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INTRODUCCION.

Las anmadunas se pueden definin como vigas ghandes, de gran peratte y de al-
ma abierta. En general estdn constituidas pon miembros formando trifingulos
0 ghupos de tridngulos, siendo el nimero de combinaciones casi infinito. ER
propbsito de Las armaduras para techo es servir de apoyo a una cubienta para
protegerse contra Los elementos naturales (LLuvia, nieve, viento) y plagones.
A La vez que nealizan estas funciones deben sopontarn tanto Las techumbres co
mo Au peso propLo.

Para cubNeun claro dado a menudo el ingeniero se ve ante el dilema de efe-
gin entre una awmadura o una viga de alma fLena no existiendo otnos factones
La eleceibn probablemente estard basada en consideraciones econdmicas. AL -
cubrin un cierto claro, s4 se usan awmaduras, casi siempre se utilizard me-
non cantidad de material, sin embargo, el costo de fabricacidh y montaje de
Las anmaduras serd probablemente mayon, que el requerido para Las vigas. Pa
na claros contos, ek costo total de Las vigas (material, §abricacibn, monta-
jel serd decididamente.menon que para armaduras pero a medida que £0s claros
son mayores, Los costos mds efevados de fabricacibn y montaje de armaduras -
porn grandes que sean, serdn anulados pon el ahonrno en material. Una ventafa
adicional de Las armadunas es que para Las mismas cantidades de material, --
son mds nigidas que Las vigas.

Con nespecto al peralte de fas armaduras, debe considerarse que, para claro
y carga dados, conforme una armadura se hace mds peraltada £os miembros de -
Las cuerdas se indn haciendo menones, pero también Las Longitudes de Las ba-
nmas del abma indn aumentando. Esto ségnifica que Las nelaciones de esbel-
tez de Lo miembros def alma se convierten en un factor detewminante pon ne-
cltanse miembros mds pesados.

Es Amposible darn un clarno econdmico minimo para Las armaduras de acero. Pue
den utilizanse para claros tan pequefios como 30 6 40 pies, (9.14 6 12.19 m)
y Zan grandes como de 300 a 400 pies (91.44 a 121.92 m).

Los téuminos paso y pendiente se usan constantemente en Las armaduras. Paso
de una armadura simétrica es ef cociente de dividin fa distancda vertical --
que se¢ efeva £a cuerda superion (con nespecto a su punto mis bajo) Lo que de
nominamos peralie entre el claro. Si La amaduna o4 asiméirica, ef valon nu
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mérnico de su paso no tiene sentido. En este caso, se dan Las pendientes de -
La armadura a cada Lado.

La pendiente de un fado es el cociente de dividin La distancia vertical que -
se eleva La cuerda superion en ese Lado con nespecto a su punto mds bajo, en-
the su proyeceibn honizontal; en general, se define al mencionar un cierto nid
mero de pulgadas por pie honizontal. Para Las armaduras siméiricas, La pen-
diente es igual al doble del paso. (En sistema decimal se dd en una relacibn
directa o en %).

Tipos de congiguracidn.

Una configuracidn completa es aquella que se compone del nimero mindmo de - -
miembros necesarios para forman una esthwuctura hecha completamente de tridngu
Los, figura 1.

Una configuracibn incompleta es un entramado no compuesto Zotalmente de tridn
gulos, figura 1b. Para cargas simétricas esta configuracibn puede ser esia-
ble, pero 84 La canga es asimétrica, ocwwind un distonsibn que puede provo-
carn fa falla, figura lc. Una configuracibn incompleta se considera que es --
inestable y siemprne debe eludinse. Una configuracién nedundgnte, es un entra
mado que contiene un nimero de miembros mayon que ef nequerido para fonmar ef
nimero minimo de tridngulos, figwra 1d. En £a armadura ilustrada, se mues- -
than dos diagonales en el tabfero central;und de Las diagonafes se Lfama miem
bro nedundante. Sin embargo, en La prdctica, estas dos diagonales, formadas
de vanillas, se usan frecuentemente; como fas varillas son capaces de resis-
tin Gnicamente fuenzas de tensibn, de Las dos varillas diagonales en el table
no, solamente una de ellas actuard a fLa vez.

| f ! !

(a) Configuracidbn completa. (b) Configuracibn Aincomple-
za.



(¢) Configuracién inestable. (d) Configurnacibn hipenes-
tdtica.

Fig. 1



CAPITULO

ESTRUCTURACTON.

PARTES DE UNA ARMADURA. - En general, una armadura estd compuesta porn Las -
cuendas superiores e inferiornes y pon Los miembros del alma, figuwa 2. Lla
cuenda superion consta de La Linea de miembros mds alta que se extiende de

un apoyo a otro pasado por fa cumbrera. Para armaduras triangulares, el es
fuerzo mdximo en La cuerda superion ocurne generalfmente en el miembro conti
guo al apoyo. Lla cuerda inferior de una armadura estd compuesta por La Li-
nea de miembros mds baja que va de un apoyo a otro. Como en fa cuerda supe
nion, el esfuerzo miximo en £a cuernda inferion de anmaduras triangulares, -
se establece en el miembro adyacente af apoyo.

Los miembros que unen Las juntas de £as cuerdas superion e inferion son Los
miembros del alma, y dependiendo de sus posiciones se LLaman verticales o -
diagonales. En base al Zipo de Los esfuerzos, Los miembros a compresin de
una awmadura se LLaman puntales miembros que estdn sometidos a esfuerzos de
tensibn se LLaman tirantes. La junta en el apoye de una armadurna triangu-
Lan se Llama junta de takbn, y £a junta en el pico mds alfo se Le Lfama cum
brera. Los puntos en donde se unen Los miembros del alma a Las cuerdas re-
ciben el nombre de nudos.
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Fig., 2

2. TIPOS DE ARMADURAS.- Las anmaduras pueden ser de cuendas paralelas o de dos
aguas. En el pasado Las aramaduras de techo a dos aguas probablemente han -
s4do més usadas para contrucciones de claros contos y Las armaduras de cuer-
das paralelas para clarnos mayonres. Sin embarngo, La tendencia actual, ya - -
sean clanos grandes o pequerios parece desentenderse de £as awmaduras a dos -
aguas y preferin fas cuerdas paralelas debibdose el cambio a La apariencia -
deseada y quizds a La constrwccifn mds econbmica de fas cubientas.

En La figura 3. se muestrnan algunos de Los Lipos mds usados de armaduras pa
ra techo. Buena parte de es0s tipos son denominados segin el nombre de Los
ingenienos o arquitectos que Las disenaran ondiginalmente. En Los pauvdfos -
s4gulentes se hacen algunas observaciones con nespecto a dichos Lipos.

Las anmaduras Warren y Pratt probabLemente han sido £as mds wsadas para te-

chos planos (pendientes de 3/4 a 1-1/4 pulgadas por pie), pues £oa componen-
{es de La cubienta pueden colocarse mds a satisfaceibn que Los 0inos 1ipos.

Estas amumaduras pueden ser utilizadas econbmicamente en techos planos para -
clarnos entrne 40 y 125 pies (12.19 y 38.1 m), 44 bien han sido usadas para --
clarnos tan ghandes como 200 pies (60.99 m).

La Warren es generalmente mds satisfactornia que fLa Pratt. Los fechos pueden
sen completamente planos para claros que no excedan de 30 6 40 pies (9.144 6
12.19 m), pero para claros mayores, se wsan Las pendientes mencionadas con -
fines de drci o escwwvrimiento.



Las armaduras a dos aguas Pratt y Howe son Los tipos mds comunes de armadu-
nas de peralte medio. Las pendientes que aqui se presentan quedan entre £as
dadas para La Warren, Pratt y fa Fink. Tienen claros mdximos econbmicos de
90 6 100 pies, (27.43 6 30.48 m).

Para techos de pendiente fuente (con declives de 5 6 6 pulgadas pon pie) La
awmadura Fink es muy popular. Las anmaduras Pratt y Howe también pueden --
usanse para pendientes fuertes pero generalmente no son tan econbmicas. La
awmadura Fink ha sédo utibizada para clanos del onden de 120 pies (36.576 m),
Un Zecho que La hace mds econbmica es que £a mayoria de Los miembros estdn -
en tensibn, mientras que Los sujetos a compresin son bastante contos. La -
tiangulacibn de una armadura se proyecta tomando en cuenta el espaciamiento
de Los fLarguenos. Ya que usualmente es conveniente Localizar Los Largueros
8680 en Los véntices de Los trnifingulos, La Ddiangulacidn principal puede sub
dividinse. Las anmadunas Fink pueden sen divididas en un ghan mimero de - -
Yuilingulos y coineddin casi con cualquier espaciamiento de Los Larguenos. -
La estructura Fink de abanico mostrada, iRustra muy bien £a subdivicibn.

S{ es aceptable una cub‘cvz,ta cuwrva, La armadura tipo Bowsiring puede usarse
econdmicamente para claros de hasta 120 pies (36.576 m), aunque en ocasiones
ha sido usada satisfactoniamente para clanos mucho mayores. Cuando se dise-
fia connectamente, esta armadura tiene La caracteristica poco wisalde que £os
miembros de su alma esidn sufetos a esfuerzos muy pequeiios. A pesar del gas
to adicional para techar fa cuerda superion, esta armaduna ha probado sern --
muy popular para almacenes, supermercados, garages y constuuceiones Andusing
Les pequeiias. EL nadio de curvatura recomendado para fa cuerda superion se
da en fa §igura.

Cuando e planean claros de mds de 100 pies (30.48 m), debe fomarse en consi
deracibn el uso de arcos de acero, ya que pueden proporcionar soluciones més
econdmicas. EL arco trianticubado es el dnico que se muestra aqui. En com-
paracibn con el bianticulado y el empotrado, tiene £as ddiguientes ventajas:

1. Su andlisis es mis fhcil, ya que es estdticaments determinado.

2. Los hundimientos diferenciales de Las cimentaciones dedicientes -
no don de Lmpontancia capital como podrian serlo para un aneo hi-
perestitico.

3. EL montaje se simplifica, ya que Las dos mifades de un arco pue-

6
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den montarse por separado conectdndolos posteriommente con ef --
perno de £a arnticulacibn central.

La armadura de tijera (asi Lamada porn su parecido a un par de tijeras) pue-
de sen satisgactornia para soportar techos de claro corto en Lglesias y otrhas
construcediones con techos de pendientes fuertes. Llas armadunas en diente de
sdema pueden utilizanse cuando e desea una {luminacibn natural adecuada --
por medio de ventanafes en construcciones anchas. Sus caras mas <nclinadas

LLevan Los ventanales y estdn generalmente orientadas al norte para {Lumina-
cibn difusa mds pareja. Se usan cuando no es objecibn su gran ndmero de co-
Lumnas. Una anmadura para techo de gran claro, que ha sido usada para cla-

nos8 muy porn arriba de Los 100 pies (30.48 m) es La awmadura cuadrangular. --
Cerca de La Einea central de esta armadura, se invienten Las diagonales con

el objeto de mantenerfas en tensibn, hasta donde sea posible.

SELECCION DEL TIPO DE ARMADURA.- La eleccibn de un LUpo particularn de ar
madura depende de cierto nimero de detalles, entrne Los que pueden citanse: -
claro, carga, tipo preferido de cubierta desde el punto de vista arquitects-
nico, clima, Lluminacibn, aisfamiento y ventilacibn. En siguientes pdrrafos
se presenta una discusién de algunos de Los factornes mis importantes que pue
den afectar La eleceidn.

Dective o inclinacibn. EL declive deseado en una armadura controfa en gran
parta La seleccibn del tipo de armadura por emplear, porque, como se indich
anteriormente, #ipos digerentes de armadunas son econémicos para declives di
gerentes. Por efemplo, fa anmaduna Fink es bastante satisfactornia para te-
chos con declive de consideracién.

Material de fa cubienta. EZ Zipo de material utilizado para La cubienta tie
ne dmpontancda en La seleccifn de La pendiente del techo. Pon ejemplo, Las
cublentas de composicibn terminadas con alquitndn o asfalto y arenilla proba
blemente no son satisfactornias para declives mayores de una pulgada pon pie,
ya que el alquitrdn tenderd a escwwiin durnante Los meses claientes del vera-
no a pesar de disponer del Llamado alquitrdn para techos con declive. Cuan-
do se usan cubientas preparadas con asgalto 12 y arenillas, son posibles pen
dientes mayones. Las pendientes conveniente para techos de pizamna son de -
unas 7 pulgadas por pie, ya que e,?_ agua tiende a socavar fa pizanra en pen-
dientes muy tendidas. Pueden obtenerse otras pendiente segdn fas indicaciones
9



de £os gabricantes, de Los diferentes tipos de necubrimientos para techo, o
de material como asbesto cemento en donde se pide nommalmente una pendiente
minima del 13%.

Consideraciones de fabricacibn y transponte. las dificultades de gabrica-
cibn y transporte deben considerarse al seleccionar el tipo de armadura pon
usar, en cada caso particular. Econdmicamente es conveniente fabricar en -
el taller tanto como sea posible; si es posible La armadura completa y em-
barcarta a fa obra para su montaje. Desde ef punto de vista del trhansporte
el peralte de una armadura es a menudo el facton detenminante. Como efem-
plo en una constrweeibn particular, se considera que el caleculista estima -
que una armadura de 15 pies (4.57 m) de peralte serd £a més econbmica, pero
La nuta segin fa cual deben transpontarnse Las anmaduras Limita fas altunas
maximas a 12 pies (3.66 m). Por Lo tanto, La armadura debe Limitarse a 12
pies (3.66 m) de peralte como mdximo. Aunque sea un poco mds pesada, £a ar
maduna compfeta debe sen presentada o armada en el tallex.

Efecto arquitecténico. La idea del arquitecto, como es el efecto estético
que se desee, puede ser ef factor determinante. Pon efemplo, 44 piensa en
un techo plano su efeccibn se verd reducida a una o dos armaduras.

Clima. EL clima en una drea determinada, puede ser de Ampontancia particu-
Lar, como son Los casos ya sea de tenen que drenan Lluvias, o bien de reten
cidn de nieve y hielo.

. SEPARACION LATERAL Y APOYO DE ARMADURAS.- la deparacibn Lateral de armadu-
nas depende de La clase de material para La cubierta, claro de armaduras y
condiciones de cimentacibn. Las distancias usuales de centro a centro va-
rdan entre 12 y 30 pies (3.35 y 9.14 m), utilizando separaciones reducidas
para claros pequeiios y separaciones grandes para claros grandes. Para cla-
nos de 50 a 60 pies (15.24 a 18.29 m), Las distancias de 12 a 20 pies (3.36
a 6.096 m) son comunes, mientras que Las distancias de 15 a 24 pies (4.572
a 7.3152 m) son comunes para claros de 90 a 100 (27.432 a 30.48 m). En el
caso de anmaduras de gran claro, esto es mayones de 140 6 150 pies (42.67 6
45.72 m) La separacibn de centro a centro podnd LLegan a ser de 50 6 60 ~ -
pdies (15.24 6 18.288 m). Los Rargueros para separaciones tan grandes como
Las indicadas, son probablLemente otro tipoe de armaduras que foruman junto --
con £os principales, una serie de marcos hordizontales. Son estas armaduras

10



Las que proporclonan ghan parte del anrniosiramiento fLateral necesanio. --
Cuando Las condiciones def terneno son deficientes, orniginando cimentacio-
nes costosas, el encargado de proyectarn podrnd utilizan separacién entre --
anmadunas, mayorn que £a utilizada en condiciones normales.

La awmadura comin y corriente puede ser apoyada en muros de Ladnillo, bLo-
ques o concreto, o en cofumnas de acero o de concreto neforzado. En gene-
nal Las anmadunas se fifan por sus extremos a estos muros o colwmnas con -
pernos de anclaje. Para permitin La expansibn y contracedibn pon temperatu
na, se necesita generalmente que Los pernos de anclafe de un extremo estén
en un agujero ranuwwado en £a placa de apoyo para dar Lugar a Los movimien-
205 necesanios. La variacidn estimada en La Langitud de La aumadura es --
{gual a La suma del coegiciente de expansiin (dilatacién) multiplicado por
La variacion estimada de temperatura, mds el didmetrno def pernc de anclaje
m&s un pequeiio margen. Debe consideranse La temperatura durante el monta-
je, ya que aquella puede modificar La colocaciin del perno de anclaje o La
Localizacibn de La nanuwra. Si La anmadura es montada a mediados del vera-
no, patece £égico que el perno de anclaje este cercano al extremo interior
de £a ranunra, ya que £a armaduna estard dilatada hasta casi tener su mayon
Longitud prevista. Las carngas muertas y vivas sopcrtadas por una armaduwra
también afectan su Longitud.

. CARGAS EN ARMADURAS.- Cargas muertas. Para detenminar Los esfuerzos en -
miembros de fas armaduras, ef primer paso es estéman Las cargas que serd -
necesaio soportar con Las awmaduras. En genenal, sendn cargas muertas y
cangas vivas. Las primeras incluyen el peso de Ltodos Los materiales de --
contuceidn soportados por La anmadurna y Las (REimas incluyen Las cargas -
de nieve y viento.

Los siguientes pallmaﬂoé contienen Los materiales que se consideran al esti
mar Las cargas muertas: cublerta de techo, fLargueros, viguetas de Lecho y
contraventeos, plafbn, cargas supendidas y ef peso propio de La armadura.
Obviamente, todas estas cargas no se pueden determinan exactamente antes -
de que &e diseiie La anmadura, pero todas eflas pueden sen revisadas despie
para ver 44 se ha estimado con suficiente aproximacibn. Las cargas muertas
son fuernzas verticales hacia abajo, y pon esto, Las neacciones o fuernzas -
sopontantes de La anwmadura son también verticales para esas catgas.



Materiales para techado. Los materiales que constituyen fa cubierta del e
cho, tales como La pizanra y el tejado, se determinan primero. La tabla 1
proporelona £os pesos aproximados en Libras porn pie cuadrado de algunos de
Los materniales de cubienta de uso mayonr.

Viguetas y Largueros de Zecho. Los pesos usuales para viguetas de techo he
chos de madera se dan en £a tabfa I1. E& conveniente estimar su peso en L4
bras pon pdie cuadrado de fa superficie del techo, de tal modo que se pueda
aghegan a Las otras cargas muertas en fa determinacidn de £as fuerzas hacia
abajo en Los nudos.

Cuando no existe pldfon en La construccdibn, es generalmente admisible ins-

talan el contraventeo en fa cuerda inferion de £as awmaduras para mantener

Las en planos verticales. La construceibn de techosnigidos puede servin co
mo contraventeo duficiente para fa cuerda superiorn. Sin embargo, para auma
durnas de 60 pies y mayones, el contraventeo se usa invariablemente. EL pe-
50 del contraventeo nara vez excede de 1 £b/pie cuadrado de £a superficie -
del techo.

Cargas colgadas. Cuando se cuelga un plagbén de La cuernda inferdion, su peso
debe tomarnse en consideracién al diseiiar fa armadura. Generalmente es admi
s4bLe Asuponer 10 Lb/pie cuadrado para el peso de esta construccibn. O0tras
carngas que suelen colgarnse son Los candiles y grandes impLementos de Llumi-
nacidn, equipo mecdnico, ete. Sus pesos deberdn estimarse en forma aproxi-
mada y determinan sus posiciones exactas.

Peso estimado de Las armaduras. EL peso de Las anmaduras puedern ser esiima
dos pon £os caleulistas con base a sus experiencias previas o mediante algu
nas neferencias a divernsas tablas, curvas o §6rnmulas que han sido desaro-
Lladas para tal §in. Un factorn impontante que debe tenerse presente es que
el caleulista no puede, desde Luego estimar Las cargas de nieve, hielo o --
viento con mas de un 1% de aproximacidn. Ademds, s6Lo puede estimar con --
clerta aproximacién Lo que Los usuarnios del edigicio puede cofgar de £as ar
madunas. Esto muestra que es ilusonio esperan que el caleulista estime Los
pesos de La anwmadura con aproximacién del 1%. De hecho, estimaciones con -
aproximacién del 10%.



Tabla Ty PESOS APROXIMADOS DE MATERIALES PARA TECHADO.
Material def zechado Peso pon pie
cuadrado
Tefamandil 16.
MEARAR 10 e lels ais #reie siatatatstelo aisloie sia o s oio n oo s s e 3.0
L 5 S S s S IO O A IG 5.0-6.0
asgalio, pizanra- mec.uuvuta ............ . 2.0
Pizarvna
316! A0 081D080R o icle oleie sraia siste visielcisieinia sinie e 7.0
/35 (e (CBPCEON. - ois sivie st sisin & 'oieis wisle sisiofslecs 10.0
BB de. O8PCAON, siais sieis siais siolaleiaisteioie 12.0-14.0
Tejas de bawvio .
2 e 12.0-16.0
CAPATOLA. + e v v vnnaennns R 10.0-14.0
Techado compuesto
fieltrno 4 capab..ceeeeeennnans OO SR 4.0-5.0
RLCLTROT 5UCAPAS i a1ois s olereisiolsiviors olateTo s tetiseis 6.0-8.0
Ldmina corrugada
CALLONE 20 s i ei o risisiolore Sl ekt st iolbise 2.0
2 B A [ s 3 (o5 L S A S TS O3S 3.0
Hodalala eATAMRAR. o - o anvavimsinsinsnisnssiianion us 1.0
CODNL, HICN BEMANAS s o' oreiobessieis cinratelolers ere alalate s islosole 1.0
PLOMO,1 et BAMCNASS 2si v isis 55 5 nins oisis ainis s ois)tois 7.0
Enduelado, de madera
pino y abeto americano, 1" de espeson.... 3.0
pino amarnillo, 1" de espesoft........ 4.0
Concreto pobre porn 1" de espesofte...eveeees.. 8.0
Losa de concreto, de cenizas, por 1" espeson. 9.0
Placa de yeso, porn 1" de e8pPesOf...ovveneesns 8.0
PLARON D (S0 ielsvstsloissisin nisisiaionibiots DO 10.0
Tabla 1I. PESOS DE LARGUEROS DE TECHO, POR PIE CUADRADO DE SUPER-
FICIE DE TECHO.
Clase de madera Pino blanco, pino y abeto amernicano Pino amanillo
Separacibn 12 16" 20" 24" 12" 16" 20" 24"
pLg 1b. 1b. 1b. 1b. 1b. 1b. 1b. 1b.
2 X4 . 123 0.9 0.8 0.6 1.7 1.2 1.0 0.8
2X6. 1.9 1.4 ) (57 1.0 255 1.9 1.5 1.3
2 X0 8l ere 2.5 1.9 1.5 1e3 3.4 2.5 2.0 1.7
2 X 10, 342 2.4 2.0 17 4.3 3.2 2.6 2.2
2 X12 . 3.9 2.9 2.3 2.0 520 3.9 331 206
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Un método de aproximarnse al valor del peso de una awmadura y su aviiostra-
miento, es considerarlo {gual aproximadamente al 10% de La carga que se re
quiere que doponte. Para clarnos grandes el porcentafe deberd aumentarse
un poco. Cuando el diseiio de La armadura se tenmina deberd cafeularse - -
aproximadamente su pesc y compararse con el estimado orniginalmente para --
ver 84 tal estimacibn estuvo dentro de Lo razonable.

