyos en todo su largo. Esta fisura coincide con los lugares donde se
producen los mayores momentos.

|
Momento
== maximo

Silalosa tiene cuatro apoyos, pero la relacion de luces Ly/Lx < 0,50 se comportara en forma
similar a la analizada anteriormente, como vemos en la siguiente figura:

f Momento

maximo

176



Estructuras IB

Los momentos flectores en la direccion “y” son iguales que un conjunto de vigas puestas
una al lado de la otra, y por lo tanto puede ser dimensionada como si fuesen vigas
rectangulares de ancho b, = 100 cm.

La armadura en la direccion “y” obtenida para ese ancho, se repetira a lo largo de Lx.

LOSAS ARMADAS EN UNA DIRECCION — DISPOSICIONES REGLAMENTARIAS
(CIRSOC 201/05)

e Luz de Célculo: se toma igual que en vigas.
e Altura o espesor minimo, la MINIMA ALTURA EN LOSAS MACIZAS ES 9cm, y
puede predimensionarse con esta tabla ya vista en vigas:

ALTURA O ESPESOR MINIMO, h
Simplemente | Con un extremo |Ambos extremos

En voladizo

ELEMENTOS apoyados continuo continuos
Elementos que no soporten o estén vinculados a tabiques divisorios u

otro tipo de elementos susceptibles de sufrir dafios por grandes flechas

Losas macizas
armadas en una L/20 L/24 L/28 L/10
direccién

Vigas o losas
nervuradas en L/16 L/18.5 L/21 L/8
una direccidn

En los gréficos se representa esquematicamente la situacion de vinculos que utiliza la tabla.

s =4 Y—F |

SIMPLEMEN UN AMBOS N
TE EXTREMO EXTREMOS

CONTINUO CONTINUOS VOLADIZO
APOYADO

En base a la experiencia profesional, al dimensionar las losas con esta tabla las
secciones quedan con espesores muy grandes que verifican sobradamente. Para
salvar esta dificultad se puede usar coeficientes mayores, por ejemplo:

PARA losas MACISAS h 2 L/ 30 (simplemente apoyadas) o h 2 L/ 35 con
extremo continuo o h 2 L/ 40 con ambos extremos continuos. Pero si se adoptan
estos coeficientes DEBERA VERIFICARSE LAS DEFORMACIONES MAXIMAS EN LA
LOSA
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e Recubrimiento minimo: 2cm
e Armadura minimay maxima: Se garantiza controlando cuantia minimas
e Separacion maxima: se debera adoptar la menor de estas tres:

s<25.h
. sep. Max s <25db
s<30cm

o
Sy

Armadura transversal o de contraccion y temperatura:

En las losas estructurales donde la armadura de flexion esté dispuesta en una sola
direccion, se debe colocar armadura en direccion perpendicular a ella para resistir los
esfuerzos debidos a la contraccion y a la temperatura.

Esta armadura se determina con el 20% de la armadura principal, y debera ser siempre
mayor que la Armadura minima =1,8 %0 de la seccion de la losa b . h (altura total):

Armadura por contraccién y retraccion: (en cm?)
As2 =0,20As 2 0,0018.b.h

Separacién maxima: se debera adoptar la menor de estas dos:
{ s<3.h
sep. max. s < 30cm

Resistencia al corte:

Se debe verificar que: Vn < Ve

*Jf',*100*d

para no colocar armadura de corte, que es inconveniente por razones constructivas.

v,
V. ==<
n o075~

[N N

7-5-5. METODOLOGIA DE CALCULO DE ARMADURAS Y VERIFICACION DE LA
SECCION DE HORMIGON EN LOSAS

1) Con cargas mayoradas se obtiene el Momento solicitante Mu

2) Se determina el momento nominal sabiendo que debe cumplirse:
My,
Mn = My con®=0,9 _’Mn=?

3) Se prefijan las dimensiones de la seccién b y d y se calcula kd con la expresién

kd=\/i£

utilizando b=1my la altura util d también en metros
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4) Verificar si el valor de ka obtenido es mayor al ka menor de la Tabla Flexién 3 (kd
critico segun tipo de hormigon) la seccion de hormigén verifica a flexion, en caso de
que no se cumpla debemos aumentar la altura del hormigdn antes de continuar.