Con base en experiencias previas del cdlculo, el proyectista puede estimar
el peso de fas anmaduras consdiderando un cierto nimero de Libras pon pie -
cuadrado (kg/m?) de supergicie de techo. EL Dn. L. E. Grinter necomienda
Los valonres sigudentes, que varian un poco segin Los diferentes claros e -
Anclinaciones de techo:

1. Para Ros claros de 40 pies y La nelacibn de peralte a claro va-
ndando de 1/3 a 1/4, ek peso estimado de La armadura varia entre
2/3 y 3 1/2 1b. por pie cuadrado de superficie de techo (10 y --
17.55 kg/m’).

2. Por cada 10 pies de incremento del claro hasta 80 pies, Los valo
res indicados, deben aumentarse aproximadamente en una Libra.

3. Aumentan Los valores de 1/2 a 1 Libra porn pie cuadrado (2.5 a --
5 kg/mzl de supergicie para techos planos.

4. Disminuwin Los valores en aproximadamente 1/2 6 1 Libra pon pie -
cuadnado de superficie de techo en La cubientas de pendiente - -
fuente.

Con Los aifios se han desarrollado algunas g6nmulas absofutamente empinicas
para estiman el peso de fLas armaduras de acero. Casi fodas estas expresio
nes dandn estimaciones nazonables 44 son aplicadas con propiedad. Sin em-
bargo, debe hacerse un comentario con nelacibn a expresiones que ya tienen
vanias decddas. A menos que se tome en cuenta fLos esfuerzos permisibles,
dardn probablemente pesos estimados del Lado alto con Los aceros actuales,
que Lienen esfuerzos permisibles considerablemente mis altos que Los utils
zados cuando Las f6nmulas se presentaron por primera vez.
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Una expresibn satisfactoria para estiman el peso de Las anmaduras de acero
fue presentada en Engineering News Recond, en 1919, en un articulo de Ro-
bins Fleming titulado "Wedght of Roof Trusses By Empindic Fornmulas" (Peso -
de Atmaduras de Techo Mediante Fémulas Empinicas). Esta expresdidn, que --
Ancluye un valor de esfuerzo permisible, es fa siguiente:

w=rwa"\ (412 + 60 17
TS

.- Peso total de La anmadura.

.- Carga vertical total por pie cuadrado honizontal.

Esfuernzo permisible promedio en psi, utilizado en el diseiio.
- Distancia de centro a centro de armaduras.

.- Clano de La anmadura, en pies.

I
1

Tabfa 1I1. PESOS DE ARMADURAS DE ACERO POR PIE CUADRADO DE SU-
PERFICIE DE TECHO.

Claro  Inclinacibn 1/2  Inclinacién 1/3  Inclinacién 1/4  Plano

pies 16 16 16 b
hasta 40 ....  5.25 6.3 6.8 7.6
40a 50 .. 5.75 .6 7.2 §.0
50a 60 ..  6.75 §.0 8.6 9.6
60a70.. 6.25 8.5 9.2 10.2
70a 80 .. 7.75 9.0 9.7 10.8
§80a 100 .  §.50 10.0 10.8 12.0
100a 120 . 9.50 11.0 12.0 13.2

Tabla 1V. PESOS DE ARMADURAS DE MADERA POR PIE CUADRADO DE --
SUPERFICIE DE TECHO.

Claro  Inclinacibn 1/2  Inclinacibn 1/3  Inclinacibn 1/4  Plano

pies 1b 1b 1b 1b
hasta 36 .... 3 3.5 3.75 4
36iar 500, 3525 5.75 4 4.5
50 a 60 ... 3.5 4 4.5 4.75
60a 70 ... 3.75 4.5 4.75 5,25
HORAEE O 4.25 5 5.5 ]

Cargas de nieve. La magnitud de fas cargas previstas de nieve dependen -
prinedpatmente de £a Locatidad donde se comatuyen £os edificios. Lla nie-
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ve seca necdén caida pesa de 6 a § 1b/pie cdbico. Cuando no exista cédigo -
de construceibn para determinan La carga de nieve real, puede usarde como --
una buena gufa La tabla V.

Tabla V.  CARGAS DE NIEVE SOBRE LAS ARMADURAS DE TECHO EN LIBRAS
POR PIE CUADRADO DE  SUPERFICIE DE TECHO.

Pendiente def techo

Localidad 45° 30°  25°  20° Plano

Estados del noroeste y Nueva .

Inglatena «.oevvveeenenes 10-15 15-20 25-30 35 40
Estados del oeste y del - -

CONINO vevvvsnennneanneees 5=1010-15 20-25 25-30 35
Estados del Pacigdico y del -

AW e . e isiaaiee e niste eeess 0-5 5-10 5-10 5-10 10

Cargas de viento. Aunque £La direccibn def viento es variable, para su esti
macibn se supone que actia horizontalmente. Se acepta generalmente que una
presibn de viento de 30 1b/pie cuadrado actuando perpendicularmente al pard
metho inclinado def techo narna vez excede. EL viento se desvia cuando 30-
pla sobre una superficie inclinada para valuar £a fuerza que ejerce sobre -
el Ztecho se cageula La componente nonmal a La superficie def techo; esta es
La fuenza que se considena.

La tabla VI, basada en una presibén mixima de 30 1b/pie cuadrado, nos propor
clona La presidn nonmal al pardmetro de un techo para varnias inclinaciones
de &ste. Los valores de esta tabla se establecen de acuerdo con una §6rmu-
La aceptada y no porn el sdimple parafelogramo de fuerzas. La experiencia ha
verificado su exactitud y se puede usar con seguridad. En La determinacibn
de Los esfuerzos en Los miembros de una axmadura ocasionados por cargas de
viento, se supone que Las cargas actidan sofamente de un Lado de La anmadura
y La dirneccibn de Las cargas actdan solamente de un fLado de La awmadura, y
La dineceibn de Las cangas de viento se toman perpendiculares a La superfd-
cie del techo.

Tabla VI. PRESION DE VIENTO SOBRE LAS SUPERFICIES DE TECHO.

Inclinacidn del techo Presidn noamal
Grados Libras porn pie cuadrado

1 e e e et s s e b el X b g T oo 10

A e S S B SO 15

20 e late e s os ela)o/n piose 18
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Grados Libras pon pie cuadrado

Y. 5 A S BB O e o 22
S G e D GO DO 24
S0 oD I DI D G G 26
A SRS (R G Dea BE 27
S 0 O O O ORI 28
S ey ants G OB RTODT 29
SO s i o0 0 o B S 29
(IS8 SBE 0 6 6 B0 0 G 0 30

Para inclinaciones mayones de 60° usan 30#/piel.

6. ESTIMACION DE CARGAS EN ARMADURAS. - Antes de poder diseiian £os miembros de
una aumadura se necesita que La armadura se analice para Los diferentes ti-
pos de carga que pueden presentanse. Estas cargas incluyen fas carngas - -
muentas, £as nieves y granizos y Las cargas de viento.

Una anmaduna seandliza separadamente para cada una de £as diferentes cangas
porque Lo mds probable es que nunca se presentardn en forma simultdnea. Co
mo Llustrhacibn, no parece Ligico considerar que un tejado empinado se cubri
nd con La carnga total de nieve cuando esté soplando un viento de 150 ke/hn.
La mayoria de Ros ingenienos sientenque f£a mayon parte de La nieve sera ba-
nwda bajo tales condiciones, cuando menos def Lado de barlovento. 0tnos -
Aingenieros piensan que La nieve puede ser capaz de haberse cristalizado en

superficie superion y send en rnealidad capaz de permanecer en el techo du-

nante ef huracén.

Hay varias combinaciones de carga posibles que es £6gico puedan sern aplica-
das al mismo tiempo. Las tres combinaciones que se indican af {inal de cs-
te parrafo, parecen cubrin dicha condicibn bastante bien. Los esfuenzos en
cada miembro se cAleulan para cada una de Las cargas dadas y posteriormente
se hacen Las combinaciones utilizdndose el esfuerzo méximo para ef diseiio -
de cada miembro, sin tomar en cuenta £a combinacibn de La que nesultd. S4i
el miembro estd sufjeto a tensibn para una combinacibn y a compresibn para -
£a otra, debe sen diseiado para ambos valores.

0tra combinacibn que se usa a menudo, ademds de La precedentes, es una car-
ga menon de viento (1/3 a 1/2) combinada con La carga muerta + carga comple
ta de nieve, considerando que un viento como este no se LLevara La nieve.



1. Canga muenta + canga completa de nieve.
2. Carga muerta + carga completa de viento.
3. Carga muerta + carnga completa de viento + 1/2 carga de nieve.

En Los pdrrafos sdguientes se hacen algunos comentarios adicionales que pue
den sern de Amportancda considerable para ciertos casos, al analizar armadu-
ras de techo.

1. Las especificaciones AISC (Instituto Americano de Construcciones
de Acero), que se utifiza en un gran porcentaje de diseiio de ar-
maduras de acero, en Los Estados Unidos, establece que L0a es- -
fuenzos permisibles pueden aumentarse en un tercio, para esfuen-
204 causados solamente por La accibn del viento o del sismo o en
combinacibn con cangas vivas o muertas.

2. EL procedimiento necomendado actualmente pon fa (Sociedad Ameri-
cana de Ingenieros Civiles) ASCE, estima que fas presiones del -
viento, se traducen en succiones en el fLado a sotavento de Las -
anmadurnas de techo y quizds, asi mismo, en Los Lados a barloven-
to de acuerdo a su pendientes. La gran mayonia de cafoulistas -
desprecian La succibn en sus diseiios.

3. S{ £a neduceibn de un tencio del AISC y Las fuerzas de viento --
necomendadas por el ASCE se utilizan para diseiiar, e encontrarnd
en generakl, que pon viento Los miembros de una armadura no nece-
sitan disefianse mids nesistentes. Algunos ingenieros no se sien-
ten satisfechos con nespecto a esta posicibn y consideran que el
viento es una carga mds, que al causar esfuenzos mayores, nequie
e miembros mis nobustos. Pon esta razén se utiliza todavia fLa
§6rmuta de Duchemin, para estimar £a presibn del viento pues au-
menta Los esfuenzos en Los miembros.

4. Debe tenense en cuenta que ef viento puede sopfar en una u oina
direceibn. Si una wwmadura fiene un apoyo mévil en un extremo -
Y un apoyo articulado en el otro, el viento de Ra izquierda pue-
de producin esfuenzos difenentes en alguncs miembros, de Los --
producind al soplan del Lado derecho.

5. Se hace aqui un comentarnio adicional nelativo al cdleulo de Los
esfuernzos de La anmaduna, que se refiere a Los tipos neales de -
apoyo, ya que ellos agectan Los esfuenzos de Los miembros debi-
dos a Las cargas de viento. Para fas awmaduras contas, probable
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mente no se toman medidas para penmitin su expansiln. Este t4-
po de awmadura podria nealmente sern estfticamente indeterminado
pero La prdetica usual es consideran que £a carga honizontal se
neparte por Lgual entre Los apoyos. A medida que Las armaduras
son mis Lorngas, Los apoyos que permiten La expansdibn se wtili-
zan en un extremo. EL caleulista puede suponer que toda fa rea
cedlbn hordizontal es dada pon el otro apoyo o puede consideran -
en forma mds realista que cierta proporncién de La reaccibn hord
zontal (como 1/4 6 1/3) es dada por el extremo de expansibn. -
De este comentario es obvio que puede haber variaciones en £o0s
esfuernzos de Los miembros, ocasionadas pon Las cargas hornizonta
Les, dependiendo de fa consideracibn que se haga.

Tabla VIT1. CARGAS VERTICALES EQUIVALENTES A LA ACCION COMBINADA
DE CARGAS DE NIEVE Y VIENTO, EN LIBRAS POR PIE CUA
DRADO DE SUPERFICIE DE TECHO.

Pendiente del techo
Localidad

60° 45° 30° 20° Plano

Estados del noroeste y Nueva
INGRRLCRNR = slss sva sisisnaiviesis 28 26 24 35 40
Estados del oeste y centrales. 2§ 26 24 30 35
Estados del sur y Pacifico ... 28 26 24 30 30

7. CONTRAVENTEO DE ARMADURAS.- Ammaduras diseiiadas apropiadamente, o £0s mar-
cos triangubares para naves de taller pueden reséstin satisfactoniamente --
cargas verticales y hornizontales que Les Aean aplicadas en el plano de fa -
aumadura, como se muestra en La gigura -4. Sin embargo, para Lograr que --
una serie de amwmaduras o marcos para talleres, permanezean nonmales al pla-
no de Las estructuras, debe instalanse un sistema conveniente de contraven-
Zeo y aviostramiento Laternal entre aunaduras.

Antes de discutin estos sistemas de contraventeo Latenal, es necesarnio ha-
cer uno o dos comentarios con respecto al montaje de armaduras individuales
Las anmadunas de medidas normales tienen nesistencia Lateral muy pequeiia, y
el resultado es que su manefo y montafe representa ciento problema. Muhcos
caleulistas para asegurar una rigidez Latenal nazonable, no wsardn una rela
cibn del ancho de £a cuerda inferion a su Longitud total menor que eiento -
valorn (1/125 es comdn y corrndiente).
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Fig. 4

Las anmaduras pequeiias generalmente son izadas por su vértice, ocasionando -
que fLas cuerdas inferiones queden sujetas a compresibn. EL nesultado es que
existe el peligho de pandeo Lateral de esos miembros. Una prdetica comin en
the algunos montadores es atar a fa armaduna por uno de sus Lados, un polin

por ejemplo de 102 a 152 mm para evitan que se fLexione Lateralmente duran-
te el montafe. EL montadon coloca y sujeta con vientos fa pimera armadura.
Despuls que otras armaduras han sido montadas, pondrnd Los Languenos y con --
ellos La estwuctura comienza a tenen nesistencia Lateral apheciable.

EL contraventeo colfocado entre armaduras o entre Las piezas extnemas del mé-
dulo de £as naves para taller tiene por objeto fa transferencia de Las can-
gas laterales a La cimentacibn de La contruccibn. La cantidad def contuaven
teo utilizado, varia mucho con el criterio de ingeniero a ingeniero. En Los
plnafos siguientes se dan algunos enuncdiados generales con nespecto a Los -
diversos tipos de contraventeo Lateral.

No se nquienen sistemas completos de contraventeo en £0s planos de Las cuen-
das superion e inferniones; Ain embargo, fa presencia de cargas pesadas mo- -
viéndose y La vibraciones considenables (como fa ocasionada porn gnias viafe-
nas) pueden cambian fa situacibn. Deberd usarse contraventeo diagonal en --
cwz en Los planos de Los miembros de La cuenda Superion. Eastos miembros L
gan Las anmadunas entre 81 y, con La ayuda de £0s Largueros (que actdan como
montantes) suministran el contraventeo necesarnio de fa cuexrda superion s6Lo

cada tres o cuatro clanos, como se muestra en fa pante (a) de 4 §igura 5.
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EL contraventeo diagonal en el plano de £as cuerdas inferiones de estructu-
nas pequenas es omitido a menudo, siempre y cuando no se hayan previsto en
eddificde cargas pesadas del tipo vibratonio. Para estructuras mayores, es
wsual poner contraventeo en el plano de £as cuerdas inferiones cada thes -
0 cuatro thramos. Una disposicidn caracteristica de este tipo de contraven
teo se muestra en fa parte (b) de La figura 5.

EZ contraventeo Longitudinal tambiln es necesario en ef plano de £as cofum
nas. la fuerza del viento actuando contra el extremo del edificio se tham
giere por el contraventeo mencionado a Las bases de £as columnas. En £0s
dibuges (c) y (d) de £a figura 5 se ven efemplos de este tipo de contrava
teo. Una alternativa para proporcionar contraventeo Logitudinal se muesta
en (e). Este ultimo tiene La ventaja de no entorpecen fLa Localizacibn de
ventanas.

Couezu.) Mmdw:u/

At =
v
v

S —

(a) Awdiostrnamiento en el plano de La - -
cuenda superion.

Armadunas .
2
) (.

(b) Awviiostramiento en ef plano de La
cuenda inferion.

Fig. 5
21



Aviostramiento de La cuenrda superion.

Columnas. /H

S

o

A

(e) Aviostramiento en el planc de Las

columnas.

Remate de Las colfumnas. «3

i A

(d) Awviiostrhamiento en ef plano de fLas

columnas.

Remate de fas cofumnas.

Ll

e

S

(e} Aviiestramiento en ef plano de fLas

columnas.

Fig. 5

2 Remate de
Las columnas.
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CAPT T ULO

11

ANALTSITS.

1. ANALISIS.- Hipbtesis de cdleulo. EL estudio de estos sistemas se efectia -
bajo Las siguientes caracteristicas:

1. Los nudos constituyen articulaciones sin rozamiento. En La nealidad
no se cumple esta condicibn por efecto de La unibn remachada o solda
da, oniginandose en consecuencia esfuenzos secundarnios, &4 bien de -
poca importancia en Los sistemas trhiangulados conrientes.

2. Todas Las cangas se consideran aplicadas en Los nudos y estdn conte-
nidas en el plano del sistema neticular.

3. Todas Las barras son nrectas. En algunos casos se construyen curvas
Las cabezas; en el cdleulo se hace caso omiso de La forma y se consi
dera fLa necta 1-2 que une Los nudos (figura 6). EL esfuenzo F que -
nresubta, produce una §Lexidn medida por ef momento M=Fe ; en conse-
cuencia, Las barras curvas thabajan a tensibn o compresidn excéntri-
cas, y sus dimensiones habuin de sen mayores que 44 fueran rectas.

4. Se consideran despreciables Las defonmaciones debidas a La elastici-
dad de Las barras y de Los apoyos, y se admite que son {nvariables -
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Las dinecciones de fas barnas Y de £as neacciones al establecer -
Las condiciones de equilibrio. !

Fig. 6

Para poder nesolver este tipo de sistema méednico o estwetunal es necesa-
nio garantizan primeno su isostaticidad.

A causa de Las restricciones de interconexibn a fas que se encuentran some
tidos Los efementos que constituyen La armaduna, nesulta simple obtenen --
una expresidn genérica que permite de e Lerminarn gdcifmente su grado de hipe
nestaticidad.

Supdngase una a/unadu/ta constituida por "b" bava y "n" uniones anticuladas.
De acuendo con Los Lineamientos de La estdtica, puede escribinse:
Namero de incégnitas:

Del sistema interno 4b

Dekl sistema externo n
Nimero de ecuaciones:

Ecuaciones de barras 3b

Ecuaciones de uniones Zn

Comparando Las cantidades anteriones puede determinarise fa Ls0staticidad, -
hipostaticidad de La armadunra.

La armadura es "hipostdtica" s4

3b + 2n in + n
La anmadura es "hiperestdtica” a4

3b + 2n dn + n
La anmaduna es "isostdtica" s4

3b+ In 4b + n

De La ecuacifn anterion se obtiew La expresibn denominada "condicibn genend
de isostaticidad de una armaduna” que se escndibe:

b=2n-n
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Garantizada La {sostaticidad de fa estructura, antes de proceder a su solu-
cifn, es necesario garantizan también su estabilidad, para Lo cual se apli-
can Los Lineamientos generales analizados anteriormente.

Garantizadas Lo isostaticidad y La estabilidad de fa estrwctura, se conti-
nida al andlisis de fa armadura para conocer fa magnitud y dineccibn de Las
fuerzas que actian sobre cada uno de sus miembros.

Las restricciones a Las cuales se encuentra sometido este Lipo de sistema
meednico o esthuctunal, penmiten establecen diferentes métodos para su 80
Lucibn, de entrne Los cuakes pueden citanse Los d{gulentes:

a) Método de Los nudos.

b) Método de Las secciones.

c) Método grdfico de cremona.

d) Método de £as nigideces.

e) Método de Las glexibilidades.
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. METODQ DE LOS NUDOS.- Para utilizan este método se dibuja un diaghama de -
cuerpo Libre de cualquier nudo de La awmadura, con tal que no actden mds de
dos fuerzas sobre dicho pasadorn. Se Ampone esta Limitacibn porque el siste
ma de fuernzas es concwrrente, de modo que 4080 puede disponerse, como es --
natual, de dos ecuaciones para su solucibn. AsL se va pasando de un pasa-
don a otro hasta que se hayan determinado todas fas incégnitas.

10 Zon
& ton B
-T
6m
§ ton
AL 4 ton CujLeexon 08 16 ton
4 4
i 5 . R i
T ] !
Fig. 7
Cidleulo de Las neacciones:
MA=0 10(4)410(4)+6(8)-8R0=0 51 Rv=léton
Fx=0 S—RAX=0 4 RA)(=8£on
Fy=0-10-10+16+RAV=0 S RAV=4ton
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Nudo A:

Fy =0 4 - AB sen 56.4°=0 .t AB=4.8 ton

FX =0 - § - 4.8 cos 56.4°+ AC=0 .t AC=10.65 Zon
Nudo D:

Fy =0 16 - BD sen 56.4°=0 .t BD=19.23 ton

Fx = 0 19.23 cos 56.4°- CD=0 .2 CD=10.65 ton
Nudo C:

Fy= 0 -10 + CB = 0 .t CB=10 ton

3. METODO DE LAS SECCIONES.- En ef método anterion se determinan fLas fuerzas
sobre vanios elemento utilizando diagrams de cuerpo Libre de £os nudos. En
el método de fas secciones se escoge una seceibn de £a viga como diagrama -
de cuenpo Libne. Esto nequiere cortan un ciento nimero de elementos, inclu
yendo aqueflos cuyas fuerzas se desconocen, con objeto de aisfar una parte
de fa viga. Llas fuerzas que actian en Los efementos contados obran como --
fuenzas exteriones que ayudan a mantener en equilibrio esa parte de f£a viga
Como el sistema es no concuwiente ni paralelo, se dipone de thes ecuaciones
Pon tanto, en cualquiera de Los contes nealizados no pueden hallanse mds de
thes fuenzas desconocidas. Hay que asegurarse de aistar compfetamente el -
diagnama de cuerpo Libre y al mismo tiempo de no tener mds de tres fuenzas

desconocidas. M
Z 4 fon
2 ton*~=1t— D
& ton %— s
" ;
10 ton
P N
b3 m o 4m . 4m : 4 m .
$ 1 U T ¥
Fig. &
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Cdleufo de Las neacciones:

MA=0 2(4) + 4(8) + 10(8) + 2(12) + 4(4) - 16 RH =0
-t Ry = 10 ton
e T  Rax < 4 2on
FV=0 RAV+10v2-4-10-2=0
s RAV = & ton

Tomando La parte derecha de ST:

MG=0 -4 DF cos 26.5°- 4(10) = ¢

.2 DF = - 11.18 ton
Fy=0 -10-2-11.18 sen 26.5°+ DG sen 56.4°= 0

.: DG = - 3.6 ton
Fx=0 -EG + 3.6 cos 56.4°+ 11.18 cos 26.5°= 0

: EG = 12 ton

Tomando fa pante izquierda de MN:

Mc=0 §(4) + 4(4) + BD cos 26.5°= 0

.2 BD = -13.4 ton
Fy=0 §-2-13.4 sen 26.5°+ CD sen 56.4°= 0

.2 CD =0
Fx=0 -4 + CE + 4 - 13.4 cos 26.5°= 0

.2 CE = 12 Zon

Tomando £a parte derecha de PQ:

Fy=0 -12 + 3.6 cos 56.4°- FH cos 45°= 0

.2 FH = 14.15 Zon
Fy=0 10 - 10 + DE - 3.6 sen 56.4°+ FG - 14.15 sen 45°= 0
MH=0 4 FG - 3.6(4) sen 56.4°- 10(8) + 8 0FE = 0

8



: DE = 10 ton

.: FG = 3 %ton
Tomando La parte Lzquierda de KL:
FX=0 -4 + AB cos 45°+ 12 = 0
: AB = 11.3 ton
FV=0 §-10 + 10 + CB + 11.3 sen 45°= ¢
: CB=20

Pon ecuaciones de nudos en A y H:
AC=12 ton
GH=10 Zon

METODO DE CREMONA.- Es ef procedimiento grdfico mds gencralizado para fa de
teminacidn de Los esfuerzos en Las barnas, una vez conocidas todas Las - -
fuenzas exterionres.

En cada nudo han de estar en equilibrio £as fuerzas exteriones en &L aplica
das, asi como Los esfuenzos interiones comrespondientes a Las barnas que ef
mismo concuwvien. EL conjunto de fuerzas mencionadas ha de constituin en ca
da nudo un pofigono cerrado. Permite eflo encontran dos esfuerzos de barra
desconocidos en un nudo, &4 se conocen Los de Las barras nestantes concu- -
nrentes en el mismo.

En La figura 9, se indica una armaduna de cubienta sometida a esfuerzos de
vientos nonmales al plano de un faldén. Se han representado en £a misma --
Los poligonos de fuerzas correspondientes a Los diversos nudos. Para dis-
Tinguin 84 una barra queda comprimida o atirantada, se observard ef sentido
que conresponde al esfuerzo de dicha barra en el poligono cerrado de fuen-
zas. Si& el sentido es tal que indica va dirnigido el esfuernzo contra el nu-
do, se trata de barna que thabaja a compresibn. Si el sentido es {nvernso -
al mencionado, se trata de barra sometida a tensdidn.

Puede disponerse un plano del conjunito de esfuerzos, de tal modo que La --
fuerza sea dibujada una sofa vez, estableciendo ef diagrama de Cremona.

29



Para eflo han de seguinse Las siguientes neglas:

1. Se dibufa en primer ténmino La armadura neducida a sus ejes, re-
presentando tambi&n Las fuerzas exteriones y reacciones aplica-
das en £0s nudos. Se numeran a continuacibn Las distintas ba- -
mas de fa anmadura.

Z. Se construye el poligono de fuenzas exteriones (cargas y heacelio
nes de apoyo), disponiéndofas en fonma correfativa, es decin, en
el mismo orden en que se encuentran en £a estwctura al necorren
La en un ciento sentido ciclico.

3. Se trazan fuego en el poligono de fuenzas {comenzando por un nudo
dénde solamente existan dos barras), y por Los extremos de cada -
una de &stas, paralelns a fas dos bamas que concurren en ef nudo
connespondiente de £a estructura. ASL, en fLa figura 9, comenzan-
do por el nudo 0, se traza por el extremo deeaguuzawunapa/cg
Leba a La barra 1, y pon el extremo de fa neaccibn A, oina parale
La a La baw 3.

Se obtiene de este modo un poligono cemado, quedando dedinida --
La magnitud y sentido de Los esfuerzos comespondientes a Las ba-
nmas 1y 3. La barra 1 quedard comprimida, y La 3, sometida a --
tensibn. Pasemos al nudo 1, en el que se conocen Los esfuenzos 1
Yy wdel sistema de fuenzas concwrrentes en equilibrio. Sofamente
se desconocen Los esfuenzos Z y 5 def citado sistema de fuerzas -
concunrentes, dedemmindndose inmediatamente sus valores al cerrar

el conrespondiente poligono obtenido thazando una paralefa a 5 --
por el extremo onigen de 1, y otra paralela a 2 por el extremo <
nal de W.

Se continida de este modo La operacifn, en La que deben tomarse --
Los esfuenzos en el onden condecutivo en que se encuentran Las --
respectivas bannas, al enumerarfas en ef sentido ciclico general
admitido afrededon del nudo que se considere.

4. Completada La figura de Cremona, ha de estarn relacionada con La -

de La estructuna, ampliada con £as cargas y neacciones, por Las -
dos propiedades siguientes:
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A cada segmento nectilineo de una corresponde uno paralelo en
La otrna.

Pon cada gnupo de rectas que concurren en un vértice, en una
de fas giguras, hay en fa otra un contorno Limitado pon para
Lelas a aquéllas.

. Los segmentos conrespondientes a fLas barvas de fa avmadura -
nos dan en su reciproca Los valores de £as tensiones, averni-
gudndose 84 se trata de compresibn o tensibn al necorrnen el
poligono que corresponde a un nudo en el sentido indicade --
pon £as fuerzas conocidas comrespondientes.

En el caso de tratarse de sistemas hipernestdticos, su cdleu-
Lo se efectia, en general, determinando el valon de fLas mag-
nitudes hiperestiticas pon aplicacibn del teonema de £os ta
bajos vintuales, y procediendo a continuacibn como en el ca-
40 de sistemas {8081thticos.

N
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POLIGONOS DE  FUERZAS

Nudo (I}

Nudo (0")
11

Nudo (0) B

Nudo (I1) Nudo (1')

Nudo (11')

3
T e
4
5 6
Diagrama de Cremona

Fig. 1
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2.

METODO DE LAS RIGIDECES.- Este métedo es conocide también como método de -
Los desplazamientos ¢ método del equilibrio. TInicialmente Lo expresamos en
Los sdiguientes pasod:

Se analiza ua elemento del sistema estructural, expresando La nela
cibn que existe entre Las fuerzas, Los desplazamientos y Las pro-
pledades eldstico geométicas de La barna en el sistema focal. Rea
Lizando Las trhansgormaciones necesarias para refernin Los elementos
estwuctunales al sistema global.

Se establecen Las condiciones de compatibilidad y equilibrio de --
Las banras del sistema en cada npdo. EL establecimiendo de estas
condiciones informan sobre £as cargas externas y La descripeibn --
de La conexibn de Las barras, formdndose La matniz de nigideces --
global k.

Resolviendo el sistema de ecuaciones anterior, se obtienen Los des
plazamientos en cada nudo. Numenicamente €sta es una parte muy 4im
portante del método.

Los elementgs mecdnicos en fas bamas, se obtendrdn una vez conocd
dos Los desplazamientos de Los nodos y substituyéndolos en Las e-
cuaciones fuerza desplazamiento.

Planteanemos ef método usando £a conocida ecuacifn fuenza desplaza
miento. Que en general podrnd esernibinse para una barra de cual- -
quien sistema estructunal (awumaduras, marcos, etc.) en coordenadas

T ) 6 ) (o) 1)
i} - (o) {4} (kg W)

Eslas ecuaciones al referinfas al sistema de coondenadas general o global -
e expresardn:

k- [ {a}+ (49 {2)
{ref - () {} - () i}

Con el objeto de {lustrnarn La aplicacibn del métedo de Las nigide-
ces a este Lipo de estrweturnas, tomaremos una armadura fonmada de

.

33



5 barnas con dos nudos £ibres y dos nudod fifos, como se (lustra en La figu

S TAGC NG Fig. 11 elemento estructural

1. Analizaremos un elemento de La estructura, esto es, obtendremos La -
ecuacibn de fuerza-desplazamiento, primero en el sistema Local y pos
terionmente en el sistema global.

Por equlibrio, podemos escribin:

--p - EA (4._
Ppm- Py = S (dy-dy),
-_EA . EA =
T4 - T dp - Ky - K
EA EA
PZ--—[_dl +—L—d2= -Kd’*Kdz

Que es La ecuacibn fuerza-desplazamiento en el sistema Local.
Obsérvese que en este caso cada ténmino es un nimeno.

Thansgormacidn del sistema Local al global. En £a figura 12, se Liene el -

vector fuenza y el vector desplazamiento dentre de Los sistemas Local y glo-
bal.
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VV

d’ N

X' d'y

Fig. 12
De La figuna 12a, tenemos:

P, = P cose

>~

1
PV = P senec

En forma matrnicial

1
Px Ccodeg

P, den=

G~

Leamando; thansgormadon a :

COS o¢ 4
también (T) =
dene¢ m

Y- () (2)

De £a giguna 12b, obtenemos:

d=d)1( cos =  + dZ' sen e

(3

1

dy

d = (coau Aeneg

d - () {} (3)
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Ahora premultiplicamos por T a Las ecuaciones (1).
(r) P, (1) Kd, -(1) Kd, |
(1) Py -(T)kd, + () Kd,

Obsérvese que Los primeros ténminos de Las ecuaciones anteriores se pueden -
substituin pon (2) y en Los segundos miembros el valor de (3).

{P;} - (J« [T)t{d;} - {1l « () ° {dé}
{P;} --(Mxk@M* {d;} + (1) k (3% {d;}
Leamando:

(] - (i) £ (13* (4)
Fiy- (D) - () e}

3 (8 - ()

1 1 1 1

P, K - K dl
(5)

1 1 1 1

PZ - K K dZ

Las ecuaciones (5) son £as ecuaciones fuerza-desplazamiento en el sistema -
global para barnas articuladas. La expresibn (4) es muy impontante, aqui -
La consideramos como La fonma de pasar La rigidez def sisiema Zocaf af glo-
bak.

La pregunta es como es (R), entonces cageularemos esta matriz substituyendo
Los valones del trhansgormador.

COd et

(K’] = __Ei_ﬂ_ (co¢-< Aen-c]
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2 2

denes  Cob = den e Im m

co&zx sen o code< 12 Im
(Kl] . EA _
= (6)

2. Condiciones de compatibilidad y equilibrio del sistema estwuctyral. --
Estableciendo £a compatibilidad en Los nodos, tenemos:

Baua a: id;a} =0 {d;a} = §dA}
gama b: {dlb) - o ) - 145}
Bama c: id;c} =0 {d;"—} = SdB}
Bava d: §dld} - 0 fa] - Al

sava e fuld) - o g - )

Estableciendo el equilibrio en Los nodos:
Nodo A

2 B L% S A B R
R R R R

Las ecuaciones fuerza-deplazamiento de cada barra quedan expresadas en fa -
diguiente gonma:

I CARS RN CARRT

R AR ORYCARRA
LD RN CA AU CA K
L P R U I A
OB (A U CAE
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"
o
(e}

i ()« 1 () e ful
{ria} CHORIRD {4
try} (k) ¢ w0 e [6) ¢ )
i k) e @3 - [d) e g
3 B C1 IO AR (4 I 78

Substituyendo estas ecuaciones en fas de equilibrio (8) y se ordena de tal -
forma que obtenemos:

[Kéz] afdd + [K;z] d fd ¢ [K;x] e {4 - [k;g] a {455 - {7
: [Két] e g - [K;z] ¢ il [K;z] e fdg] + [k;z] b {46} - {7

En fonma matrnicial, fas 2 ecuaciones matriciales anterndiones:

]
~
el
o

"

fau

(o]

)
+

4 l N
1 1 1 1
Kzg @ + Kppd + Kjpe : - Kip e dal- 1P
________________ T SO S
1 l 1 1
- Kgp oo f Kgg e + Kgg ¢ +Kppb | )dg| |Pg
~\ P,

En donde La matriz formada pon Las submatrices de fLas bavias Le LLamaremos
(k) matriz de rigides global o matrniz del sistema. Posterionmente haremos -
algunas observaciones a esta matrniz.

En esta fonma LLegamos a:
(<) {3 - {73
3. la sofucibn del sistemaantenion de ecuaciones algebraicas nos df Los - -
desplazamientos de Los nodos, en Las direccionzs nefernidas al sistema --
general. Podemos expresar a Los desplazamientos como:
fab - (7 173
En donde, para £os problemas que se presentan, es ef vecton de cangas {p}—
que actia en £os nodos (dato). La matriz de nigideces es necesarnio caleu-
Larta. Este método nos proponciona primenamente £os desplazamientos en --
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Los nodos, podemos caleulan Los desplamientos en Las barras utilizando Las -
matnices de thansgormacibn.

4. Para obtenern £as fuerzas o momentos en cada barra empleamos fas ecuacio
nes (10). Obteniéndose también Las neacciones en £os apoyos. Esto se com-
prenderd facilmente en un ejemplo numérico.

Esta es una forma del planteamiento del método de Las rigideces y nesulta -
interesante porque se obtiene solamente el nimero de ecuaciones correspon-
dientes a Los grados de Libertad, es decin, no se toman Las ecuaciones co-
rrespondientes a £as fronteras (nodos sin Libertad), desde of prineipio se
elimina el movimiento def cuerpo rigido.

A continuacibn se hardn algunas observaciones a La matriz de nigideces y se
verd como se puede consthuin observando Las barras que concurren al nodo, -
asZ como Las banas que Ligan nodos.

Matriz de Iu‘.gi.dacu.; la matrniz es simétrica con nespecto a La diagonal --
principal. Es invaniante, es decir no cambia para una estwctura determing
da. Es de buen comportamiento, 84 en La diagonal pruineipal se tiene Los --
téminos mayones en valorn, y ademds el ancho de banda cs pequeiio, con estas
condiciones el sistema converge ndpido.

Formacibn de La matriz k.- Para £a formacibn de £a matniz k, se procede
nd en fa siguiente fonma:

a) Los ténminos de fa diagonal principal se obtiene haciendo fa swma -
de Las submatrnices de nigideces de fas barras que conewwen af nodo.
Obsérvese, por La direccibn, si Las bannas Leegan o salen del nodo.

b) Los ténminos que se encuentran fuera de La diagonal principal son -
submatrices de fas banas que unen L0s nodos. Se pueden obtenen ha
ciendo Las pregunta: ; Como Liga efnodo”N" a £os otnos nodos?

Para La estructura de fa gigura 11, tenemos:
A B

(K;z)a " (K;Z)d + (K] )e

P
|
|
|
|
I
|
|
|
i
i
|
1
1
i
|
|
|
|
|
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Pon efemplo en el nodo A, LLegan Las barras "a" y "d" y sale £a bawra "e".
EL nodo A Liga B de 1 a 2 por medio de La barra "e”.

La regla antenion se cumple para cualquier estructura, pero no se deberd -
olvidar su fustificacibn o sea el uso de fLas ecuaciones de equilibrio y --
compatibilidad.

METODO

DE LAS FLEXIBILIDADES.- EL método de fas §lexibilidades £eamado --

también de £as fuenzas o de La continuidad o compatibilidad geométrica fa
expresaremos, 84in tratar de generalizar, en Los Aiguientes pasos:

1

2.

Se determina el grado de hiperestaticidad de £a estrwctura. Poste
niormente se eliminan fas fuerzas internas o reaccines que hacen -
hiperestdtica a fa estructura, estas fuenzas son conocidadasimple-
mente como redundantes.

En La estuctura o estweturas que resultan def paso anterior se -
caleulan Los desplazamientos en Los puntos y direceiones donde se
eliminanon Las nedundantes. Estas estructurnas "primarias" estandn
sujetas a La cangas iniciales.

Se nestauna’ fa continuidad de £a estructura aplicando fLas fuenzas
nedundantes que se eliminaron. Como estas fuerzas son incbgnitas,
4e aplican fuenzas unitarnioas y se cafeulan Los desplazamientos, o
sea que se genera fa matniz de flexibilidades.

Conocidos £os desplazamientos en Las extructuras {sostdticas y £os
coeficientes de glexibilidad se substituyen en fa ecuacidn despla-
zamiento- fuenza, obteniéndose un sistema algebraico de ecuaciones.
La sofucibn del sistema de ecuaciones di Los valones de Las fuen-
zas nredundantes.

. Los desplazamientos en cualquier punto, cuando ya se conocen Las -

nedundantes, pueden sen conocidos siguiendo el mismo procedimiento
del paso 2. 3

Para ifustran el método de £as flexibilidades a Las anmaduras desaroflare

mos el

ddguiente ejemplo:
Calewlar Las fuenzas en Las barras de La siguiente anmadunra.

DATOS:
E = constanta.
Se indican en La §igura 13.

40



§ Zon 6 Zon 6 ton
A A A1
0.8 0.8
3m
4 0.84 6A| A
v . T -
=1
3m U im
Solucidn. Fig. 13
Primeramente se obtiene el grado de hiperestaticidad de La estrwuctura.
G.H. = G.H. int. + G.H. ext. = 2
G.H. = 2
b=2-3;b=11; 4=6
G.H. = grado de hiperestaticidad.
b = nimero de barras.
§ = nimero de nodos.

Conociendo el grado de hiperestaticidad, concluimos que tenemos dos fuer- -
zas nedundantes o en este caso dos bavuas superabundantes.

La aramadura Ls0stdtica send:

8 6

10

(A)

(B)

4

8

11

Estuctuna pruimaria
Se caleulan Los desplazamientos en La aramadura primarnia en £os puntos y -
. dinecedidn donde se eliminaron fas barnas, usando ef método de fa carnga vin

djg =X Noi nld v
£=3
11
; L
dw =2 Nos n24 v
£=3
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En donde:

N: son Las fuenzas axiales generadas por Las cargas reales.
n: son fas fuerzas axianles generadas por fLas cargas unitarias.

nl =

n?

En £as figuras anterniones se dibujaron Las cargas unitarias en La direcceibn
donde se desea conocer Los desplazamientos.
Para £a sofucién complementaria es necesario oblener £a matrniz de f§Lexibili

dades, esto es:

b1 b2

En donde para caleulan £os coeficientes de flexibilidad, nuevamente usamos
el método de £a carnga virtual unitardia, auxilidndonos de Las figuras ante-

niones.
11

6, ;EE_ nli  nli

3
"

b2 ni omi
i3

6907 < i onu

LL

73
EAC

L
EAL

La ecuacibn fuenza-desplazamiento es:

fa}+ (F) P} - {0}

EL vecton desplazamiento Lo podemos Eeamar simplemente $di- el fugar de --

{do} .
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En forma explicita:

dr9 811 812

Ahona se procedend a efectuan operaciones numénicas.

Primeramente se analizard fa armadura primarnia sujeta a §, 6 y 6 toneladas
Obteniéndose Las siguientes reacciones:

RB=9ton RA=llton

Se resolverd £a anmadura por el método de £0s nudos. Como ejemplo se ano-
1a el nudo A y su equilibrio.

11

"

S

=
"

£F,

N Nudo A

En esta forma se siguen analizando Los nudos. Los nesultados que se obiu-
vieron se pueden ver en fa tabla VIII.

Ahona se analiza Lo misma estructura primaria pero sujeta a £as siguientes
cangas unitarias, con el objeto de obtener Las fuerzas axiales nli. Como
puede observarse, en este caso RA=RB=0’ ademas Lusthamos el equilibrio --
del nudo A.

Nudo A
Solucién nldi
n3
: 6 /
1 né
= o =
: . : £FV-Icoa45 ng = 0
1 Ny = 0.7071
n, = ¢.7071
RA=RB=0 Y
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Procediendo en forma andloga, ahona se analiza fa estructura primaria pero
para el caso del segundo tablero, como se indica es La siguiente gigura. -
0 sea que ahona determinamos Las fuernzas axiares ni -

Para este caso, solamente anotamos Los resultados de Las fuerzas axiafes a
un fLado de Las banras. Se necomienda vern Los nesuftados de todos—estos --
andlisis en La tabla VIII.

Solucion nzé 07071
0.7071 0.7071
Ry=Rg=0
0.7071
Substituyendo valones tenemos:
64.89 11.30 1.5 P, 0
1 : 1
T M :
60.65 1.5 11.30 PZ 0
~ o+
-~
P’ (11.30 -1.5 -64.89 -5.12
1
© 175.44 s
P -1.5 11.30 -60.65 -4.69
2 L J
Las fuerzas en Las barnas serdn:
P, = 5.12 (comp) P2 = 4.69 (comp)
Queddndonos La axmadura de La siguiente manera:
D 0.62 E 0.31 F
2.36 0.9 5.69
5012 .88) 0.4 .69
A B
3.62 C 3.32 ?
R,=11 R,=9

Resultados finales.
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L4

T A B L A VIII

E/(a; Li AL LEAE Not o Wy dyy diz* by pg W
3 3.00 1.00  3.00 11.00 0.7071 0 23.331 0 1.50 0 0 -7.38
4 3.00 1.00  3.00 0 0.7071 0 0 0 1.50 0 0 3.62
5  4.24 0.80  5.30 -4.24 -1.00 0 22.472 0 5.30 0 ge . -0.88
6 3.00 1.00  3.00  3.00 0.7071 0 6.364 0 1.50 0 0 0.62
7 300 1.00  3.00  6.00 0.7071  0.7071 12.726 12.726 1.50  1.50 1.50 0.93
§ 3.00 1.00  3.00 0 0 0.7071 0 0 0 0  1.50 3.32
9 4.24 0.80  5.30 -4.24 0 -1.00 0 22.472 0 0  5.30 -0.44
10 3.00 1.00  3.00  3.00 0 0.7071 0 6.36 0 0 1.50 0.31
11 3.00 1.00  3.00  9.00 0 0.7071 0 19.089 0 0 1.50 -5.69

64.893  60.601 11.30 1.50 11.30




7is

Comprabacidn.
Equilibrio nudo  "A" .

Fy=0=7.38#5.12X0.7071~”=0;”-11=0

Fx = -3.62 + 5.12 X 0.7071 = 0 ; -3.62 + 3.62 = 0

ESFUERZ0S SECUNDARIOS DE FLEXION DEBIDOS A LA RIGIDEZ DE LOS NUDOS.- La -
nealidad de constituin £as uniones remachadas o soldadas que en La prdcti-
ca e utilizan, verdadernos enfaces nigidos, hace que se produzean, en fas
barnas de Los sistemas neticulanes que estudiamos, tensiones de glexibn.

Si un sistema anticulado se deforma bajo La accidn de £as cargas, se produ
cen variaciones de Longitud en Las barras y desplazamientos de Los nudos,
ginando Las barrnas Libremente en Los mismos.

Si en fugan de sen Los nudos articulados se trata de nudos rigidos, no pue
den ginan Las barnas, y en consecuencia se produce glexibn de £as mismas,
que experimentan, pues, dos tipos de tensiones normales: Las debidas a es-
fuenzos Longitudianales y Las producidas por La gLexifn mencionada.

La 4nvestigacibn de estos esfuenzos secundanios puede hacerse por determi-
nacibn de Los desplazamientos de Los nudos y aplicando el método de Cross.

En genenal, no es necesario averdiguar el valon de estos esfuenzos secunda-

nios, que no tienen gran influencia en el grado de seguridad fLjado para -
el cdleulo de Las estructunas inianguladas utilizadas,
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CAPITULO

111

DISENO.

DISENO DE UNA ARMADURA DE TECHO.- En esta pante se caleulan Lo esfuerzos
de una anmadura para divensas condiciones posibles de cargas, Y estos dife
nentes valores se combinan, como se describif en Los capitulos anteriones
pana obtener Los valones criticos.

Los cfileulos nealizados para encontrar £04 esfuenzos no se muestran en La -
§igura 15, y 4680 se dan Los resulbtados. Los esfuenzos pueden obtenerse al
gebricamente o grdficamente, dependiendo de fa preferencia panticulan dek
caleulista. Quizds haya una pequeiia ventaja de un método sobre el otrho pa-
na Las cangas verticales, pero el procedimiento grdfico seguramente ahonra-
n& tiempo. cuando se trata de cargas faterales y anmadurds complicadas.

En ek siguiente efemplo se encuentran por separado, £04 edfuenzos para una
anmadura pon: carga muerta, carga foial de nieve, media carga de nieve y -
canga de viento. Los esfuerzos por carga total y media carga de nieve pue
den determinanse mediante su nelacin con £0s esfuezos por cargasd muertas.
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Efemplo: Determinar £os esfuerzos mdximos de disefiv para cada uno de fLos -
miembros del Lado izquiendo de fa awmadura de fa figura 14. Considerar £as
sdguientes condiciones:

1. Se desprecia La friccidn en el apoyo mbvil.

2. Peso de ka armaduna 5 1b/pie (25 Kg/m) de superficie cubienta; se
seleccionan 4 Langueros (W 10 X 33) para cada Lado de £a aunaduna.