5) Con kd encontrado en Tabla Flexion 3, para el tipo de hormigon elegido, se obtiene
el coeficiente kz

6) Se calcula la seccion de armadura longitudinal necesaria para flexion verificando

que sea menor que la minima 0,0018b.h

Ay = —n
fy'kz'

Se adopta un diametro de barra y la separaciéon que cubren el valor total de As,

podemos utilizar la tabla que encontraran en la pagina siguiente controlando

separaciones maximas segun:

~=0,0018.b.h

Verificaciéon separacion
maximaen DIRECCION
PRINCIPAL:

Seps 25.h

Seps 25d,

Seps 30 cm

7) Calcular armadura de contraccion y temperatura:

0,20.As = Amin=0,0018.b.h
Podemos utilizar la tabla que encontraran en la pagina siguiente controlando
separaciones maximas segun:

Verificacion separacion
maximaen DIRECCION
SECUNDARIA:

Seps 3.h

Seps< 30 cm

8) para no colocar armadura de corte, que es inconveniente por razones constructivas
se debe cumplir:

v,
V. ==<
n o075~

[N N

*Jf',*100*d
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SEPDAERCES’ON Diametro delas barras enmm
BARRAS
e i é 8 |10 12 | 1 | 20
7.0 404 [ 798 [ 1122 | 1616 | 2873 | 44.87
7.5 3.77 | 670 | 1047 | 1508 | 2481 | 41.83
8.0 3.63 | 628 | 9.82 | 14.14 | 2514 | 39.2¢
8.5 333 | 5.91 | 9.24 | 13.31 | 23.66 | 36.95
9.0 304 | 569 | 873 1 1257 | 2234 | 34.50
9.5 2.58 | 529 | 827 | 1150 {2117 | 33.06
10.0 2.83 [ 503 | 7.85 | 1121 [ 2001 {3141
10.5 2.69 | 479 | 748 | 1077 | 1975 | 29.9]
11.0 2.57 | 457 | 7.4 | 10,28 | 1828 | 28.55
11.5 2.46 | 437 | £83 | 9.84 | 17.49 | 273]
12.0 2.36 | 419 | 654 | 942 | 1676 | 2617
12.5 2.26 1 402 | 628 | 9.05 [160% | 2513
13.0 217 | 3.87 | 604 | 870 | 1547 | 24.16
13.8 209 | 372 | 882 | 838 | 1450 | 2327
14.0 202 [ 359 ) 5.41 | 808 | 1436 [22.44
14.5 1.96 | 347 | 542 | 7.80 11387 | 2146
15.0 1.89 | 335 | 524 | 7.54 | 1341 | 20.94
155 1.82 | 324 | 807 | 730 | 1297 | 2027
16.0 177 1304 | 491 | 707 1257 | 19.84
14.5 171 [ 305 | 476 | 6.85 | 1219 | 19.04
17.0 188 | 2.6 | 4.62 | 6.65 111,83 | 1818
17.5 1.62 | 287 | 449 | 6486 | 1145 | 17.95
180 1.57 | 279 | 436 | 628 | 1107 [ 1708
18.5 1.53 | 2.72 | 425 | 6.1 | 10.87 | 16.94
19.0 1.49 {265 | 413 | 5.95 | 1058 | 16.54
19.5 145 | 2.58 | 403 | 580 | 1031 | 1611
20.0 141 1251 [ 3.9 | 545 | 1005 | 1572
20.5 138 | 245 | 382 | 551 | 979 | 1520
210 134 | 23% 1 374 | 528 | 257 | 1435
21.5 131 1234 | 365 | 526 | 935 | 14.6]
22.0 128 | 228 {386 | 5.3 | 9.3 | 1428
225 125 | 223 | 349 | 5.02 | 893 [13.95
23.0 123 | 208 | 247 | 491 | 873 | 12.83
23.5 120 | 274 | 334 | 431 | 854 | 1235
241 198 1209 | 327 | 470 | 834 | 1307
24.5 105 | 206 | 320 | 441 | 3.20 | 12.82
25.0 1.3 | 201 {394 | 4.52 | 804 | 1257
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ANEXO 1: PESOS UNITARIOS DE ALGUNOS MATERIALES
(1 da N/m? = 1,02 kg/m?)

Cuerpos a granel daN/m?
Seca 1300
Tierra depositada sin compactar Humeda 1800
Saturada 2100
Seca 1600
Arena Humeda 1800
Saturada 2100
Cal 1000
Cascotes de ladrillo 1300
Cemento suelto 1400
, , Cuarcitica 1400
Piedra partida p”
Granitica 1600
Yeso 1250
Mamposteria (sin revoques) daN/m?
De ladrillos ceramicos comunes 1400
De ladrillos o bloques ceramicos perforados (huecos < 25%) 1600
De ladrillos o bloques ceramicos perforados (25%< huecos < 50%) 1500
De ladrillos o bloques ceramicos perforados (huecos > 50%) 1000
Bloque hueco de hormigdn liviano 1300
Bloque hueco de hormigdn 1600
Losetas de hormigén 2200
Morteros daN/m3
De cal y arena 1700
De cal, arena y polvo de ladrillos 1600
De cemento portland y arena 2100
De cemento portland, cal y arena 1900
Hormigones daN/m?
, , Sin armar 2300
De cemento portland, arena y canto rodado o piedra partida
Armado 2400
De cemento portland, arena y agregado basaltico 2400
De vermiculita, dosaje 1:6 (cemento, vermiculita) 450
De vermiculita, dosaje 1:12 (cemento, vermiculita) 300
De cemento portland, arena y cascotes 1800
De cemento portland, arena y mineral de hierro 3600
De cemento portland, arena y arcilla expandida 1800