Aumadurnas a 18' entre centros.

3a 13.42
18

b

4
6 a 12' = 72 s -
-

Fig. 14

3. Canga de nieve 20 1b/pie (100 kg/m) de proyeceidn horizontal de -
superficie de techo.

4. Cangas de viento 4.2 ib/pie (20 kg/m) de succibn en el fade a barn
Lovento y 9 1b/pie (45 kg/m) de succibn en fado a sotavento, se-
gin Lo necomendado pon L£a comisibn 31 de £a ASCE.

5. Cubienta 15 1b/pie (75 kg/m).

Sofucidn:

(a) Esfuenzos de carnga muerta gigura 15:

Peso de La anmadurna (5) (18) (13.42) 1205 1b
Cubienta (15) (18) (13.42) 3615 1b
Larguenos (18) (33) 594 1b
Carga total pon iableros 5414 16

48



(b) Esfuerzos debidos a carga total de nieve gigura 16:
Peso total por tablero = (20) (12) (18) = 4320 1b

Esfuernzos determinados mediante Las nelaciones de esfuenzos -
de carga muerta.
(c) Esfuerzos debidos a La mitad de £a carga de nieve figura 17:
(d) Esfuenzos debidos al viento de La izquierda figura 18 (Los -
debidos al viento de La derecha no se 4indican).
Canga del panef completo, fLado a barfovento = (4.2) (13.42)
(18) = 1.02 k.
Carga del panef completo, fado a sotavento = (9) (13.42) (18)
= 2.18 k.

Los miembros de £a armadura analizada para varias condiciones de carga en -
el efemplo se disedian en esta parte, suponiendo que se utilizan conexiones
sofdadas. Antes de presentar al diseio se hacen observaciones genernales --
con nespecto a La seleccibn de Los miembros de Las amaduras:

1. Para Las anmaduras nemachadas y con pernos un par de dngubos espal-
da con espalda es probablemente el tipo mds comin de miembro, pero -
para armadunas de claro cornto, Ligeramente cargadas, algunas veces -
se utiliza un s0fo dngulo. Se necordard que el mismo sujeto a ten-
846n con un s6Lo dngulo, tiene fa desventaja de La excentricidad. -
S£ Los momentos por excentricidad se consideran en el diseno de £os
miembros a tensibn con un s0fo dngulo, Las secciones resubtante segu
ramente no serdn mis econdmicas que &4 se hubieran seleccionado ini-
cialmente pares de dngulos. Para armaduras mis grandes, ya sea rema
chadas 0 con tonnillos, fa secciones W o 1 se podriian usar para algu
nos de Los miembnos.

2. Para armadunas soldadas, fas cuerdas se fabrican generalmente con --
Les. estnuctunales, secciones de dosdngulos o W.

3. Los miembros del alma se fabrican cominmente con dngulos, canales o
secciones W, sin toman en cuenta el tipo de conexidén utilizade.

4. De acuendo a Las nonmas utilizadas, o bien porque ef caleulista con-
sidene que miembros menores de cientas dimensiones son débifes para
Su uso prdetico, es posible que se fije una dimensibn minima a Los -
miembros de una armadura. Con grecuencia La dimensibn minima de un
miembro se Adentifica de dos dngulos de 2 X 2 X 1/4" (51 X 51 X 6 mm}
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TABLA DE ESFUERZOS  MAXIMOS
Esfuenzo de diseiio debido a: Combinacibn de esfuerzos
Miembro Esfuenzo de
diseiio

Canga Viento Carga Media  Vdiento DL+SL (DL+WL) 3/4 (DL+1/2SL

muern-  desde de canga desde +UL) 3/4

Za La de- nieve de La iz~

necha nieve  quier-
da

LOLI +27.1  +21.6 +10.8 -4.73 -8.90 +48.7 +16.8 +24.9 +48.7
L,L2 +27.1 +21.6 +10.8 -4.73 -8.90 +48.7 +16.8 +24.9 +48.7
L2L3 w2147 1728 +8.64 -3.57 -6.50 +39.0 +13.6 +20.1 +39.0
LUy -30.2 -24.1 -12.05 +7.25 +8.74 -54.3 -17.2 -26.2 -54.3
u,uz -24.2 -19.3 -9.65 +6.46 +7.10 -43.5 -13.3 -20.5 -43.5
u2u3 -18.2 -14.5 -7.25 +5.76 +5.48 -32.7 - 9.5 -15.0 -32.7
U,L, 0 0 0 0 0 0 0 0 0
U,L2 - 6.1 - 4.8 -2.40 +1.30 +2.73 -10.9 - 3.6 - 5.4 -10.9
UZLZ + 2.7 +2.16 +1.08 - .58 ~-1.22 +4.86 + 1.6 + 2.4 + 4.9
UZL3 - 7.6 =~ 6.1 -3,05 +1.66 +3.42 -13.7 - 4.5 - 6.8 -13.7
Ung +10.8 +8.64 +4.32 -3.%59 -3.59 +19.44 + 5.4 + 8.7 +19.4



5. Debe procurnarnse Limitarn La anchura de £0s miembros de £as armadu-
nas, pues se ha encontrado que en anmaduras con miembros anchos,
hay tendencia a La aparicidn de esfuerzos secundarios ghrandes.

6. Los miembros de £as cuerdas de Las anmadurnas consisten a menudo -
de un pergil que se extiende a Lo Largo de varios paneles. En ek
efemplo de esta seccidn presentado adelante, se supone ef mismo -
pengil en La mitad del claro total, mientras que £os miembros de
£a cuenda supenion son el mismo pernfil desde el apoyo hasta La --
cumbrena. Esto significa que cada perfil deberd diserarse para -
el esfuerzo miximo en cualquiera de £os miembros que comprende. -
EL nesultado send que algunos de L0 miembros estandn sobrados en
donde haya esfuenzos menores. Esta prdetica puede parecer antie-
condmica, pero 84 se hacen muchos empalmes para cambiar Las dimen
s4iones de Los miembros, donde Los esfuerzos cambian, Los ahorros
nesultantes en peso sendn probablemente anulados pon costo de fa-
bricacibn de dichos empalmes. S4& se tienen que hacer emplames en
puntos detenminados, con objeto de manejo o embarque, podria ser
econémico cambian Las dimensiones en es0s puntos.

7. S1 se colocan Larguernos entre Los nudos de La cuerda superion se
producinan momentos, Yy es0s miembros deberian, tedrnicamente, ser
analizados como vigas continuas. Sin embarngo el procedimiento -
mds comin, es condideran que cada miembro Liene sus extremos em—
potrhados como se muedtra en fLa figura 19.

l coMetul
{ junta

Fig. 19

junta

AL,

0trna posibilidad es analizar La cuenda superion pon distrnibucidn
de momentos como 84 fuera un miembro continuo. Sea cual fuere el
método utilizado para determinar Los momentos, ef miembro se dise
fia para Los momentos nesultantes, mids su esfuerzo directo, {ak co
mo se ha determinado porn el anblisis usual de armaduras.

8. En este ejemplo Los miembros sujetos a tensibn y a compresibn se
seleccionan y se dd su Lista en tablas. EL ingendiero, en La - --
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prdctica, con ayuda de varias tablas y otrnos datos de disedo no mos
thand su trabafo con tanto detalle, pero para el estudiante se con-
sidera que 84 es benéfico el detalle. Las tablas utilizadas son ex
plicativas pon 81 mismas. Unos cuantos comentarnios nefernentes a La
columna de "x minimo” en cada una de £as tablas, serndn de utilidad.
Se necorndarnd que el AISC acepta nelaciones de esbeftez méiximas de -
240 y 200, hespectivamente, para miembros principales sujetos a ten
440n y a compresdibn. Los menores valones permisibles de n se caleu
Lan para cada uno de Los miembros con sus diferentes Logitudes. Es
te valor minimo es de gran Ampontancia para evitan que el caleulis-
ta seleccdione miembros que sean demasiado esbeltos, hecho que de --
otha manera seguramente no descubrinia. Los valornes minimos de n -
son de parnticulan utilidad en La seleccibn de miembros, que tiene -
esfuenzosd pequenos.

. S{ un miembro estuviena sufeto a invernsidén de esfuenzos, caso que -

no ocwuie en este efjmplo, Zendrnia que ser diserado para nesistin --
tanto tensifn como compresibn.

Determinan Las dimensiones de Los miembros de fLa armadura analizada
en esteefemplo conddiderando conexiones sofdadas. Utilizar acero --
A36 y especificaciones AISC.

DISENO DE MIEMBROS A COMPRESION

Miembro Esfuenzo Radio minimo Seccibn 2/n
de dise- permisible seleccionada
iio (k) (putg)
Lou, -54.3 0.81 Wr7Xi7 110
U,Uz -43.5 0.81 wr7X17 110
U2U3 -32.7 0.81 Wr7X17 110
U,Lz -10.9 0.81 2Ls3X2X5/16’ 187
UZL3 =13.7 1.02 2L531/2X21/2X5/16‘ 194
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DISENO DE MIEMBROS A TENSION
Miembro Esfuenzo Mea Radio Seceibn Aea necesaria L/n
de dise- suminis  minimo  seleccionada (putg?)

iio (k) trada permi-

(pulg2) sible

(putg)
L0L1 +48.7 2.2 0.60 WT3X8 2.36 171
L,Lz +48.7 2.21 0.60 Wr3X8 2.36 171
LZLS +39.0 17 0.60 WT3X8 2.36 171
UyL, + 4.9 0.22 0.60 2L 2X2X1/4 1.88 236
U3L3 +19.4 0.88 0.90 2L33X3X1/4 2.88 232
U,L, 0 0 0.30 2L32X2X1/4 1.88 118



o )

5.41k
5.41 5.41k
2.4
41k 4.2 5.41k
30.2 6.1 2.7 30.2
5.1
27.1 27.1 27.1 27.1 27 27.1
13.5
12,53 Fig. 15
4.32k
1
4.32k 4.5 4.32k
74.5
4.32k o , 19.3 e
79.3
6.1 §.64
Y 6.1 |2.16 2}
4.8 4.
2.1 74
.‘F» 21.6 21.6 17.28 17.28 21.6 21.6
o Fig. 16 10. 80
2.16k
2. 16k B 2.16k
7.25
o - |5
3.05
T0-% 554
Fig. 17
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0.51k 1.09k

\

.02k 6.4

4.73 3.57
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CAPIAT UL O

v

OPTTMIZACION

La optimizacibn de Las vigas de albma abierta consisie en Los siguiente: --

Dado un clano, se propone un ipo de awmadura y feniendo fa carga a que va
ha estar sujeta, se procedend a varian el peralte en fonma ascendente, se

caleulan Los esfuerzos en fas barras para cada peralte propuesto y se tabu
Lan en una tabla para proceden posterionmente a su disedio.

Una vez disefiadas todas Las barras de Las anmadunas, se calewlara su volu-
men de aceno y costo por avmaduna, en seguida se procederd a grdficar Los
nesultados, La primera grdfica serd de peralte contra costo y La segunda -
de un factor L/h contra volumen de acero, don L es igual af claro de £a ar
madura y h es igual al peralte, se trazard una curva por todos Los puntos
gragicados y el punto mds bajo de esia nos proporcionara ef peralie Bpiimo.
Se analizandn 6 armadunas con claros de 5, 10, 16, 20 y 24 mis.

Para el disefio de Las barvas de Las anmaduras se realizard por medio del -
método eldstico y se empLeand un programa en BASIC para ef disedio de miem-
bros de acero sujetos a compresibn axiak, el cual se muestra en Las hojas
s{guientes, el tipo de acernc estrwctural que se usard send A - 3% .
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DISENO DE MIEMBROS DE ACERO SUJETOS A COMPRESION AXIAL ¥ TENSION.

Notacibn:
Segin el manual de diseno de obras civiles de La Comisibn Fede-
nal de Electricidad, seceifn 1 - estweturas de acero.
Ce helacibn de esbeltez que separa Los intervalos de com-
portamiento eldstico e Aineldstico.
E = M6dulo de elasticidad de acero (2,039,000.00 Kg/cmzl.
Fy= Punto de gluencia minimo especigicado segin el tipo de acero usado -
(Kg/cmz).
Fa= Esfuerzo permitiden compresibn axial, en ausencia de esfuerzos de --
§Lexion (Kg/cmz).
Ke/n= Relacibn de esbeltez efectiva mdxima def miembro.
Ft= Esfuerzo permisible a La tensibn.
§4= Facton de seguridad.

lemlie
Fy

ESFUERZOS  PERMISIBLES

8¢ Ke/n 3y Ce . Fa - 10480000
(KI./'L)Z
dénde: f§s= 1.92
o kem?
S{ Ke/n 4 Ce 2(C ]2
Fa = Ac

3
L g 5, 3(Ke/n)  (Ke/n)
dbénde: 6‘5— -3' #. 7 Ce = 8(cc)~3

Ft= 0.6 Fy

PROGRAMA EN BASIC PARA EL DISENO DE ELEMENTOS SUJETOS A COMPRESION AXIAL.

Variables:
e (ke/n)® = v
Ce=cC (ke/n)? = u
Ke/n = T Fa = F
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Programa:

19
15
29
25
3
35
49
45
59
52
54
56
60
65
79
75
)
85
90
109
119
120
125
139
149
145
169
165
179
180

PRINT "COMPRESTON"

INPUT "DAME E =" ; E
INPUT "DAME Y =" ;Y
PRINT "CALC DE C "

c=SR (ize W 2%E) /)
INUT  "DAMEK =" ; K
INUT  "DAMEL =" ; L
INUT  "DAMER =" ; R
PRINT  "CALC DE K&/n"

T = (Ksg)/n

U= (Kel)/nt 2

V= (Keg)/nt 3

IF TYCc THEN 199

PRINT "DONDE TeC "

PRINT '_'CALCULO PES ™" ‘

S = (s/3) + (3780 % (T/0)) - [11/8) s (vic 3)
PRINT "CALCULO DE F "

Felys O-(wizsc2) ) /7 s

GOTO 125

PRINT "CALC DONDE T»(C"
PRINT "CALC DE F "

F =10 480 000/u

PRINT "RESULT F =" ; F
PRINT CAP DE CARGA

INPUT "DAME AREA = " ; A
1F A =¢ THEN 189

PRINT "CARGA C = " ; C

C = AxF

GOTO 139

PRINT "FIN"
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ARMADURA TIPO WARREN

50 100

P= 600Ka
L= 500cm
h= vaniable

Acotacdiones en cm.

100

100



09

ECUACTONES 600 Kg P- 600Kg  P= 600Kg  P= 600Kg  P= 600Kg  P= 600Kg
DE LAS 25¢em h= 50cm h= 75cm h= 100cm h= 125cm h= 150cm
BARRAS 63.43° Q= 45° Qe 33.69° 0= 26.57° < 21.80° < 18.43°
. 4P sen &
AB=DE= ~—=r 4799 2400 1600 1200 960 800
_~p. 6P sen &
BC=CD= = 7198 3600 2400 1800 1440 1200
EF-Ak- __2P 2683 1697 1442 1342 1292 1265
cod U
GH-1J= OF sen & 5999 3000 2000 1500 1200 1000
L 7p
Alsfe == 2683 1697 1442 1342 1292 1265
BiD0e —f 1341 849 721 671 646 632
cos [
DH-BI= — 1341 849 721 671 646 632
CH=CI= 0 0 0 0 0 0 0
Jk=FG= 2P czin & 2399 1200 800 600 480 400
Hp- P sené 7198 3600 2400 1800 1440 1200
cos & .



19

ECUACTONES P- 600kg P- 600 Kg P- 600Kg P 600Kg  P- 600Kg P+ 600Kg
DE LAS h= 175em  h= 200em  h- 225cm ke 250cm  he 275em k= 300cm
BARRAS 0= 15.95° 0= 14.04° Q= 12.53° @ 11.31° 0= 10.30° ©- 6.44°
Ag-E- 4P e & 686 600 533 480 436 400
_~n. 6P sen &
Be-cp- £ ten g 1029 900 800 720 654 600
EEehs e 1248 1237 1229 1224 1220 1217
cos &
_1-_ 5P sen &
gL A © 857 750 667 600 545 500
ATeEGe ik 1248 1237 1229 1224 1220 1217
cod &
e
BJ=06- —F—— 624 618 615 612 610 608
-g1- T 1 8
DHBI= — " 624 618 615 612 610 60
CH=CT= 0 0 0 0 0 0 0
k. IP sen &
Jk=FG= 2P 2en 2 343 300 267 240 218 200
5 6P sen &
e LAl 1029 960 §00 720 654 600



Para una n= 25 cm
Pata £as barnas a compresdidn.
Banta Maxima Fuerza (Kg) Long.itud (em)

HI 7198 100

Seccibn propuesta: | 2 1/2 X 1/4"

Donde:

A= 7.68 sz e/ &£ Ce Fa= 1074 kg/cmz
n min= 1.24 om Cap. de carga;= 8250 . Kg > 7198 Kg
k= 1.0

.: el perfdil propuesto es bueno.
Pana fas barras a tensdidn.

Barra Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
BC 7198 100

Seccibn propuesia: | 1 3/4 X 1/4"

E,- 0.6 F = 0.6 X 12530 1520 kg/cn’

A= 520 ont TeA F, 5.20 X 1520 = 7904 Kg 7 7198 Kg
n min=0.86 om

R= 1.0 kiin & 240; ke/n= 116 & 240

: el perfdl propuestc es bueno.

Costo de £a armaduna:

Peso volumétnico del acero 8000 kg/ m
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 7.68 X 724 + 5.20 X 736 = 9388 r.‘!n?'

W= Vof. X Peso volumétrico

- 0.009388 X 8000 = 75 Kg
Costo= $ 192.00 X 75 = § 14419.20 62



Para una h= 50 cm

Para Cas barras a compresion.

Barta Maximg Fuerza (Kg) Longitud (em)
HI 3600 100

Secedbn propuesta: L 2 X 3/16"

Donde:

2 T
A= 4.61 om ke/n < Ce Fa= 939 kg/cm
nmin= 1-0Zcm Cap. de canga;= 4285 . Kg > 3600 Kg
k= 1.0

. el penfil propuesto es bueno.
Pana Las barras a tensdidn.

Barra Mdx<ma Fuenza (Kg) Longitud (cm)

BC 3600 100
Seccdibn propuesta: | 7 3/4 X 1/8"

E,s 0.6 F,r 0.6 X 2530 = 1520 kg /em?

A= 274 cm T-A F,-2.74X 1520 = Y164 kg > 3600kqg

k=71.0 ke/n & 240; kE/n= 98 £ 240

: el pengdl propuestc es bueno.
Costo de fLa anmadura:
Peso vofumétrnico del acero 6000 kg/ m3

Costo del acero estructural $ 192.00 kg
Vol.= A X Zong.= 4.61 X 784 + 2.74 X §26 = 5877 C.mz

W= Vol. X Peso volumétrico

w= 0.005877 X 8000

2 g
Costo= $ 192.00 X 47

47 K
= $ 9028 00 63



Para una h= 75 om
Pata Las baxras a compresdén.

Baria Méxéma Fuenza (Kg) Longitud (cm)
HI 2400 100

Seccin paopu.utw LZX1/8"

Donde:

Ae 3i100 lont ke/n & Ce Fa= 930 kg/cm’
aomins 1.02 om Cap. de canga;= 2§87 . Ka > 2400 Kg
k= 1.0

: el penfil propuesto es bueno.
Para Las barrnas a tensdidn.

Barva Maxima Fuenza (Kg) Long<itud (cm)

BC 2400 100
Seceidn propuesda:| 7/8 X 3/16"

E,s 0.6 F, = 0.6 X 2530 = 1520 kg/en’

A= 1.90 em T=A Fu= 1.90 X 1520 = 2888Kg > 2400Kg

n min= (.48 (J}

k= 1.0 rRe/n L 240; ke/n= 208 £ 240

: el perngdl propuesto es bueno.

Costo de fa awmadunra:

Peso volumétrnico del acero 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 3.10 X 860 + 1.90 X 940 = 4452 cm®

W= Vof. X Peso volumétrnico

W= 0.004452 X 8000 = 36 Kg

Costo= $ 192.00 X 36 = $ 6838..0 o



Para una h= 100 om
Para Las bartas a compresdon.

Banna Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
HI 1800 100

Seccibn propuesta: L 1 3/4 X 1/8"

Donde:

2 2
A= 2.74 om ke/n £ Ce Fa= 798 kg/cm
A min= 0.g9 om Cap. de canga;= 2187 Ka > 1800 Kg
k= 1.0

.: el pergil propuesto es bueno..
Para fas barnas a tensdon.

Barra Méxima Fuerza (Kg) Long<tud (em)

BC 1800 100
Seccedibn propuesta: | 7/§ X 1/8"

E,- 0.6 F = 0.6 X 12530 = 1520 kg/cm®

2
A= 1.32  om T=A F,= 1.32 X 1520 = 2006 Kg > 1800Kg

nmin= 0.48 om

k= 1.0 RE/n & 240; k/n= 208 & 240

. el perfil propueste es bueno.

Costo de fa awmadura:

Peso volumétnico del acero 8000 kg/ m
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 2.74 X 948 + 1.32 X 1072 = 4013 om>

W= Vol. X Peso volumétrico

W= 0.004013 X 3000

32 Kg
Costo=$ 192.00 X 32

$ 6163.00 65



Para una h= 125 cm
Para fas barnas a compresidn.

Barnia Maxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)

AJ 1292 135

Secedidn paopuum: L2X1/8"

Donde:

A= 310 cn ke/n ¥ Ce Fa= 598 kg/cm®
A min= 1.02 cm Cap. de canga;- 1855 K3 > 1292 Kg
k= 1.0

: el pengil prwopuesto es bueno.
Pana fLas bavas a tensidn.
Bavia Wixime Fuerza (Kg) Longitud (em)
AK 1292 135
Seccibn propuesda: | |ify x ig®

E,s 0.6 F = 0.6 X 12530= 1520 kg /cm®

A= 1.93 am T=A Fu= 1.93 X 1520 = 2934 Kg » 1292 Kg

ke 7.0 Re/n < 240 RE/1= g1 & 240

: el pengil propuesto es bueno.
Costo de La awmadunra:
Peso volumbtrico del acono 8000 kg/ m

Costo del acero estructunal $ 192.00 kg

Vol.- A X Rong.= 3.10 X 1040 + 1.93 X 1210 = 5559 cm’

W= VofL. X Peso volumétrnico

w= 0.005559 X 8000 = 44 Kg
Costo= $ 192.00 X 44 = $ 853.00 66



Para una h= 150 om

Para {as batras a compresdidn.

Baua Maxima Fuerza (Kg) Long4tud (cm)
AJ 1265 158

Seccibn propuesta: | 2 X 1/8"

Donde:
A= 3.10 em’ ke/n Ce Fa= 437 kg/anz
n min= 1.02 om Cap. de carga;- 1354 Ka > 1265 Kg
k= 1.0

.: el pen§il propuesto es bueno.
Pana fas barnas a tensidn.
Baua Mdxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)

AK 1265 158
Seccidn propuesia: | 1 1/2 X 1/§"

£y 0.6 F = 0.6 X 125301520 kg/cn’
2
A= 2.34 em T=A F,= 2.34 X 1520 = 3557 Kg > 1265 Kg
n min= 9,76 cm
k= 1.0 ke/n £ 240; kR/n= 208 <& 240

: el perfil propuesto es bueno.

Costo de £a armadura:

Peso volumétrnico delf acero 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 3,710 X 1132 + 2.34 X 1348 = 6664 aor

W= Vol. X Peso volumétrico

w= 0.006664 X 8000 = 53 Kg

- 7
Costo= ¢ 192,00 X 53 = § 1023£.00 6



TPara una h= 175 em

Para Las barras a compresdidn.

Bava Méxima Fuenrza (Kg) Longitud (cm)
AJ 1248 . 182

Secedibn propuesta: | g x 3/14"

Donde:

z 2
A= 4.61 om ke/n Ce Fa= 329 kg/cm
A min= 1,02 om Cap. de canga;= 1517 Kg > 1248 Kg
k= 1.0

.: el penfdl propuesto es bueno.

Parna fas bavras a tensidn.

Baria deﬁna Fuenza (Kg) Longitud (cm)
AK 1248 182
Seceddn propuesia: | 7 172 X 1/§"

B 0.6 F ot 0.6 X 2530 = 1520 kg/cm”

A= 2.34 om? T-A F- 2.34 X 1520 = 3557 Kg » 1248 Kg

nmin=  0.76 cm

k= 1.0 Re/n L 240; kR&/n= 239 £ 240

.: el pergil propuesto es bueno.

Costo de fa armadura:

Peso volumétrnico del acerc 8000 kg/ "
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

VoZ.= A X Long.= 4.61 X 1228 + 2.34 X 1492 = 9152 cm3

W= VoZ. X Peso volumétrico

w= 0.009152 X 8000 = 73Kg

Costo= $ 192.00 X 73 = $ 14058.00 65



Para una h= 200 om
Pata Las barras a compresddn.

Barvia Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)

AJ 1237 206

Seccibn propuesta: L 2 1/2 X 3/16"

Donde:

2 2
A= 5.81 om ke/n 2 Ce Fa= 3¢9 kg/cm
nmin= 1.24 om Cap. de canga;= 2206 Ka > 1237 Kg
=10

: el pengil propuesto e bueno.
Pana Las barras a tensidn.

Bavua Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
AK 1237 206

Seccibn propuesta: | g 374 x 1/8"

E, 0.6 F 0.6 X 2530 = 1520 hg/en’

y =
A= 2.74 cm T=A F«t= 2.74 X 1520 = 4165Kg » 1237Kg

nmin= 0-89  cm

k= 1.0 kRe/n £ 240; kb/n= 231 &£ 240

: el perngil propuesto es bueno.

Costo de La avmadura:

Peso volumitrico del acono 8000 kg/ m°
Costo del acero estauctunal $ 192.00 kg

Vol.= A X fong.= 5.81 X 1324 + 2.74 X 1636 = 12175 e.m3

W= VoL. X Peso votumétnico

w= 0.012175 X 8000
Costo= $ 192.00 X 97

97
$ 18701. 40 69

uon



Para una h= 225 cm
Pata Las barras a compresidn.

Barwa Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
AJ 1229 230

Secciln propuesta: L 2 1/2 X 3/16"

Donde:
A= 5.81 o’ e/ > Ce Fa= 305 kg/cm2
nmin= 1.24 om Cap. de canga; = 1770 Kg > 1229 Kg
k= 1.0

: ol perngil propuesto es bueno.
Pana Las barras a tensdion.

Baria Maxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
AK 1229 230

Seceddn propuesta: | g x 1/g"

E,” 0.6 F = 0.6 X 2530 < 1520 kg/on’

A= 3.10 em? T-A F,=  3.10 X 1520 = 4712Kg » 1229Kg
n min= 1.02 cm

R= 1.0 ke/n £ 240; kE/n= 225 & 240

: el penfil propuesto es bueno.

Costo de £a anmadura:

Peso volumétrnico del aceno 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vok.= A X Long.= 5.81 X 1420 + 3.0 X 1780 = 13768 (‘JF3

W= Vol. X Peso volumétrico

w= 0.013768 X 8000 = 110Kg

Costo=$ 192.00 X 110 = $ 21248.00 “



Para wuna h= 250 cm
Para fas barras a compresdion.

Barra Maxima Fuerza (Kg) Long<tud (cm)

AJ 1232 255

Seccibn propuesia: | 2 1/2 X 3/16"

Donde:

2 2
A= 5.81 om ke/n D> Ce Fa= g4¢ kg/cm
nomin=  1.24cm Cap. de canga; = 1440 Kg 7 1229 Kg
k= 1.0

.: el pergdl propuesto es bueno.
Pana fas bawas a tensdidn.

Baria Maxima Fuerza (Kg) » Long4itud (cm)
AK 1224 255

Seccibn pwpuesta: | 2 172 X 3 /16"

2 - z
£ 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg/cm

e 5.81 om? T-A F,= 5.81 X 1520 = 8831Kg > 1224Kg

k= 1.0 re/n < 240; ke/n= 206 £ 240

.2 el penfil propuesto es bueno.

Costo de La armadunra:

Peso vofumétrico del acero 8000 kg/ m3
Costo del aceno estructural $ 192.00 kg

Vot.= A X Long.= 5.81 X 1520 + 5.81 X 1930 = 20045 c.rn3

W= VofL. X Peso volumétrico

w- 0.020045 X $000

= 160 Kg
Costo= $ 192.00 X 160 =

$ 30756°.00 71



Para una h= 275 om
Pana fas barnras a compresion.

Bara Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)

AJ 1220 280

Seccibn propuesta: L 2 1/2 X 1/4"

Donde:

o kx> Ce Fa= 206  kglam’
nomin= 1.24 cm Cap. de carga; = 1579 Ka > 1220 Kg
k= 1.0

: el pengil propuesto es bueno.
Para Las barnras a tensdidn.

Baria Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (em)
AK 1220 280

Seccdibn propuesta: L 2 1/2 X 3/16"

e 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg/en’

2
A= 5.81 am T=A Ft= 5.81 X 1520 = §831Kg » 1220Kg

-

amin= 1.24 om

= 1.0 he/n & 240; Re/n= 226 £ 240

.: el perngil propuesto es bueno.

Costo de La armadura:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 7.68 X 1620 + 5.81 X 2080 = 24526 cm’

W= Vok. X Peso volumétrico

W= 0.024526 X £000 = 196 Kg
Costo= $ 192.00 X 196 = $ 37673.00 72



Pawa una h= 300 cm

Pata Las oarias a compresién.
Barta Méax.ima Fuerza (Kg)
AJ 1217

Seccdbn propuesta: L21/2 X 1/4"

Donde:
A= 1-88 ot ke/n ¥ Ce Fa= 174 kg/cm’
: 4
xomins 1.24 com Cap. de carga;= 1339 Kg » 1217
k= 1.0
: el perngil propuesto es bueno.
Pana Las barras a tensdon.
Baua Mdx4ima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
AK 1217 304
Secedldn propuesta: L 3 X 1/4"
£, 0.6 F,= 0.6 X 2530 = 1520 kg /em*
2 2 .
A= 9.29 am T=A F/t- 9.29 X 1520 = 14121 Kg »
n min= 1.59 cm
R=1.0 rE/n £ 240; ke/n= 191 £ 240

: el pengil propuesto es bueno.

Costo de £a anmadura:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m3
Costo del aceno estructural $ 192.00 kg

Longitud (cm)

304

Vol.= A X Long.= 7.68 X 1716 + 9.29 X 2224 = 33840 cm3

W= Vol. X Pesc volumétrice

w= 0.033840 X §000 = 271 Kg
Costo= $ 192.00 X 271 = $ 5197¢.00 Kg

*Kg

1217 Kg
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Armaduna tipo PRATT
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p = 1000Kg F
L = §00cm
h = variable

Acotaciones en cm.

H = hz + 7002



ECUACTONES DE  P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000kg P=1000Kg P=1000Kg
LAS BARRAS h=25cm ~ h=50cm  h=75cm  h=100cm h=125cm  h=150cm

AB=HI=0 0 0 0 0 0 0
. 3.50P ’

se-i= 2222 14000 7000 4667 3500 2800 2333

CD=FG= if:l'i 24000 12000 8000 6000 4800 4000

oE-eF= 1228 30000 15000 10000 7500 6000 5000
s

1J=RA= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500

JK=QR= 3—°Z£’3 14000 7000 4667 3500 2800 2333
. 6eP

kL=pg- 52 24000 12000 8000 6000 4800 4000

LM=0P= Lff-—" 30000 15000 10000 7500 6000 5000
o 8RP

Mu=No- 557 32000 16000 10867 $000 6400 5333
.. 3.5PH ,

RB=JH- 2P 14431 7826 5833 4950 4482 4206

HK=QB= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
 2.5PH

k-ge= Z2PH q0308 5590 4167 3536 3202 3005

GL=PC= 2.5P 2500 2500 2500 2500 2500 2500

1.5PH

FLepp L oPH 6185 3354 2500 2121 1921 1803

FM=0D= 1.5P 1500 1500 1500 1500 1500 1500

ME=0E= 9‘—%’3 2062 1118 833 707 640 601

EN=P 1000 1000 1000 1000 1000 1000



ECUACIONES DE  P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg
LAS  BARRAS h=175cm  h=200cm  h=225cm  h=250cm  h=275cm  h=300cm

AB=HI= 0 0 0 0 0 0 0
BC=GH= iff_” 2000 1750 1556 1400 1273 1167
CD-FG- iﬁ—" 3429 3000 2667 2400 2182 2000
_or 7.5P
pEERe 4286 3750 3333 3000 2727 2500
1J-RA= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
IK-Qr- 228 2000 1750 * 1556 1400 1273 1167
KL=PQ- %” 3429 3000 2667 2400 2182 2000
o 7.50P
Lh=op- L-LP 4286 3750 3333 3000 2727 2500
MN=NO= %—P 4571 4000 3556 3200 2909 2667
RB=JH= 3'—2'1 4031 3913 3830 3770 3724 3689
HK=QB= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
2.5PH
kG=ge- 2-2PH 28679 2795 2736 2693 2660 2635
GL=PC= 2.5P 2500 2500 2500 2500 2500 2500
FL=PD- ’_'flp_” 1728 1677 1641 1616 1596 1581
FM=0D= 1.5P 1500 1500 1500 1500 1500 1500
ME=0E- 9‘—‘51& 576 559 547 539 532 577
EN=P 1000 1000 1000 1000 1000 1000

78



Pana una h= 25 cm
Para Lat bawras a compresddn.

Baura Mdxima Fuenza (Kg) Long4tud (cm)
NO 32000 100

Seccibn propuesta: L 5 X 7/16"

Donde:
A= 26.97 ot ke/n £ Ce Fa= 1345 hg/cmz
nomin=2.49 om Cap. de carga;- 36349 Kg>32000 Kg
k= 1.0

: of pengil propuesto es bueno.
Para Las bavwas a tension.

Barva de,;’ma Fuernza (Kg) Longitud (cm)
DE 30000 10C

Seccidn propuesta: L 4 X 7/16"

E,s 0.6 F, - 0.6 X 2530 - 1520 kg /en®

2
A= 21.35 cm T=A Ft=21.35 X 1520 = 32 452Kg > 30000Kg

amin=1.98 om

b= 1.0 e/in £ 240; kRe/n= 51 L 240

: el pengil propuesto es bueno.
Costo de fa armaduna:
Peso volumétrico del acero §000 kg/ m3

Costo del acero estauctural $ 192.00 kg
Vol.= A X fong.= 21.35 X 1624 + 26.97 X 1025 = 62 317 cm3

W= Vol. X Peso volumétrico

w= 0.062 317 X 8000 = 498Kg
Costo= $ 192.00 X 498 = $ °5 616.00 79



Para una h= 50 cm
Para fas bawwas a compresidn.

Barvua Méxima Fuerza (Kg) Longitud (em)
ON 16000 100

Seccibn propuesta: L 4 X 1/4"

Donde:
A= 12.52 cn? ke/n & Ce Fa= 1997 kglem’
A min=2.01 om  Cap. de canga;=14166 Ka> 16000 kg
bl 0

.: el penfil propuesto es bueno.
Pana Las bavas a tensidn.

Bara Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
DE 15000 100

Seceibn propuesta: L 2¥p X3/g"

E,- 0.6 F = 0.6 X 2530 1520 kg/cm?

2
A= 11.16 em® T-A F4 11.16 X 1520 = 16963Kg > 15000Kg

nmin=1.22 cm

be 1.0 ke/n & 240; kR/n= gp & 240

: el perf«l propuesio es bueno.

Costo de fa anmadunra:

Peso votumétrico def acero §000 kg/.m>
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 12.52 X 1250 + 11.16 X 1696 = 34 577 em’

W= VoL. X Peso volumétrico

w= 0.034577 X 8000 = 277 Kg 80
Costos & 192.00 X 277 = & 53 184.00



Para una h=

75 cm

Pana Las barias a compresidn.

Bavra
NO

Seceddn propuesta: |

Donde:

A= 9.29 omt

A mins 1.59 om

Mdxima Fuenza (Kg)

10667
3 X 1/4"
ke/n £

Cap. de canga; =

.: el pengil propuesto es bueno.

Pana Las barras a tensidn.

Bara
DE

Seccibn propuesta:

Ef 0.6 Fy =
A= 7.42 c_m2
nmin= 0.99 om
k= 1.0

10000

L

0.6

RE/n <

Méxima Fuernza (Kg)

2 X 5/16"

X 2530 = 1520 kg/cn’

Ce

100

11 197 Kap10667

100

T=A F_.=7.42 X 1520 =

240; ke/n=

: el pernfil propuesto es bueno.

Costo de La anmadura:

z

Peso voluméinicc del acero 8000 kg/ ,m3

Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol. =

w= Vol.

w= 0.027058 X 8000 =
Costo- % 192.00 X 216

X Peso volumétrico

216 Kg
$ 41 472.00

A X Long.=9.29 X 1475 + 7.42 X 1800

240

27 058 cm

Longitud (cm)

kg/cm2

Kg

Longitud (em)'

11 278Kg » 10 000Kg

3

81



Pana una h= 100 cm
Pana fas barwas a compresdion.

Bauva Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
NO 8000 100

Seccidn propuesta: L 21/2 X 1/4"

Donde:

A= T.68  opt ke/n & Ce Fae 1074 kg/cm’
nmins 1-24 om Cap. de canga; = 8250 Kg > 8000 Kg
pe 1.0

.t el pernfil propuesto es bueno.
Para Las barras a tension.

Barna Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
DE 75000 100

Seccibn propuesta: L 1/4°X1/4"

£ 0,6 F 0.6 X 2530 = 1520 kg/em’

B
A= 5.20 cmz T=A Ft= 5.20 X 1520 = 7904Kg > 7500Kg

k= 1.0 kRe/n &  240; kE/n= 116 <£ 240

: el peng«l propuesto es bueno.

Costo de £a anmadura:

Pesc vofumétrico del acero 8000 kg/ m3
Costo del aceno estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 7.68 X 1700 + 5.20 X 1928 = 23 082 cm®

W= Vol. X Peso volumétrnico

w= 0.023 082 X 8000 = 185Kg

82
Costo= 4 192.00 X 185 = ¢ 35 453.00



Pana una h= 125 cm

Parna Ras barras a compresdion.

Baua Maxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
NO 6400 100

Seccidn propuesta:L 2 X 5/1e""

Donde:

Ae  TAL LfE ke & Ce Fa= 903 kg/cm?
n min=9-99  om Cap. de canga; = 6702 Kg > 6400 Kg
pe 1.0

: el penfil propuesto es bueno.
Parna Las bavas a tensidn.

Bavua Maxima Fuenza (Kg) Long4itud (cm)
DE 6000 100

Seceibn propuesta: L | Bly x 3/1e"

B 0.6 F = 0.6 X 12530 = 1520 kg/cm?

o DB ot T-A F,= 4.03 X 1520 = 6126Kg > ' 6000Kg
rn min= 0.89 cm

k= 1.0 Re/n & 2405 ke/n= 112 & 240

: el pergil propuesto es bueno.

Costo de La anmadunra:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Zong.= 7.42 X 1925 + 4.03 X 2080 = 27 666 cm>

W= Vol. X Peso volumétrico

w= 0.027 666 X 8000 = 181Kg 83
Costo= $ 192.00 X 181 = $ 34 185.00



Pana una h= 150 cm

Pana fas barnnas a compresion.

Baa . Mdxima Fuerza (Kg) Long<tud (cm)
NO 5333 100

Secedibn propuesta: L 2 1/2 X 3/16"

Donde:

A= 5-81 oyt ke/n <& Ce Fa= 1074  kg/em’
nomin= 1-24 cm Cap. de carga; = 6241 Kg »5333 Kg
k= 1.0

: el pernfil propuesto es bueno.
Para Las bavas a tensdidn.

Bauva Médxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
RB 4206 180

Seccidn propuesita: L 1 3/4 X 3/16"

E,s 0.6 F,= 0.6 X 2530 = 1520 kg /en®

A= 4.03 em? T-A F,= 4.03 X 1520 = 6125kg > 4206Kg
mtne 0,89 | on

k= 1.0 ke/n & 240; ke/n= 202 £ 240

.: el pengdl propuesto es bueno.

Costo de La anmadunra:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Rong.= 5.81 X 2150 + 4.03 X 2240 = 21 519 om’

W= Vof. X Peso volumétrnico

W= 0.027 519 X 8000 = 172 Kg

Costo=$% 192.00 X 172 = $ 33 053.00 -



Para una h= 175 cm

Para Las barnas a compresidn.

Bavua Méaxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
HK 3500 175

Secedldn propuesta: L 2 1/2 X 1/4"

Donde:

As - T.68 amt ke/n ¥ Ce Fa= 524 fzg/cm2
nomin= 1.24 cm Cap. de carga; = 4041 Kg » 3500 Kg
= 1.0

.: el pengil propuesto es bueno.
Para Las baras a tensddn.

Barna Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
RB 4031 202

Seccibn propuesta: L 2 X 1/8"
E.» 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg/cm®
A= 3.00 am T=A F,= 3.10 X 1520 = 4712Kg > 4031Kg

nmins 1.02  om

= 1.0 ke/n < 240; ke/n= 198 <& 240
.: el pengil propuesto es bueno.

Costo de La anmadutra:

Peso volumétrnico del acero 8000 kg/ m’

Costo del acero estructural $ 192.00 kg

VoL.= A X Long.=7-68 X 2375 + 3.10 X 2416 = 25 730 cn®

W= Vol. X Peso volumétrico

W="0.025 730 X 8000 = 206Kg 85
Costo= $ 192.00 X 206 = $ 39 521.00



Para una h= 200 cm

Para Las bawas a compresdidn.

Bava Maxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
HK 3500 200

Seccibn propuesta: L 3 X 1/4"

Donde:

A= 9.29  om? ke/n ¥y Ce Fa= 664 kg/em’
n min= 1.59 em Cap. de canga;= 6165 Kg » 3500 Kg
R= 1.0

: el perfil propuesto es bueno.
Para Las baras a tensdidn.

Barra Mdxima Fuernza (Kg) Longitud (cm)
RB 3913 224

Seceibn propuesta: L 2 X 1/8"

By 0.6 Fy = 0.6 X 2530 = 1520 kg/cmz

A= 3.10 om T=A Ft= 3.10 X 1520 = 4712Kg > 3913Kg

n min= 1.02 cm

k= 1.0 ke/n - &  240; RE/n= 220 <L 240

: ol pengil propuesto es bueno.

Costo de fa anmadunra:

Peso volumétrnico del acero 8000 kg/ m3
Costo def acero estructunal $ 192.00 kg

Vol.= A X fong.= 9.29 X 2600 + 3.10 X 259 = 32 189 c_m3

W= VoL. X Peso volumétrico

w- 0.032 189 X §000 = 258Kg
Costo- § 192.00 X 258 = § 49 443.00



Pana una h= 225 cm
Para Las barras a compresidn.

Bavua Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
HK 3500 225

Seceibn propuesta: L 3 X 1/4"

Donde:

A= 9.29  on? ke/n Y Ce Fas 523 hg/em’
nmin= 1.59 em Cap. de carga; = 4862 Kg» 3500 Kg
k= 1.0

.: el penfil propuesto es bueno.
Para £as barnras a tensidn.

Bauva Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
RB 3830 246

Secedidn propuesta: L 2 1/2 X 3/16"

£, 0.6 F, = 0.6 X 12530 = 1520 kg /em®

A= 5,81 cm T=A Ft= 5.81 X 1520 = 8831Kg » 3830Kg

b 120 kRe/n & 240; ke/n= 198 L 240

.: el pernfil propuesto es bueno.
Costo de fa anmadunra:
Peso volumétrico def acero 8000 kg/ m°

Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X bong.- 9.29 X 2825 + 5.81 X 2768 = 42 326 on’

W= Vof. X Peso volumétrnico

w= 0.042 326 X 8000 = 339Kg
Costod 192.00 X 339 = $ 65 013.00



Para una h= 250 cm

Para Las barras a compresdidn.

Barva Mdxima Fuerza (Kg) Long<tud (cm)
HK 3500 250

Seccibn propuesta: L 3 X 1/4"

Donde:

A= 9.29 en? ke/n Ce Fa= 424 lzg/an2
aomine 1.59 em  Cap. de canga;= 3938 Kg ¥ 3500 Kg
R= 1.0

.: el penfil propuesto es bueno.
Pana Las barvwas a tensidn.

Bara Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
RB 3770 269

Seccién propuesta: L 21/2 X 3/16"

£, 0.6 F, = 0.6 X 125301520 kg/en®

A 581 s T=A F,- 5.81 X 1520 = §831Kg > 3770Kg
w128 om

= 1.0 ke/n & 2405 ke/n= 217 K 240

.: el penfil propuesto es bueno.

Costo de fa armadura:

Peso volumétiico del acero §000 kg/ .m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol. A X Long.- 929 X 3050 + 5.81 X 2952 = 45 486 cm®

W= Vol. X Peso volumétrico

W= 0.045 486 X 8000

364Kg
Costo= $ 192.00 X 364

$ 69 866.00

88



Para una h= 275 cm
Para Las barnas a compresidn.
B Méxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)

HK 3500 275

Seccibn propuesta: L 3 X 5/16"

Donde:

A= 11.48 on® ke/n > Ce Fa= 312 kg/em’
Amins 1.5 om Cap. de canga; = 3579 Kg > 3500 Kg
p= 1.0

.: el pengil propuesto es bueno.
Pana £as barras a tensidn.

Barva Méxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
RB 3724 293

Seccibn propuesta: L 2 1/2 X 3/16"

E,- 0.6 F = 0.6 X 2530 =150 kg/cm?

A= . 5.81 o T-A F,- 5.81 X 1520 = 8831Kg > 3724Kg
n min= 1.24 om

= 1.0 ke/n <& 240; ke/n= 236 L 240

: el pengil propuesto es bueno.

Costo de La armadura:

Peso volumtrico del aceno 8000 kg/ m’
Costo del aceno estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X fong.= 11.48 X 3275 + 5.81 X 3144 = 55 864 en®

W= VolL. X Peso volumétrico

w= 0.055 864 X 8000 = 447 K 89
Costo= $ 192.00 X 447 = § 85 807.00



Para una h= 300 em
Para Las bavwas a compresidn.
Bavua Méxima Fuerza (Kg) Longitud (em)

HK 3500 300

Seceddn propuesta: L 4 X 1/4"

Donde:

A= 12.52 opt b/ » € Fa= 470 kg/em
nmin= 2:01 om  cap. de carga; = 5890 Kg y 3500 Kg
k= 1.0

: el perfil propuesto es bueno.