182



Estructuras 1B

De cal, arena y cascotes 1600
Maderas daN/m?
Abeto Blanco o Rojo 600
Alamo 500
Ceibo 610
Ciprés 480
Curupay Blanco 950
Curupay colorado y negro 1100
Fresno 650
Incienso Amarillo 980
Incienso Amarillo y Verde 980
Incienso Colorado 990
Lapacho Negro o Moro 1150
Nandubay 960
Nogal Blanco 450
Nogal Negro 650
Pino Americano 800
Pino Blanco 500
Pino de Flandes 700
Pino Spruce 550
Pino Tea (resinoso) 900
Quebracho Blanco 920
Quebracho Colorado 1300
Rauli 580
Roble Avellano 650
Roble Blanco 750
Roble Rojo o Negro 700
Roble Vivo 950
Urunday 1220
Virapita 995
Viraré 970
Metales daN/m?
Acero 7850
Aluminio 2700
Bronce 8600
Cobre 8900
Estafio 7400
Fundicion de Hierro 7250
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Latén 8650
Magnesio 1850
Niquel 8900
Plomo 11400
Zinc 7200
Otros materiales y liquidos daN/m?
Agua 1000
Alquitran 1200
Asfalto 1300
Basura 700
Libros y documentos apilados 850
Nafta 750
Papel apilado 1100
Rocas daN/m?
Arenisca 2600
Arenisca Porosa 2400
Basalto o Melafiro 3000
Caliza Compacta 2800
Caliza Porosa 2400
Diabasa 2800
Diorita 3000
Dolomita 2900
Gneis 3000
Grabo 3000
Granito 2800
Marmol 2800
Pizarra 2800
Porfido 2800
Sienita 2800
Travertino 2400
Pavimentos daN/m?
Asfalto fundido, por cada centimetro de espesor 14
Baldosas ceramicas, idem anterior 20
Mosaicos, de mortero de cemento y marmol reconstituido, idem anterior 22
Cielorrasos daN/m?
Cielorrasos con elementos modulares de asbesto cemento montado sobre elementos metalicos o 15
enlistonado de madera, incluidos los mismos
Cielorrasos de plaquetas de yeso montadas sobre armadura de aluminio 20
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Cielorrasos termoacusticos, con elementos modulares de fibra de madera, montados sobre 10
elementos metalicos o enlistonados de madera, incluidos los mismos
Mezcla de cemento, cal, arena, con metal desplegado 50
Yeso con enlistonado 20
Yeso con metal desplegado 18
Cubiertas daN/m?
Cubierta impermeabilizante con base de tela o cartdn asfaltico de siete capas 10
0,6 mm de 95
espesor
Chapa acanalada de seccion ondulada o trapezoidal de aluminio sin armadura de(0,8 mm de 30
sostén espesor '
1
,0 mm de 40
espesor
4 mm de 10
espesor
6 mm de
Chapa ondulada de asbesto cemento 15
espesor
8 mm de 20
espesor
Chapa acanalada de perfil sinusoidal o trapezoidal de acero zincado o aluminizado 10
Chapas de cobre de 0.6 mm de espesor, sobre enlistonado, incluido éste 25
Chapa de zinc de 0,7 mm de espesor, sobre enlistonado, incluido éste 25
Chapa en forma de pizarra multiple de asbesto cemento sobre enlistonado, incluido éste, sin cabios 25
Chapa en forma de teja maltiple de plastico reforzado, espesor medio 1,5 mm, incluida armadura de 15
sostén
Chapa en forma de teja multiple de asbesto cemento sobre enlistonado, incluido éste. 30
Tejas ceramicas tipo espafiol, colonial o arabes, incluida armadura de sostén 100
Tejas ceramicas tipo marsella o Francesa sobre enlistonado, incluido éste 55
Teja ceramica tipo flamenca, sobre enlistonado incluido éste 70
Tejas de mortero de cemento, tipo Romana o Francesa sobre enlistonado, incluido éste. 50
Tejas de pizarras, incluida armadura de sostén 45
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