Para Las bavas a tensibn.

Bawa Méxima Fuerza (Kg) Longitud {em)

RB ’ 3689 316

Secedbn propuesta: | 3 X 1/4"

Ey 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg /em®

A= 9.29 em? TeA F,= 9.29 X 1520 = 14 121Kg >  3689Kg

amine 1.59 om
k= 1.0 ke/n & 240; kR/n= 199 & 240

: el pergil propuesto es bueno.

Costo de La armadunra:

Peso volumétrico del acerc 8000 kg/ ms
Costo del acero estructunal $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 12.52 X 3500 + 9.29 X 3328 = 74 737 om®

W= VoL. X Peso volumétrico

w= 0.074 737 X 8000 = 598Kg 90
Costos $ 192.00 X 598 = $ 114 796.00
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£6

Ammaduna tipo PRATT

Acotaciones en cm.

H =

W+ 200

2

P P P P P P
R " P N M L K J
. e L o - o f s o ——f et =
/ 4 | i A i i |
| 4 {  { \ \ 1 1 J 14
- g L % e . 5 <t S &
B c D) E G H
3.5p 3.5 p
ittt P i i - 1
. £ve i 200 ' 200 ' 200 :
P = 1000 Kg
L = 1600 cm
h = vaniable



ECUACIONES DE  P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg
LAS- BARRAS h=50cm h=100em  h=150cm  h=200ecm  h=250cm  h=300cm

AB=HI=0 0 0 0 0 0 0
s DooLP
BC=GH= == 14000 7000 4667 3500 2800 2333
o GIP
CD=FG= == 24000 12000 8000 6000 4800 4000
.58
DE=EF= —7— 30000 15000 10000 7500 6000 5000
1J-RA 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
JK=QR= 3—'%2 14000 7000 4667 3500 2800 2333
0. SLP
KL=PQ= 2 24000 12000 8000 6000 4800 4000
7.58P
LM=0P= _hz_ 30000 15000 10000 7500 6000 5000
v 52P
MN=NO= = 32000 16000 10667 8000 6400 5333
RB=JH= 22PH 1443 7826 5§33 4950 4482 4206
HK=0B= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
_ 2.5PH '
KG=QC= == 10308 5590 4167 3536 3202 3005
GL=PC= 2.5P 2500 2500 2500 2500 2500 2500
wpne 1574
FL=PD= —— 6185 3354 2500 2121 1921 1803
FM=0D= 1.5P 1500 1500 1500 1500 1500 1500
Spre 5P
ME=0E= —7— 2062 1118 833 707 640 601
EN=P 1000 1000 1000 1000 - 1000 1000
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ECUACIONES DE  P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg
LAS BARRAS h=350cm  h=400cm  h=450cm  h=500cm  h=550cm  h=600cm

AB=HI=0 0 0 0 0 0 0
Be=6t= 22 2000 1750 1556 1400 1273 1007
o eep
cp-Fe- 422 3429 3000 2667 2400 2182 2000
DE-EF- Q%‘—P 4286 3750 3333 3000 2727 2500
1J-RA= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
JK=qr= 238 4949 1750 1556 1400 1273 1007
KLepo- 80P
-pg- 4P 3429 3000 2667 2400 2182 2000
o 7.5eP
t=ope 28 4944 3750 3333 3000 2727 2500
8P
un=No= E£P 4571 4000 3556 3200 2909 2667
RB=JH= 30PH 443 3913 3830 3770 3724 3689
HK=0B= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
 2.5PH
ke-gc- Z2PH 9479 2795 2736 2693 2660 2635
GL=PC= 7.5P 2500 2500 2500 2500 2500 2500
FL=pp= 1:3PH  400¢ 1677 1641 1616 1596 1581
Loy
FM=0D- 1.5P 1500 1500 1500 1500 1500 1500
 0.5PH
M= 251 576 559 547 539 532 527
EN-P 1000 1000 1000 1000 1000 1000
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Para una h= 50 cm
Para Las banas a compresdion.
Bara Méx.ima Fuenza (Kg) Longitud (cm)

MN 32000 200

Seccion propuesta: I 3 X 7/16"

Donde:

2 2
A= 31.36 cm ke/n & Ce Fa= 1927 ka/cm
A min= 2.31cm Cap. de carga; = 32197 Ka > 32000 Kg
k= 1.0

: el perngil propuesto es bueno.
“Pana Las baas a tension.

Bara Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
DE 30000 200

Seceidn propuesta: W 2 1/2 X 3/8"

£, 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg/cm’

A= 22.32 emt T=A F,=27.32 X 1520 = 33 926Kg » 30 000Kg
Amins 1.91 cm _

k= 1.0 ke/n <&  240; Re/n= 105 £ 240

: el pernf4il propuesio es bueno.

Costo de La anmadunra:

Peso volumitrico del aceno §000 kg/ m

Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol. = A X Long.= 31.36 X 2050 + 22.32 X 3248 = 136 783 cm3
W= Vof. X Peso volumétrico

W= 0.136 783 X 8000 = 1094Kg
Costos & 192,00 X 1094 = $ 210 099.00 L



Para una h= 100 cm
Para Las barrias a comphesdidn.

Barva Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
MN 16000 200

Seccdbn propuesta: I 7 1/2 X 5/16"

Donde:

A= 16.96 cmz ke/n L Ce Fa= ¢gp hg/cm2
Amins 1.93am Cap. de canga; - 16 678 Kg» 16000 Kg
k=1.0

.: el perngil propuesto es bueno.
Para Las barnras a tensidn.

Barva Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
DE 15000 200

Secedidn propuesta: W] 3/4 X 1/4"

E," 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg /em?

A= 10.40 on® T-A Fu= 10.40 X 1520 = 15 §08Kg > 15000Kg

Aman= 1,35 om

k= 1.0 kE/n &L 240; kR/n= 148 < 240

: el pergdl propueste es bueno.

Costo de La armadura:

Peso volumbtrico del aceno 8000 kg/ m>
Costo def acero estructural $ 192.00 kg

VoL.= A X Long.= 18.96 X 2500 + 10.40 X 3392 = §2 477 cm3

W= Vol. X Peso volumétrico

W= 0.082677 X 8009 - 661 Kg
Costo= 4 197.00 X 661 = $ 126 992.00
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Para una h= 150 cm
Pana Las barrnas a compresdldn.

Barra Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
MN 10667 200

Seceddn propuesta: I 2 1/2 X 1/4"

Donde:

A= 15,36 cmz ke/n < Ce Fa= g94 kg/cmz
nomin=1,96 om Cap. de canga;- 13 732 K38 > 10667  Kg
k= 1.0

: el pengil propuesto es bueno.
Para Las barras a tensibn.

Barna Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
DE 10000 200

Secedlbn propuesta: =1 3/4 X 3/16"

E,r 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg /em?

A= §.06 em? T-A Fo= 8.06 X 1520 = 12251Kg» 10000Kg

nmins 1, 37 om

k= 1.0 ke/n & 240; RE/n= 146 £ 240

.: el pengil propuesto es bueno.

Costo de £a armadunra:

Peso volumétrico def acero 8000 kg/ m
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 15.36 X 2950 + §.06 X 3600 = 74 32§ cms
W= VoL. X Peso volumétrico

Kg

W=0.074328 X 8000 = 595
= $ 114 240.00 %

Costo= 4" 192,00 X 595



Para una h= 200 cm
Para Las barrhas a compresdidn.

Baua Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
MN 8000 200

Seccibn propuesta: W 2 X 5/16"

Donde:

A= 14. 84 em? ke/n > Ce Fa= 405 lzg/c.mz
nmin=1.52 om Cap. de canga; = §9§3 Ka > so000 Kg
k= 1.0

.: el penfil propuesto es bueno.

Para Las barras a tensidn.

Baua Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
DE 7500 200

Secedibn propuesta: L 2 1/2 X 3/16"

E,r 0.6 F, = 0.6 X 2530+ 1520 kg /en®

A= 5.81 em T=A F,=5.81 X 1520 = §831Kg » 7500Kg

k= 1.0 Re/n &L 240; RL/n= 161 £ 240

.1 el pergil propuesto es bueno.

Costo de £a armadura:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol. = A X Long.= 14.84 X 3400 + 5.81 X 3864 = 72 906 cm3
W= Vol. X Peso volumétrnico

W= 0.072 906 X 8000 - 583Kg
Costos 4 192.00 X 583 = § 111 983.00 99



Para una h= 250 cm

Para Las barras a comphesidn.

Barra Max.ima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
MN 6400 200

Seccidn propuesta: U™ 2 X 1/4"

Donde:

A= 12.12 ¢:m2 kRE/n > Ce Fa= 429 lzg/c;m2
A min=1.55 om Cap. de carnga; = 7629 Ka > 6400 Kg
h= 1.0

: el perfil propuesto es bueno.
Pana Las barras a tensidn.

Barra Maxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
RB 4482 320

Seccidn propuesta: |3 X Yy
E. 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg/cm®

t y

A= 9.729 em® T-A Fo= 9.29 X 1520 = 14121Kg > 4482Kg

amine 1.59 cm

k= 1.0 ke/n & 240; ke/n= 201 & 240
.: el pengil propucsto es bueno.

Costo de La anmadura:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ o

Costo def acero esthucturnal $ 192.00 kg

Vol.= A X fong.= 12.12 X 3850 + 9.29 X 4160 = §5 308 cm’
W= Vol. X Peso volumétrico

W= 0.085308 X 8000 = 682 K
| - g
Costos "o 192.00 X 682 = $ 131 033.00 100



Para una h= 300 cm
Pana Las bannas a compresidn.

Bavua Méxima Fuerza (Kg) Long<tud (cm)
1] 3500 300

Seccdbn propuesta: I 2 1/2 X 3/16"

Donde:

A= 11.62 cmz rRe/n Ce Fa= 457 kg/cm2

n min=1.98 cm Cap. de canga; = 5503 Ka 7 3500 Kg
k=1.0

.1 el pengil propuesto es bueno.
Para Las barnas a tension.

Bana Méxima Fuerza (Kg) Long4itud (cm)
RB 4206 361

Seccibn propuesta: L 3 X 1/4"
- - 2
Et— 0.6 Fy = 0.6 X 253(? = 1520 kg/cm

A= 9.29 om T=A F_t= 9.29 X 1520 = 14121Kg > 4206Kg

k= 1.0 R/ & 240; RL/n=227 £ 240

: el pernfil propuesto es bueno.

Costo de La armadunra:

Peso volumétnico def acero 8000 kg/ m3
Costo del aceno estrwctural $ 192.00 kg

Vol.= A X Rong.= 11.62 X 4300 + 9.29 X 4488 = 91 660 cm3

W= Vof. X Peso volumétrico

W= 0.091660 X 8000 = 733 Kg
Costo= $ 192.00 X 733 = $ 140 789.00 101



Para una h=350 cm
Para Las barnas a compresdion.

Barra Mdxima Fuernza (Kg) Longitud (cm)
1] 3500 350

Seccdbn propuesta: T 2 1/2 X 3/16"

Donde:

A= 11.62 on? ke/n »  Ce Fas 335 kg/em’
amin= 1.98 am Cap. de carga; = 3§97 Ka y 3500 Kg
k= 1.0

: el pengil propuesto es bueno.

Para fas bavras a tension.

Bava Méxima Fuenza (Kg) Longitud (em)
RB 4031 403
Secedbn propuesia: L 4 X 1/4"

E 0.6 F = 0.6 X 12530 < 1520 kg /cm®

A= 12.52 em? T=A F,= 12.52 X 1520 = 19030Kg > 4031Kg
Amine 2.01 om

k= 1.0 RE/In & 240; RL/n= 200 <4 240

: el penfil propuesto es bueno.

Coato de La anmadura:

Peso volumétrnico del acero 8000 lzg/‘m3

Costo def acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X 2ong.=11.62 X 4750 + 12.52 X 4824 = 115 591 cm3
W= Vol. X Peso volumétrico

W= 0.715591 X 8000 = 925K i
= " g
Costo= $ 192.00 X 925 = $ 177 549.00



Para una h= 400 cm
Para Las barras G comphesdon.

Barra Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
1J 3500 400

Seccidn propuesta: W 7 172 X 174"

Donde:
A= 15.36 o’ ke/m > Cc Fas gy kg/cn’
nomin= 1.96 om Cap. de canga;- 3845 Ka ¥ 3500 Kg
k= 1.0
. el pergil propuesto es bueno.
Para Las baras a tensidn.
Barra Maxima AFuejLza (Kg) Longitud (cm)
RB 3913 447
Seccifn propuesta: L 4 X 1/4"
- 0.6 F, = 0.6 X 2530 1520 kg /en®
A= 12,52  on? T=A Fe=12.52 X 1520 = 19030Kg > 3913Kg

Amins 2,01 cm

k= 1.0 R/ & 240; ke/n= 222 £ 240

.: el pengil propuesto es bueno.

Costo de La armadura:

Peso volumétrnico del acero §000 kg/ m3
Costo def acero estrwctural $ 192.00 kg

Vot.= A X Zong.=15.36 X 5200 + 12.52 X 5176 = 144 676 (:m3

W= Vof. X Peso volumétnico

W= 0.744676 X §000 = 1157Kg

Costo= & 192.00 X 1157 = § 222 222.00 tos



Para una h= 450 cm
Pana fas barras a compresdon.

Bara Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
1J 3500 450

Seccddn propuesta: W 2 1,2 x 5/14"

Donde:

A-16.96  om? ke/n Y Ce Fa= 193 kg/on®
nomin=1.93 cm Cap. de carga; - 3455 K > 3500 Kg
k= 1.0

: el penfil propuesto es bueno.
Para Las barras a tensdidn.

Barra Méaxima Fuernza (Kg) Longitud (cm)
RB 3830 497

Seccdidn propuesita: w3 x 1/4"

£ 0.6 F, = 0.6 X 12530 = 1520 kg /en®

. 2 = -
A= 18.58 cm T=A F:C— 18.58 X 1520 = 28242Kg » 3630Kg
Amins 2.36 [J ]

k= 1.0 RE/n < 240; RL/n= 308 < 240
.t el pernfil propuesto es bueno.

Costo de £a anmadura:

Peso volumétrnico del acero 8000 kg/ m3

Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vel.= A X Zong.=18.96 X 5650 + 18,58 X 5534 = 209 983 (‘.m3

W= Vof. X Peso volumétrico

g= . 0.209983 X 8000
0sto=
% 192.00 X 1680

"

1680Kg
$ 322 534.00
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Para una h= 500 cm
Para Las barras a compresion.

Barra Maxima Fuerza (Kg) Long<tud (cm)
1J 35000 500

Seccibn propuesta: I 3X vy

Donde:

A= 1L &858 c,mz ke/n Ce Fa= 725¢ lzg/cm2
nomins 2.36 om Cap. de carga; = 5356 Ka» 3500 Kg
k= 1.0

.2 el penfil propuesto es bueno.
Para fas barras a tensidn.

Bara Maxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
RB 3770 539

Seccidn propuesta: W 3 X 1/4"

E,- 0.6 F, = 0.6 X 2530 1520 kg /em®
7

A= 18.58 cm T=A F.t= 18.58 X 1520 = 28242Kg 7 3777 Kg

R= 1.0 ke/n 240; ke/n= 2128 240

: el penf4l propuesto es bueno.

Costo de fa anmadura:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vof.= A X Long.=18.58 X 6100 + 18.58 X 5912 = 223 1§3 z:m3
W= VofL. X Peso volumétrico

W=0.223183 X 8000 = 1785Kg

Costo= $ 192.00 X 1785 = § 342 809.00 e



Pana una n= 550 cm
Pana fas barras a compresion.
Baia Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (em)

1J 3500 550

Seceibn propuesta: W 3 X 1/4"

Donde:

Ae 18.58 on? ke/n > Ce Fa= 193 kg/em’
nmin= 2.36 cm Cap. de cargaz= 3585 Ka > 3500 Kg
k= 1.0

.t el pengil propuesto es bueno.
Para Las bavas a tensibn.

Baua Mdxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
RB 3724 585

Seccibn propuesta: W 4 X 1/4"

£, 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg/cm?

A= 25.04 c_m2 T=A Ft=25'04 X 1520 = 38061Kg » 3724Kg

nmin=3.18 cm

k= 1.0 Re/n & 240; RE/n=184 & 240
.: el pergil propuesto es bueno.

Cosio de fa anmadunra:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m

Costo del acero estrwctural $ 192.00 kg

Vol.= = A X Long.=18.58 X 6550 + 25.04 X 6280 = 278 950 cm3

W= Vol. X Peso volumétrico

W= 0.278 950 X 8000 = 2237Kg e
Costo=g¢ 197,00 X 2232 = $ 428 465.00



Para una h= 600 cm
Para Las barras a compresion.

Bavwa Médxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
17 3500 600

Secedbn propuesta: I 3 X 5/14"

Donde:

z 2
A=22.96 om ke/n Ce Fa= 159 kg/cm
rmin=2.34 om Cap. de carga;= 3660 Ka 3500 Kg
k= 1.0

: el pengil propuesto es bueno.
Para Las baras a tensdidn.

Baua Médxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
RB 3689 632

Seccibn propuesta: W 4 x 1/4"

- 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg/em’

A= 25.04 c_m2 T=A F.t= 25.04 X 1520 = 38 061Kg > 3689Kg

Amin= 3.18 om

k= 1.0 ke/n & 240; R&/n= 199 £ 240
.i el perfif propuesio es bueno.

Costo de fa armadunra:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m

Costo def acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 22.96 X 7000 + 25.04 X 6656 = 327 386 cm’

W= VolL. X Peso volumétrnico

W= 0.327386 X 8000 = 2619Kg
Costo= & 1992.00 X 2619 = $ 502 §65.00 107
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ECUACIONES DE  P=1000kg P=1000kg P=1000kg P=1000kg P=1000kg P=1000kg

LAS BARRAS h=50cm ~ h=100cm  h=150cm  h=200cm  h=250cm  h=300cm
AB=H1=0 0 0 0 0 0 0
Be=GH=2757 17500 §750 5833 4375 3500 2917
co-Fe- &7 30000 15000 10000 7500 6000 5000
peser- L2 37500 18750 12500 9375 7500 6250
1J=RA= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
skeqre 22 17500 §750 5833 4375 3500 2917
kL-po- &2 30000 15000 10000 7500 6000 5000
weop- Z3EE 57500 18750 12500 9375 7500 6250
wi=no- 52 40000 20000 13333 10000 £000 6667
RB=JHe 9P 17847 9424 6803 5603 4950 4556
HK=QB= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
ke=gc- 2274 12748 6731 4859 4002 3536 3254
GL=PC= 2.5P 2500 2500 2500 2500 2500 2500
FLeppe 1-2PH 7649 4039 2915 2401 2121 1953
FM=0D=1.5P 1500 1500 1500 1500 1500 1500
Mg=0e= 224 2550 1346 972 872 707 651

EN=P 1000 1000 1000 1000 1000 1000
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ECUACIONES DE P=1000kg P=1000kg P=1000kg P=1000kg P=1000kg P=1000kg

LAS BARRAS h=350cm  h=400cm  h=450cm  h=500cm  h=550cm  h=600cm

AB=H1=0 0 0 0 0 0 0

Be-an=22E 4500 2188 1944 1750 1591 1458
62P

co=r6= &F 4286 3750 3333 3000 2727 2500

pe-gF-L2LP 5357 4688 4167 3750 3409 3125

17=RA= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500

k=r= 228F 4500 2188 1944 1750 1591 1458

o, 6P
kL=pg- &% 4286 3750 3333 3000 2727 2500
weop- L3P 555 4688 4167 3750 3409 3125
. 2P

un=no- ELF 5714 5000 4444 4000 3636 3333

rB=gH= 2P 4307 Y127 4004 3913 3845 3792

HK=B= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
2.5PH

ke-ge- 257 307 2948 2860 2795 2746 2708

GL=PC=2.5P 2500 2500 2500 2500 2500 2500

FL=pp= L-0PH 1843 1769 1716 1677 1648 1625
el

FM=0D=1.5P 1500 1500 1500 1500 1500 1500

Me=0e= L-2PH 614 590 572 559 549 542

EN=P 1000 1000 1000 1000 1000 1000

112



Pana una h= 50 om

Para €as barras a compresdon.

Barra Maxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
MN 40 000 250 |

Seceddn propuestaz I 4 x 7774

Donde:

2 2
A= 42.70 om kRe/n 4 Ce Fa= 1078 kg/cm
A min= 3.12 cm Cap. de canga; = 46042 Ka» 40000 Kg
k= 1.0

: el peng4il propuesto es bueno.
Para Las barnas a tension.

Banra ' Mdxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
DE 37 500 250

Seccibn propuesta: I 4 X 1/4"

£, 0.6 F, = 0.6 X 2530 = 1520 kg /en’

A= 25.04 e’ T-A F,= 25.04 X 1520 = 38061Kg » 37500Kg

n min= 3.18 cm

k=1.0 kE/n & 240; RE/n= 43 & 240
.: el pengil propuesto es bueno.

Costo de La armadunra:

Peso volumbtrico del aceno 8000 kg/ m

Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 42,70 X 2450 + 25.04 X 4040 = 205 777 cm>

W= Vol. X Peso volumétrico

W= 0.205777 X 8000 = 1646Kg 113
Costo=  $ 192.00 X 1646 = § 316 073.00



Para wuna h= 100 om
Para fas barras a compresidn.

Barvia Méxima Fuerza (Kg) Long4tud (cm)
MN 20 000 250

Seccdidn propuesta: W 3 X 3/8"

Donde:

A= 27,22 cmz ke/n & Ce Fa= g37 kg/cmz
n omin= 2,31 om Cap. de carga;= 22789 Ka» 20 000 Kg
k= 1.0

.: el pengil propuesto es bueno.
Pana Las barnras a tensdidn.

Barra Méxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
DE 18 750 200

Secceibn propuesta: W 1 3/4 X 5/16"

£, 0.6 F 0.6 X 2530+ 1520 kg/en?

A= 12,7% cmz T=A Ff”'” X 1520 = 19426Kg » 18750Kg

n min= 1,32 cm

k= 1.0 kRe/n < 240; Re/n=152 £ 240

.: el pengdl propuesto es bueno.

Costo de La anmadunra:

Peso volumétrico del acerc 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vok.= A X Long.= 27,22 X 2900 + 12,78 X 4152 = 132 001 cn13

W= Vok. X Peso volumétrico

w= 0.132007 X 8000 = 1056Kg

Costo=$ 192.00 X 1056 = $ 2027 753.00 o



Para una h= 150 om
Parna Las barras a compresidn.
Bara Maxima Fuerza (Kg) Long4itud (cm)

MN 13 333 250

Seceibn propuesta: W 2 1/2 X 3/§"

Donde:

) ; 2
A= 22,37 om ke/n Ce Fa= 417 kg/em
n min= 1,91 em Cap. de carga;= 13 453 Kg > 13333 Kg
k= 1.0

: el pengil propuesto es bueno.
Para Ras barnnras a tensidn.

Baa Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
DE 12 500 200

Seccidn propuesta: W 2 X 3/16"

£ 0.6 F = 0.6 X 12530 = 1520 kg/cn’

A= 9,22 em T=A F4=9.22 X 1520 = 14014Kg > 12500Kg

k= 1.0 ke/n & 240; R/n= 127 ¢ 240

.: el pengil propuesto es bueno.

Costo de La armadura:

Peso votwnétrico del aceno §000 kg/ m>
Costo del acerc cstructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 22,32 X 3350 + 9,22 X 4336 = 114 750 cm3

W= Vol. X Peso volumétrico

W= 0.114 750 X 8000
Costo= $ 192.00 X 918

918
$ 176 256.00

115



Para una h= 200 om
Pana fas barnnas a compresdidn.

Bara Maxima Fuerza (Kg) Long4tud (cm)
MN 10 000 250

Seccdibn propuesia: W 3 x 1/4"

Donde:

A= 18.5¢ cmz RE/n <L Ce Fa= ¢zq hg/mz
nomin= 2 35 om Cap. de cangd;. 15 951 K > 10 000 Kg
k= 1.0

.: el pergdil propuesio es bueno.
Pana fas baras a tensidn.

Bauva Mdxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
DE 9375 200

Seccibn propuesta: W 1 3/4 X 3/16"

E, 0.6 F = 0.6 X 125301520 kg /em’

A= £ 06 cm T=A F,t= §.06 X 1520 = 12 251Kg > 9375Kg

k= 1.0 ke L 240; ke/n=146 < 240

: el perfil propuestc es bueno.

Costo de fa armadunra:

Peso volumétrnico del acerc 8000 kg/ m3
Costo def acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.=1g.5§ X 3800 + .06 X 4560 = 107 358 om>

W= Vof. X Peso votumétrico

w= 0.107 358 X 8000 = 859 Kg
Costo= § 192.00 X 859 = § 164 901.00 116



Para una f= 250 cm

Para Las barras a compreAsdldn.

Baria Maxima Fuerza (Kg) Longitud (cn)
MN 8000 250

Secedbn propuesta: I 2 1/2 X 1/4"

Donde:

A= 15.36 on’ ke/n 7 Ce Fa= 444 ‘19/0-"'z
n omin= 1.96 cm Cap. de carga;= 9894 Ka » 8000 Kg
= 1.0

.t el pengil propuesto es bueno.
Pana Las barras a tensdidn.

Barna Mdxima Fuerza (Kg) Long4tud (em)
RB 4950 354

Seccidn propuesia: L 3X5/16"

£, 0.6 F,r 0.6 X 12530 1520 kg/cm?

A= 11.48 c_mz T=A Ft= 11.48 X 1520 - 17450Kg » 4950Kg

nmin= 1.5 om

k= 1.0 ke/n £ 240; kE/n= 236 £ 240

: el perngil propuesto es bueno.

Costo de La anmadura:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m
Costo del acero estructunal $ 192.00 kg

VoL.= A X Long.= 15.36 X 4250 + 11.48 X 4832 = 120 751 <:m3

W= Vof. X Peso volumétrico

w= 0.120 751 X 8000 = 966
Costo= $ 192.00 X 966 = $ 185 474.00 Bt



Parna una h= 300 cm
Para Las barnias a compresion.
Baa Maxima Fuernza (Kg) Longitud (cm)

MN 6667 250

Secedidn propuesta: IF 2 1/2 X 3/16"

Donde:

A= 11,62 c,m2 kL/n 7 Ce Fa= 457 ' lzg/cm2
nomin= 1.98 cm Cap. de carga; = 7639 Kg > 6667 Kg
k= 1.0

.: el pengil propuesto es bueno.
Pana Las bavwas a tensdibn.

Barna Mdxima Fuernza (Kg) Longitud’ (cm)
RB 6250 ‘ 391

Seccidn propuesta: L 4X1/4"

£, 0.6 F = 0.6 X 12530 = 1500 kg/cm’

A= 12.52 en’ T-A F,=12.52 X 1520 = 19030Kg > 6250Kg

n min= 2.01 cm

k= 1.0 rRE/n <L 240; ke/n= 195 < 240

.z el penfil propuesto es bueno.

Costo de £a armadunra:

Peso volumétnico def aceno 8000 kg/ m3
Coste del acero estrwuctunal $ 192.00 kg

Vol.= A X fong.= 11.62 X 4700 + 12.52 X 5128 = 118 817 cm3

W= Vel. X Peso volumétrico

W= 0.118 817 X 8000 = 951 K
Costo=  $ 192.00 X 951 = $ 182 592.00 11s



Pawa una h= 350 cm
Pana Las bauvras a combnuién.
Barra Max.ima Fuenza (Kgl Long<itud (cm)

1J 3500 350

Seccidn propuesta: W 2 1/2 X 3/16"

Donde: .

A= 11.62 cm? ke/n »  Ce Fa= 335 kg/om’
1 omin= 1.96 cm Cap. de canga; = 3897 Kg > 3500 Kg
k= 1.0

: el pernfil propuesto es bueno.
Para Las barnras a tension.
Barvia Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
RB 4301 430
Seccddn propuesia: L 4 X 1/4"

E, 0.6 F, = 0.6 X 2530 = 1520 kg/em?

A= 12.52 em? T-A F.= 12.52 X 1520 = 19030Kg > 4301Kg

amin= 2.01 cm

b= 1.0 ke/n & 2405 k&/n= 214 & 240

: el perngil propuesto es bueno.
Costo de £a aumadura:
Peso vofunitrico del acerc 8000 kg/ m>

Costo del acero estructural $ 192.00 kg
Vol.= A X Long.= 11.62 X 5150 + 12.52 X 5440 = 127 952 cm3
W= Vol. X Pesc volumétrico

W= 0.727952 X 8000 = 1024Kg 119
Coscos $ 192.00 X 1024 = $ 196 534.00



Para una h= 400 cm

Para Las barnas a compresdion.

Barwa Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (em)
1J 3500 400

Seccddén propuesta: W 2 1/2 X 1/4"

Donde:

2 2
A= 15.36 om ke/n Ce Fa= 459 kg/em
A min= 1,96 cm Cap. de carga;- 3865 Ka » 3500 Kg
k= 1.0

.t el pengil propuesto es bueno.
Parna Las baras a tensidn.

Bava Mdxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
RB 4127 472

Seccibn propuesta: W 4 X 1/4"

E,* 0.6 F, = 0.6 X 2530 = 1520 kg /em?
2
A= 12.52 om TeA F.= 12.52 X 1520 = 19 030Kg > 4127Kg

A min= 2.01 cm

k= 1.0 RE/n & 240; RE/n= 235 & @ 240
: el pengil propuesto es bueno.

Costo de fa amadura:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ .n3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

VoL.= A X fong.= 15.36 X 5600 + 12.52 X 5776 = 158 332 cms

W= Vof. X Peso volumétrico

w= 0.758 332 X §gq¢g - 1267 Kg

Costo=
’ § 192.00 X 1267 = $ 243 197.00 fzp



Para una h= 450 om
Para Las barras a comphesidn.

Barwa Maxima Fuerza (Kg) Longitud (em)
1J 3500 450

Secedon propuesta: MW 2 1/7 X 5/16"

Donde:

2 2
A= 1§.96 aom kRe/n > Ce Fa= 743 kg/em
nmin= 1.93 em Cap. de carga; - 3455 Ka> 3500 Kg
k< 7.0

: el pernfil propuesto es bueno.
Para Ras barrnas a tensibn.

Bara Méxima Fuerza (Kg) Long4itud (cm)
RB 4004 515

Seceibn propuesta: L 5 X 1/2"

Ey 0.6 F = 0.6 X 2580 = 1520 kg/em®

A= 23.29 en? T=A F,= 23.29 X 1520 = 35 401Kgy 4004Kg
Aamin= 2.51 om

k= 1.0 ke/n & 240; kt/n= 9095 ¢ 240

: el pernfdil propuesto es bueno.

Costo de La anmadura:

Pesc volumétrico del acero 8000 kg/ m3

Costo def acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X fong.=18.92 X 6050 + 23.29 X 6120 = 257 243 cm3
W= Vo£. X Peso volumétrico

W= 0.257 243 X 8000 = 2058 Kg
Costo= ¢ 192.00 X 2058 = § 395 125.00 121



Para una h= 500 cm
Pana Las barras a compresion.

Baua Méaxima Fuerza (Kg} Lengditud (cm)
1J ) 3500 500

Seccibn propuesta: TIT 3X Yy

Donde:
Ao 1858 ont RR/w Y Ce Fa= 233  kg/em’
nmin= 2.36 cm Cap. de canga; = 4338 Kg » 3500 Kg
k= 1.0

.t el pernfil propuesto es bueno.
Para Las barras a tension.

Bavua Mdxima Fuernza (Kg) Longitud (cm)
RB 3913 559

Seceidn prwpuesita: L 5 X 1/2m

E 0.6 F = 0.6 X 12580 = 1520 kg /em?
A= 23.29  on? T-A F,=23.29 X 1520 = 35 401Kg » 3913Kg

amin= 2.51 cm

k= 1.0 kRe/n & 240; ke/n= 223 (£ 240
: el perngil propuesto es bueno.

Costo de £a anmadunra:

Peso volumétrnico del acero 8000 kg/ m°

Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 18.58 X 6500 + 23.29 X 6472 = 271 503 cm3

W= Vo&. X Peso volumétrico

W= 0.271 503 X 8000 - 2172Kkg
Costo= s 192.00 X 2172 = § 417 025.00 22



Pana una = 550 cm
Para Las barras a compresidn.

Bara Maxima Fuernza (Kg) Longitud (em)
1J 3500 550

Seceddn propuesia: I3 X 1/4"

Donde:

A= 18.58 em? ke/n > Ce Fa= 193 tz_g/c,mZ
amin= 2.36 cm Cap. de carga;= 3585 Kg > 3500 Kg
k= 1.0

.: el pengil propuesto es bueno.
Para Las barnas a tension.
Bavua Maxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
RB 3845 604
Seceibn propuesia: L 6 X 3/8"
£ 0.6 F,r 0.6 X 12530 - 150 kg/cm®
2
A= 28.13 cm T=A Ft= 28.13 X 1520 = 42 758Kg > 3845Kg
Amins 3.02 cm

k= 1.0 Re/n &  240; RE/n= 200 < 240

: el pengil propuesto es bueno.

Costo de fa armadura:

Peso volumbtrico def aceno 8000 ka/ m
Costo def acero estructunal $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.=18.58 X 6950 + 28.13 X 6832 = 321 315 c_m3

W= VoL. X Peso volumétrnico

w=0.321 315 X 8000 = 2571Kg

Costo= 123
$ 192.00 X 2571 = $ 493 540.00



Para una h=4600 om
Para fas barras a compresidn.

Barra Méxima Fuenza {Kg) Longitud (em)
13 3500 600

Seceidn propuesta: I 3 X 5/14"

Donde:
A= 22.96 cmz RE/ D Ce Fa= 1359 !zg/cm2
nmin= 2.34 cm Cap. de canga;= 3660 Kg>3500 Kg
k= 1.0

.: el pengil propuesto es bueno.
Para Las barnas a tensidn.

Baua Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
RB 3792 650

Seccidn propuesta: L 6 X 3/8"

E, 0.6 F = 0.6 X 1530+ 1520 kg /em?

A= 26.13  cm? T=A F.= 25.13 X 1520 = 42 758Kg 3792Kg

nmin= 3.02 cm

= 1.0 ke/n & 240; ke/n= 215 & @ 240

: el perfil propuesto es bueno.

Costo de fLa anmadura:

Peso volumétrico def aceno 8000 kg/'m>
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vof.= A X Long.= 22.96 X 7400 + 28.13 X 7200 = 372 440 cm>

W= Vof. X Peso volunitrico

s 0.372 440 X $000 - 2980K
Costos § 192,00 X 2980 = $ 572 160.00 124
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Aumadura tipo PRATT

R J
h
1 '
A B 1
5.5 p 350D
L )
R g

L 300 300 300 !
P = 1000 Kg
L = 2400 em
h = vaniable

Acotaciones en cm.

Hi= Ihz + 300°



ECUACTONES DE P=1000Kg  P=1000Kg  P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg

LAS BARRAS = 50om  h= 100cm  h= 150cm  h= 200om h= 250em k- 3000m
AB=HT=0 0 0 0 0 0 0
BC=GH= f;,f-‘f 21000 10500 7000 5250 4200 3500
co-F6- 4P 36000 15000 12000 9000 7200 6000
pE-£F= 1L 45000 22500 15000 11250 9000 7500
1J-RA= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
JK=QR= 3:5£P 21000 10500 7000 5250 4200 3500
KL=PQ= %f 36000 18000 12000 9000 7200 6000
Lu=op- 1-32P 45000 22500 15000 11250 9000 7500
un=No- 5L 48000 24000 16000 12000 9600 £000
R-Jh= 3-3LF 21290 11068 7826 6310 5467 4950
HK=QB= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
KG=QC= 2;21’& 15207 7906 5590 4507 3905 3536
GL=PC= 2.5P 2500 2500 2500 2500 2500 2500

1.5PH
FL-pp- 1 5PH 9124 4743 3354 2704 2343 2121
FM=0D= 1.5P 1500 1500 1500 1500 1500 1500
0.5PH
Me=0e= L0PH 3041 1581 1118 951 781 707
EN-P 1000 1000 1000 1000 1000 1000
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ECUACTONES DE P=1000Kg ~ P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg  P=1000Kg P=1000Kg
LAS BARRAS h= 350cm  h=400cm h= 450em  h= 500ecm  h= 550cm  h= 600cm

AB=H1=0 0 0 0 0 0 0
Bo=GH= 5227 3000 2625 2333 2100 1909 1750
co=re- ¢ 5143 4500 4000 3600 3273 3000
pE=gF= L 7P 6429 5625 5000 4500 4091 3750
1J-RA= 3.5P 3500 3500 3500 3500 3500 3500
Jkeqre 222 3000 2625 2333 2100 1909 1750
ke=po- &2 5143 4500 4000 3600 3273 3000
theop= L2EF 6429 5625 5000 4500 4091 3750
un=no= 5P 6857 6000 5333 4800 4364 4000
RB=JH= 22271 4610 4375 4206 4082 3987 3913
AR=QB= 3.5P" 3500 3500 3500 3500 3500 3500
keege 207 3293 3125 3005 2915 2848 2795
GL=PC= 2.5P 2500 2500 2500 2500 2500 2500
FLepp- LoPH 1976 1875 1803 1749 1709 1677
FM=0D= 1.5P 1500 1500 1500 1500 1500 1500
Me=0= 2074 659 625 601 563 570 559
EN=P 1000 1000 1000 1000 1000 1000
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Para una h= 50 om
Pana fas barras a compresdidn.

Barra Maxima Fuerza (Kg) Longdtud (cm)

MN 48 000 300
Seceidn propuesta: I 5 X 3/§"
Donde:

. RE/n & Ce Fa=s 1112 kg/c.mz

A= 46.58 om
n omin= 3,96 cm Cap. de carnga; = 51 796 Kg > 48 000 Kg
k= 1.0

.: el pengil propuesto es bueno.

Pana Las barwas a tensddn.

Barra Maxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
DE 45 000 300

Seccidn propuesta: I 4 x 5/16"

E,s 0.6 F o 0.6 X 125301520 kg /cm?

A= 30.96 cm2 T=A Ft= 30.96 X 1520 = 47059Kg 2 45 000Kg

nmin=  3.15 om

k= 1.0 ke/n & 240; RL/n= 95 £ 240

.2 el penfil propuesto es bueno.

Costo de fLa awmadunra:

Peso volumbtrico del aceno 8000 kg/ m®
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Zong.= 46,56 X 2850 + 30.96 X 4832 = 282 352em°
W= Vof. X Pesc volumétrico

W= 0.282 352 X 8000

2 259Kg
Coste= $ 192.00 X 2259

$ 433 692.00
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Para una h= 100 em
Para Las barras a compresin.
Barra Maxima. Fuerza (Kg) Longitud (cm)

MN 24000 300

Seccibn propuesta: IT 4 X 1/4"

Donde:

A= 25.04 em? ke/n £ Ce Fa= g49 . kg/cmz
nmin= 3.18 cm Cap. de canga; = 24081 Ka » 24000 Kg
k= 1.0

: el penfil propuesto es bueno.
Pana fLas barras a tension.
Barra Maxima Fuerza (Kg) Longitud (em)

DE 22500 300
Seccidn propuesta: I 2 X 5/16"

E 0.6 F, = 0.6 X 2530 = 1520 kg /em?

A= Tdine em? TeA F,= 14.84 X 1520 = 22 557Kg > 22 500Kg

nmin= 1,57 om

k= 1.0 ke/n &  240; RE/n= 197 £ 240

.2 el penbil propuesto es bueno.

Costo de La awmadunra:

Peso velumétrice del acerc 8000 kg/ ’
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vot.= A X Zong.= 25 04 X 3300 + 14.84 X 4928 = 155 76d4cm>

W= Vol. X Pesc volumétrnico

W= 0.155764 X 8000 = 1944k
Costo= $ 192.00 X 1244 - $gz39 253,00
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Para una h= 150 om

Para fas barras a compresdidn.

Baua Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
MN 16 000 300

Seccdidn propuesta: W 4 X 1/4"

Donde:

A= 25.04 en® ke/n <L Ce Fa= 942 lzg/cmz
n min= 3.18 em Cap. de carga; = 24081 Ka » 16 000 Kg
k= 1.0

: el penfil propuestc es bueno.

Pana Las baras a tension.

Bava Maxima Fuernza (Kg) Long4itud (cm)

DE 15 000 300

Seccidn propuesta: W 2 1/2 X 3/16"

E~ 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg /cm’

A= 11.62 C.m2 T=A Ft= 11.62 X 1520 = 17 662Kg > 15 000Kg

rmine g gg oo

k= 1.0 e/ £ 240; k/n= 157 <& 240
: el perngil propuesto es bueno.

Costo de La armadura:

Peso volumétrico del acero §000 kg/ m3
Costo del acero estructunal $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 25,04 X 3750 + 11.62 X 5080 = 152 930cm’
W= Vo&. X Peso volumétrico

W= 0.152930 X 8000

= 1223Kg g
Costo=  $ 192,00 X 1223 =

$ 234 900.00



Para una h= 200 om

Para fLas barrnas a compresion.

Barva Maxima Fuernza (Kg) LongLitud (cm)
MN 12 000 300

Seceidn propuesta: W 3 X 1/4"

Donde:

2 2
A= 18.58 aonm ke/n Ce Fa= 449 kg/cm
nomin=  2,36cm Cap. de carga; = 12 050 Ka > 12000 Kg
k= 1.0

.t el pergil propuesto es bueno.
Para Las barnas a tensdion.

Baruia Maxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
DE 11 250 300

Secceidn propuesta: “IT 2 X 3/16"

£, 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg /em®

A= 9,22 om T=A Ft= 9.22 X 1520 = 14 014Kg > 11 250Kg

n min= 1,57 cm

k= 1.0 ke/n & 240; ke/n= 191 £ 240
: el pergil propuesio es bueno.

Costo de fa anmadunra:

Peso volumétrnico del acerc 8000 kg/ m3

Costo del acero estructural $ 192.00 kg
Vol.= A X ong.= 18 58 X 4200 + 9.22 X 5288 = 126 791em>

W= Vol. X Peso volumétrico

W= 0.126791 X 8000 = 10714k
= g
Costo= $ 192.00 X 1014 = $ 194 752.00 .



Para una h= 250 cm
Para fas barrwas a compresidn.
Barnra Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (em)

MN 9600 300

Seccddn propuesta: “II° 3X1/4"

Donde:

A= 1858 om "t ke/n Yy Ce Fa= 449 kg/en®
nmine 2.3 cm  Cap. de carga; - 12 950 K3 » 9600 Kg
k= 1.0

: el pengil propuesto es bueno.

Para fLas barras a Zension.

Baua Méxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
DE 9000 300
Seceidn propuesta: L 4 X 1/4"

E 0.6 F = 0.6 X 2530 1520 kg /e’

2
A= 12.52 cm T=A F/t’ 12.52 X 1520 = 19030Kg > 9000Kg

k= 1.0 ke/n & 240; R&/n= 149 £ 240

: el pengl propuesio es bueno.

Costo de La anmadura:

Pesc vofumétnico del acero 8000 kg/ m>
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vo.= A X Long.=18.58 X 4650 + 12.52 X 5526 = 155 698c‘m3

W= Vof. X Peso volunétrico

W= 0.155 608 X 8000 = 1245Kg 134
Costo= $ 192,00 X 1245 = & 239 013.00 ’



Parna una h= 300cm
Para Las barras a compresidn.

Barra Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)

MN 8000 300

Secesdn propuesta: I 2 1/2 X 5/16"

Donde:

2 2
A= 18.96 om ke/n > Ce Fa= 434 kg/cm
2 omin= 1,93 aom Cap. de canga; - §224 Kg > 8000 Kg
= 1.0

1 el perngil propuesto es bueno.
Para Las barvnas a tensdibn.
Baa Mdx<ima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
RB 4950 424
Seccdln propuesta: | 4 x 1/4"

s 0.6 F,x 0.6 X 12530= 1520 kg /e’

A= 12.52 cm2 T=A Ft= 12.52 X 1520 = 19030Kg » 3536Kg
nomin= 2.01 em

= 1.0 ke/n & 240; R/n= 211 £ 240

.: el penfil propuesto es bueno.

Costo de £La anmadura:

Peso volumétrico def acero 8000 kg/ m3

Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vok.= A X Long.= 18.96 X 5100 + 12.52 X 5792 = 169 212cm3

W= Vol. X Peso volumétrico

W=0.169212 X 8000 = 1354k
: ; 135
Costo=  $ 192,00 X 1354 - $ 259 909.00



Para una h= 350 om

Para Las barras a compresldn.

Baua Max<ma Fuernza (Kg) Longitud (am)
MN 6857 300
Seccidn propuesta: <y 2172 X 1/4"
Donde:
2 .
A= 15,34 om Re/n Ce Fa= 447 kg/cm
n min= 1.96 em Cap. de canga; = 4§71 Kg » 6000 Kg
k= 1.0

: el pengil propuesto es bueno.

Para Las barnras a tensdidn.

Bara Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)

RB 4610 461

Seccibn propuesta: L 4 X 1/4"

- 0.6 F, = 0.6 X 2530+ 1520 kg /em®

A= 12.52  om? T=A F,= 12.52 X 1520 = 19030kg >
n m,(‘_n: 2.0’ om

k= 1.0 ke/n & 240; RE/n= 229 & 240

: el pengdl propuesto es bueno.

Costo de La anmaduna:

Peso volumétrice del acero 8000 kg/ m3
Costo def acero estrwctural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 15 36 X 5550 + 12.52 X 6088 = 161 470cm>
W= Vok. X Peso volunétrico

W= 0.161470 X 8000 = 1292Kg
Costo= $ 192,00 X 1292 = § 248 015.00

3293Kg
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Para una h= 400 om
Para Las barias a compresdidn.

Bava Méaxima Fuerza (Kg) Long4itud (cm)

MN 6000 300

Seceidn propuesta: I 2 1/2 X 1/4"

Donde:

2 - 2
= 15.3 aom kRe/n P Ce Fa= 447 kg/cm
nominc 1,94 cm Cap. de canga; - 4§71 Kg>6357 Kg

k= 1.0

.: el perfil propuesto es bueno.

Para Las barrnas a tensidn.

Barra Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
RB 4375 500
Seccdibn propuesia: | 5 x 3/g"
E,s 0.6 F,= 0.6 X 2530 = 1520 kg’
2 =
A= 23.29 am T=A £ 23.29 X 1520 = 35401Kg >

nomin= 2,51 cm

k= 1.0 ke /n £ 240; RL/n= 199 &L 240

: el perfil propuesio es bueno.
Costo de La awmadura:
Pesc voluméinico del acero 8000 kg/ m

Costo def acero estructural $ 192.00 kg

Vel.= A X Long.=15.36 X 6000 + 23.29 X 6400 = 241 216crr13-

W= Vol. X Peso volumétrnico

W= 0.241216 X 8000

1930Kg
Costo= $ 192.00 X 1930

370 508.00

non

3125Kg
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Pana una h= 450 om
Pata Las barras a compresdion.

Bavua Max{ima Fuerza (Kg)
17 ‘3500

Seccibn propuesta: 9 , 12 X 5/16"
Donde:

A= 18.96 cmz ke/n 27 Ce
o mins 1,93 om Cap. de canga; = 3655
k= 1.0

: el penfil propuesto es bueno.

Para Las barrnas a tensidn.

Baura
RB - 4206

Méxima Fuenza (Kg)

Seccidn prwopuesta: L 5 X 3/8"

Longitud (cm)

450

Fa= 193 kg/unz

Ka 2 3500 Kg

Longitud (cm)
541

E,- 0.6 F = 0.6 X 12530 = 1520 kg/cm’

A= 23.29 en? T-A Fyr 23.29 X 1520 -
nmins g 57 om

k= 1.0 ke/n &£ 240; kRE/n= 216 & 240

: el pengdl propuesto es bumo.‘

Costo de La armadura:

Peso volumétrico del acero §000 kg/ m
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 1§ .94 X 6450 + 23.29 X 6728 = 27§ 9&7om>

W= Vol. X Peso volumétrico

Lgc:;stoo-.”g%? X 8000 = 2232Kg
$ 192.00 X 2232 = $ 428 524.00

35401Kg > 4206Kg
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Para una h= 500 om

Pana £as barras a compresion.

Bara Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (em)
1] 3500 500

Secedén propuesta: Jr 3 1/4"

Donde:

A= 18.58 om’ ke > Ce Fa= 933 kg/cn’
n min= 2,36 &m Cap. de canga; = 4338 Kg > 3500 . Kg
k= 1.0

.z el pengil propuesto es bueno.

@
Parna Las barras a tensidn.

Bava Méxima Fuenza (Kg) Longitud (em)
RB 4082 583

Seccibn propuesta: L 5 X 3/8"

£ 0.6 F = 0.6 X 12530 = 1520 kg/em?

A= 23.29 en? T=A F.= 23.29 X 1520 = 3540Kg »
nmins 2,51 cm

k= 1.0 Re/n &  240; k/n= 237 £ 240

.: el pengdl propuesto es bueno.

Costo de £a anmadura:

Peso vobumbtrico def aceno 8000 kg/ m>

Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 18,58 X 6900 + 23,29 X 7064 = 292 723 cm3
W= Vof. X Peso volumétrico

W= 0.292 723 X =
e 8000 = 2342Kg
$192.00 X 2342 = ¢ 449 622,00

2915Kg

139



Para una h= 550 cm
Para Las barnas a compresibn.
Bara Max.ima Fuenza (Kg) Longditud (cm)

1] 3500 550

Seceddbn propuesta: Jr3 X 1/4"

Donde:

A= 18,5§ cmz Re/n P Ce Fa= 193 hg/c.m2
nomin= 2,36 am Cap. de canga; - 3585 Kg > 3500 Kg
k= 1.0 (

: el penfil propuesto es bueno.
Parna Las barrnas a tensdidn.

Barra Mdxima Fuernza (Kg) Longitud (cm)
RB 3987 550

Seccdibn propuesta: | 6 X 3/8"

E,- 0.6 F - 0.6 X 2530 1520 hg/em?

A= 28.13 sz T=A Ft= 28,13 X 1520 = 47758Kg »

n min= 3.02 em

k= 1.0 RE/n & 2405 ke/n= 182 & 240

: el perngil propuesto es bueno.

Costo de £a anmadunras

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m
Costo del acero estwcturnal $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 1§.58 X 7350 + 28.13 X 7408 = 344 950 cm>

W= Vof. X Peso volunétrico

W= 0.344950 X 8000

2760Kg
Costo= $ 192.00 X 2760

$ 529 843,00

2848Kg
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Para una h= 600 cm
Para Las barras a compresién.

Bara Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
1J 3500 600

Seccibn propuesta: I 3 X 5/16"
Dpmde:

A= 22.96 o’  kt/n > Ce Fas 159 kg/cm’

nmin= 2.34 cm Cap. de carga = 3660 Kg > 3500 Kg

.t el pergdl propuesto es bueno.
Para Las barras a tensidn.
Bara Maxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)

RB 3913 671

Seceibn propuesta: L 6 X 3/8"

Ees 06 Fs 0.6 X 2530 = 1520 kg/cm®

A= 28.13 c.m2 T=A Ff 28.13 X 1520 = 42758 Kg> 2795Kg
A min=  3.02 aom

k= 1.0 RL/n & 240; kRe/n= 222 & 240

.¢ el pengdl propuesto es bueno.

Costo de £a anmadura:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m3

Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 22.96 X 7800 + 28.13 X 776¢ = 397 602 om’

W= Vok. X Peso volumétrico

W= 0.397602 X 8000 = 3181Kg

Costo= § 192.00 X 3181 = $ 610 716.00 141
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ECUACIONES DE  P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P=1000Kg

LAS BARRAS h= 50om h= 100em  h= 150em h= 200em h= 250em  h= 300cm
AB-H1- 1030P 21000 10500 7000 5250 4200 3500
10507
Be=GH- 1250P 21000 10500 7000 5250 4200 3500
. 2250P
co-re- 2220F 45000 22500 15000 11250 9000 7500
DE-EF- 2250P 45000 22500 15000 11250 9000 7500
1J-Ap- 33V 21290 11068 7826 6310 5467 4950
25
Jk-0p- 18007 36000 18000 12000 9900 7200 6000
KL-on- 1800P 36000 18000 12000 - 9000 7200 6000
L8007
LM-Nu- 2400P 48000 24000 16000 12000 9600 8000
L
BP=JH= P 3000 3000 3000 3000 3000 3000
cp-Jg- 2.5MW 15207 7906 5590 4507 3905 3536
C0=GK= 0 0 0 0 0 0 0
CN-1G= 15T 9124 4743 3354 2704 2343 2121
ND=LF= P 3000 3000 3000 3000 3000 3000
. 0.5PU
NE-LE- 2-2P 3041 1581 1118 901 781 707
ME= 0 0 0 0 0 0 0
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ECUACIONES DE  P-1000Kg P=1000Kg P=1000Kg P-1000Kg P=1000Kg  P=1000Kg
LAS BARRAS  h= 350am h= 400cm h= 450am  h= 500cm he 550em  h= 600am
AB-H1- 1050P 3000 2625 2333 2100 1909 1750
1050e
. 10507
Be=GH- 12227 3000 2625 2333 2100 1909 1750
cp-Fg- 2250P 6429 5625 5000 4500 4091 3750
DE-EF- 2250P 6429 5625 5000 4500 4091 3750
p. 3.5PU
17=Ap= 2:5H0 4610 4375 4206 4082 3987 3913
JK=0p- 18007 5143 4500 4000 3600 3273 3000
KL=0N= 1800P 5143 4500 4000 3600 3273 3000
24007
L=k Z400F 6857 6000 5333 4800 4364 4000
BP=JH= P 3000 3000 3000 3000 3000 3000
. 2.5PW
cp-36= 2:7H 3293 3125 3005 2915 2848 2795
CO=GK= 0 0 0 0 0 0 0
CNeLG= Lo3PW 1976 1875 1803 1749 1709 1677
Jeery
ND=LF= P 3000 3000 3000 3000 3000 3000
NE=1E- :5PW 659 625 601 583 570 559
ME= 0 0 0 0 0 0 0
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Para una h= 50 am
Para Las barras a compresion.

Bava Maxima Fuerza {(Kg) Longdtud (om)
LM 48000 300

Seccién propuesia: I 5 X 3/8"

Donde:

A= 46.58 on’ Re/n &  Cc Fas y119  kglem’
n min= 3.96 cm Cap. de canga; = 51796 Kg > 48000 Kg
k= 1.0

: el pergil propuesto es bueno.
Parna Las barras a tension.
Baua Mdxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)

DE 45000 300
Seceidn pnopuum=7r4 X 5/16"

£, 0.6 F, = 0.6 X 2530 = 1520 kg/cm?

A 3096 ot A F,

= 30.96 X 1520 = 47059Kg > 45000Kg
n min= 3.15 om

k= 1.0 Re/n & 240; RE/n= 95 ¢ 240

: el pengdl propuesto es bueno.

Costo de La anmadura:

Peso volumétrnico del acerc 8000 kg/ m3
Costo def acero estructunal $ 192.00 kg

Vel.= A X Long.= 46.58 X 3016 + 30.96 X 3966 = 263273 cm3

W= VofL. X Peso volumétrico

w=0.263273 X 8000 = 2106Kg 147
Costo= $ 192.00 X 2106 = $ 404387.00



Para una h= 100cm
Para Las barras a compresidn.
i &

Barta Méxima Fuerza {Kg) Longsitud (cm)

LM 24000 300

Seceidn propuesta: I 4 X 1/4"

Donde:
A= 25.04 on? ke/n & Ce Fas 949 kg/cm®
A min=  3.18am Cap. de carnga;= 24081 Ka > 24000 Kg
R= 1.0

.: el penfil propuesto es bueno.
Pana Las barras a tensdidn.
Baua Maxima Fuerza (Kg) Long<itud (cm)

DE 22500" 300
Seceidn propuesta: qf , o 5/16"

Ees 0.6 F, = 0.6 X 12530 = 1520 kg/em®

2
A= 14.84 cm T=A F.t’ 14.84 X 1520 = 22557Kg » 22500Ka

aomin= 1.52 cm

k= 1.0 ke/n & 240; kE/n= 197 ¢ 240

. el penfil propuesto es bueno.

Coato de fa awmadura:

Peso vcfumétrico def acero 8000 kg/ m3
Costo del acenro ubmotun@ $ 192.00 kg

Vol.= A X fong.- 25-04 X 3064 + 14.84 X 4364 = 141484 cnm’

W= VolL. X Peso volumétrico

w= 0.141484 X 8000 = 1132Kg 148
Costo= $ 192.00 X 1132 = $ 217320.00



Para una h= 150 cm
Pata fas barras a coemphesLon.

Barra Méxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)

LM 16000 300
Seccidn propuesta: W 4 X 1/4"

Donde:

A= 25 04 cmz RE/n £ Ce Fa= 962 kg/cm2
n min= 3.18 om Cap. de canga; = 24081 . Ka > 16000 Kg
k= 1.0

: el penfil propuesto es bueno.

Para Las barvas a tensidn.

Barvia Mdxima Fuerza (Kg) Long4tud (cm)
DE 15000 300
Seceidn propuesita: L 3X5/16"
£ 0.6 F = 0.6 X 125301520 kg /cm?
2
A= 11.48 em T=A F4= 11.48 X 1520 = 17450Kg > 15000Kg
nmin= 1.50 om
k= 1.0 ke/n & 240; kE/n= 200 < 240

.: el pengil propuesto es bueno.

Costo de £a armadura:

Peso volumétrnico def acero 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 25.04 X 3140 + 11.48 X 4790 = 133615 cm>

W= VoL. X Peso votumétrico

w= 0-133615 X 8000 = 1069 Kg
Costo= $ 192.00 X 1069 = § 205232.00 149



Parna una h= 200 om
Para £as barnas a compresion.
Baira Méxima Fuerza !(Kgl Longitud (cm)

M 12000 300

Seccibn propuesta: W 3 X 71/4"

Donde:

A= 18.58 om’ e/ »  Co  Fas 449 hg/ont
A min= 2.36 om Cap. de carnga; - 37050 Ka > 12000 Kg
k= 1.0

: el pengil propuesto es bueno.

Para fas barras a tensidn.

Barva Méxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
DE 11250 300
Seccibn propuesta: | 3 x 1/4"
£ 0.6 F, = 0.6 X 2530 - 1520 kg /en’
2
A= 9.29 em T-A Fe= 9.29 X 1520 = 14121Kg »

k= 1.0 R/ & 2405 kR/n= 150 £ 240

. el pernfdil propuesto es bueno.

Costo de £a armadura:

Peso volumétriico del acero §000 kg/ ms
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vok.= A X Zong.= 18.58 X 3244 + 9.29 X 5244 = 108990 cm>

W= Vo£. X Peso volumétrnico

W= 0.108990 X 8000 = 872 Kg
Costo= $ 192.00 X 872 = $ 167409.00

11250kg



"Para una h= 250 cm
Para fLas barras a compresidn.

Barra Max.ima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
LM 9600 300

Seccibn propuesta: “IF 3 ¥ Wy

Donde:

Aois  IBi58 omt ke/n Y Ce Fa= 49 k/en”
A min= 2.36 cm Cap. de canga; = 12050 Ka»9s00 Kg
k= 1.0

.: el pernfil propuesto es bueno.
Para Las barnras a tensidn.

Bavia Méxima Fuenrza (Kg) Longitud (cm)
DE > 9000 300

Seceidn propuesta: ;| 4 y 1/4"

E,- 0.6 F - 0.6 X 2530 = 1520 kg /cn®

A- 12.52 cmt T-A F,= 12.52 X 1520 = 19030 K3 >

A mine 2.01 cm

k= 1.0 ke/n &L 240; RE/n= 149 <L 240

.t el pergil propuesto es bueno.

Costo de fLa awmadunra:

Peso volumétrico del acenc §000 kg/ m
Costo def acero estructwral $ 192.00 kg

VoL.= A X Long.= 18.58 X 3364 + 12.52 X 5714 = 134042 cm3

W= Vof. X Peso volumétrico

w= 0.134042 X 8000 = 1072Kg
Costo= $ 192.00 X 1072 = $ 205889.00

9000Kg
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*Para una h= 300 cm

Para £as barras a compresdion.

* Barvna Médxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
AP 4950 424

Seccibn propuesta: W 3 X 1/4"

Donde:

A= 18. 58cm? ke/n > Ce Fa= 325 kg/o.mz
n min= 2.36 cm Cap. de carga; = 6033 Kg > 4950 Kg
p= 1.0

: el penfil propuestc es bueno.

Pana Las barras a tensidn.

Bavia Maxima Fuenza (Kg) Longitud (em)
cpP 3536 424
Secedibn propuesta: L 4 X 1/4" »
£ 0.6 F = 0.6 X 2530 = 1520 kg/cm’
A= 12.52 en T=A F.= 12.52 X 1520 = 19030 kg > 3536 Kg

n min= 2.01 cm

k= 1.0 RE/n & 240; RE/n= 2171 < 240

: el pengdl propuesto es bueno.

Costo de La anmadunra:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m>
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Rong.= 18.58 X 3496 + 12.52 X 6196 = 142530 cm®

W= Vof. X Peso volumétrnico

w= 0.142530 X 8000 = 1140 Kg
Costo= $ 192.00 X 1140 = & 218925.00 152



Para una h= 350 cm

Para Las barras a compresddn.

Barva Maxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
AP 4610 461

Seccidn propuesta: W 3 X 1/4"

Donde:

A= 18.58 on’ R/n »  Co  Fa= 275  kg/em’
n min= 2.36 cm Cap. de canga; = 5103 Kg > 4610 Kg
k= 1.0

: el pernfil propuesto es bueno.

Para fLas barras a tensibn.

Barvia Mdxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)

cP 3293 461

Seccidn propuesta: L 4 X 1/4"

£ 0.6 F, = 0.6 X 12530 1520 kg/en? “\\
A= 12.52 am? TeA F,= 12.52 X 1520 = 19030Kg > 3293Kg

nmin= 2.01 cm

k= *1.0 kt/n & 240; RE/n= 229 (K 240

i el perfdl propuesic es bueno.

Costo de La armadura:

Peso volumétrico del acero 8000 kg/ m3
Costo del aceno estrwuctural $ 192.00 kg

Vol.= A X ong.= 18.58 X 3644 + 12.52 X 6694 = 151514 c.m3

W= Vof. X Peso volumétrnico

w= 0.151514 X 8000 = 1212Kg
Costo= $ 192.00 X 1212 = $ 232726.00 153



Para una h= 400 cm

Para Las barras a compresdidn.

Bava Maxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
AP 4375 500

Seccdidn propuesta: I 3 y 5y14m

Donde:

A- 22.96 o’ ke/n Y Ce  Fa= g3 kg/en”
n min= 2.34 cm Cap. de carga; = 5270 ‘ Ka > 4375 Kg
k= 1.0

: el pernfil propuesto es bueno.
Para Las barras a tension.

Baura Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
cP 3125 500

Seceidn propuesta: L 5 X 3/8"

Ee 0.6 F, = 0.6 X 12530 = 1520 kg /em”

A= 23.29  om? T-A F,= 23.29 X 1520 = 35401 Kg > 3125Kg

n mz_yl: 2.51 cam

k= 1.0 kRe/n £ 240; ke/n= 199 <& 240

: el pengil propuesto es bueno.
Costo de fa aumadura:
Peso volumétrico del acerc 8000 kg/ m3

Costo del acero estawctural $ 192.00 kg
Vol.= A X Long.= 22.96 X 3800 + 23.29 X 7200 = 254936 cm>

W= Vol. X Peso vofumétrico

W= 0.254936 X 8000 = 2039 Kg
Costo=3% 192.00 X 2039 = $391582.00 154



Para una h= 450 cm

Pana Las barras a compresdidn.

Bara Méxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
AP 4206 541

Seccdln propuesia: qp 3 y gi14m

Donde:

A= 22.96 o’ ke/n > Ce Fa= 194 lzg/cmZ
nmin= 2.34 om Cap. de carga; = 4502 Kg > 4206 Kg
b 1D

: el pengil propuesto es bueno.
Pana Las barnras a tension.

Barra Mdx<ima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
cpP 3005 541

Seccibn propuesta: L 5 X 3/8"

E,- 0.6 F = 0.6 X 12530 = 1520 kg/cm®
?
A= 23.29 o T-A F,= 23.29 X 1520 = 35401Kg > 3005 Kg
it 2051 on
k= 1.0 Re/n &  240; RR/n= 216 £ 240

: el pengil propuesto es bueno.

Costo de La armadura:

Peso volunétnico del acero 8000 kg/ m3
Costo del aceno estructural $ 192.00 kg

Vel.= A X fong.- 22.96 X 396 + 23.29 X 7714 = 270673 om>

W= Vek. X Peso volumétrnico

w- 0.270673 X 8000 = 2165Kg “ et
Costo=  $ 192.00 X 2165 = ¢ 415 753.00 f=ore



Para una h= 500 cm
Para fas bantas a compresdon.
Baria Méxima Fuenza (Kg) Long<itud (cm)

AP 4082 583

Seccidn propuesta: M 4 x 1/4"

Donde:

A= 2504 on R/ »  Ce Fa=' 339 kg/em’
n min= 3.18 om Cap. de carga; = 7808 Ka > 4082 Kg
k= 1.0

: el pengil propuesto es bueno.
Pana fas baras a tensdon.

Bavia Médxima Fuerza (Kg) Longitud (cm)
CcP 2915 583

Seceidn propuesta: L 5 X 3/8"

. 2 4
E.s 0.6 Fy = 0.6 X 2530 = 1520 kg/cm

2
A= 23.29 om T-A Fi= 23.29 X 1520 = 35401Kg »

nomin= 2.51 om

k= 1.0 ke/n & 240; RE/n= 237 &£ 240

: el pengil propuesto es bueno.

Costo de fLa aumadura:

Peso volumétrnico del acero 8000 kg/ m3
Costo del acero estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 25.04 X 4132 + 23.29 X §232 = 295 189 om>

W= Vol. X Peso volumétrico

w= 0-295189 X 8000 = 2362 Kg
Costo= 5 192.00 X 2362 = $ 453 410.00

2915Kg

156



Para una h= 550 om
Para Las bawwas a compresiin.

Bara Maxima Fuenza (Kg) Longitud (em)
AP 3987 626

Seceddn propuesta: A 4 x 1/4"

Donde:

A= 25.04 cmz R/ 7 Ce Fa= 270 kg/cmz
n min= 3.18 cm Cap. de canga;= 6772 Kg > 3987 Kg
k= 1.0

.: el pengil propuesto es bueno.
Para Las barnras a tension.

Barra Méxima Fuenza (Kg) Long4itud (cm)
CcP 2848 550

Seccidn propuesta: L 6 X 3/8"

E,- 0.6 F = 0.6 X 12530 1520 kg/en’

A= 28.13 om? T-A F,= 28.13 X 1520 = 42758Kg > 2848Kg

nmin= 3.02 cm

k= 1.0 k/n £ 240; kt/n-=1827 £ 240

: 2l pengdl propuesio es bueno.

Costo de La anmadura:

Peso volumdtiico del acero 8000 kg/ m3
Costo del acero estructunal $ 192.00 kg

Vot.- A X fong.- 25.04 X 4304 + 25.13 X 8754 = 354 022 cm>

W= VoL, X Peso volumétrnico

W= 0.354 022 X 8000 = 2832 Kg 157
$ 1

Coszto= 92.00 X 2837 = § 543 776.00



Para una h= 600 cm
Pana Las barras a compresddn.

Barva Méxima Fuernza (Kg) Longitud (em)

AP 3913 671

Seccion propuesta: I 4 X 1/4"

Donde:

A= 25.04 cmz rRE/n P Ce Fa= 235 fzg/cm2
A min= 3,18 cm Cap. de carga; - 5g94 Ka > 3913 Kg
k= 1.0

: el penfil propuesto es bueno.
Para Las banrnas a tensidn.

Barra Méxima Fuenza (Kg) Longitud (cm)
CcP 2795 671

Seceifn propuesta: L 6 X 3/8"

E. 0.6 F, = 0.6 X 2530 = 1520 kg/em*

1 2813 enl T-A F,= 28.13 X 1520 = 42758Kg > 2795Kg

nomin= 3,02 cm

k= 1.0 kRe/n £ 240; kRb/n= 999 & 240

: el perngil propuesto es bueno.

Costo de La anmadura:

Peso volumétrico del acenc 8000 kg/ m3
Costo del aceno estructural $ 192.00 kg

Vol.= A X Long.= 25.04 X 4484 + 28.13 X 9284 = 173 438 (Lrn3

W= VoL. X Peso volumétrnico

W= 0.373 438 X 8000 = 2988Kg
Costo= ¢ 192,00 X 2988 = $ 573 601.00 158
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CONCLUSTONES.

Todos Los nesultados obtenidos a Lo Largo de este thabajo
4e compilaron en La grdfica 13. En esta gnéfica observa
mos que se Tienen res zonas claramente definidas dos de
ellas antieconbmicas y una zona Gptima que es donde se --
encuentran Zodas aquellas vigas que por su nelacibn L/h -
rnesultan econdmicas.

La forma de utilizar esta gréfica es La siguiente se entra
en el eje de Las abscisas con el valor L conoeldo, se tha-
za una vertical hasta internsectar La Linea Gptima ahi mar-
cada, de aqui trazamos una horizontal hasta intersectar el
eje de Las ondenadas en el cual podremos Leer un valon, --
que Lgualaremos a L/h y de aqui despejamos h que serd pre-
cisamente nuestrno peralte Sptimo. Si este peralte no es -
convendiente para nuestro disefo, ya sea pon cuestiones ar-
quitectonicas u otras podremos intentar con otro valor de
L/h teniendo La precaucibn de no salirnos del rango Gptimo
para que nuestros diseiios digan siendo econdmicos en cienr-
Za medida.
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