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Introduccion.

La prefabricacion es una forma de construir que aventaja en muchos
aspectos a los sistemas tradicionales, no ha logrado imponerse en nuestro
pais. La prefabricacion es la mecanizacion de las técnicas de construccion, que
es la produccion de elementos constructivos fuera o al pie de la obra. Esta
forma de construir es mucho mas racional que la de los sistemas tradicionales
y conlleva una serie de ventajas que permiten construcciones rapidas, con
mayor calidad y mas econémicas.

Edmond Coignet inicid en 1892 la prefabricacion en concreto armado
al fabricar viguetas para un casino en Francia. Estas nuevas formas de
construir ya mostraban ventajas y en 1902 Christophe decia que el
procedimiento de fabricacion de vigas en un taller puede ser mas econémico
que el colado en obra. da la posibilidad de ensayar todas las piezas antes de su
colocacion, la construccion de un entrepiso se hace mas facil y rapidamente,
este trabajo puede ejecutarse aun con mal tiempo sin que resulten retrasos, en
fin. el entrepiso al ser capaz de soportar las cargas inmediatamente después de
su colocacién, permite que los trabajos puedan continuarse sin interrupcion.

Estos son los antecedentes de la prefabricacion en Europa, en México las
nuevas técnicas se empezaron a utilizar en 1927, cuando el ingeniero
Rebolledo empled en la construccién del hotel Regis vigas prefabricadas de
concreto armado. Desde esa fecha hasta la actualidad la prefabricacion se fue
consolidando poco a poco. En un inicio las técnicas eran copiadas de otros
paises, pero con el tiempo empezaron a surgir empresas especializadas en
prefabricacion. Esta consolidacién ocurrié en los afios sesenta y principios de
los sctenta.

Con la introduccion del concreto presforzado, la prefabricacion recibio
un impulso y sus aplicaciones aumentaron y se diversificaron, utilizindose en
un principio en puentes v posteriormente en edificios. Con la consolidacion de
esta industria en nuestro pais, también las empresas mexicanas empezaron a
desarrollar nuevas técnicas.

En los principios de la prefabricacion en México, unicamente se
prefabricaban sistemas de piso como son vigueta y bovedilla, losa TT y losas
extruidas. Como éstos se colocan simplemente apoyados sobre trabes de
soporte, no se tenia la necesidad de disefiar sistemas de conexion entre
elementos. Sin embargo, con el paso del tiempo se fueron demostrando las
ventajas de las estructuras prefabricadas sobre las tradicionales. Por ejemplo,
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un menor tiempo de ejecucion de la obra y por lo tanto una recuperacion mas
rdpida de la inversion, claros mas grandes con elementos esbeltos y obras mas
limpias durante su ejecuciéon. Estas ventajas han hecho que, hoy dia, las
estructuras sean casi totalmente prefabricadas v que tengan suma importancia
las conexiones entre los diferentes elementos que las forman.

El disefio correcto de una conexion es indispensable para que la
estructura trabaje de acuerdo con el modelo fisico ¥ matematico con que se
realizo el andlisis estructural. A través de los afios se ha resuelto este problema
de conexion usando el ingenio v llegando a diferentes soiuciones tales como
meénsulas de concreto o ce acero, las cuales pueden ser visibles por debajo de
la trabe o se pueden disimular con ésta, las trabes pueden estar simplemente
apoyadas o se les puede dar continuidad por medio de pernos o soldadura.

Pocas conexiones han resuelto el problema de una forma totalmente
satisfactoria. ya que en cualquier tipo de conexion se busca simplificar las
diferentes etapas de una obra, estas etapas son:

Fabricacion.- Que sea sencilla, es decir, que la fabricacion de los
diferentes elementos que la forman, como son trabes y columnas, no se
complique con accesorios soldados a su acero principal tales como placas de
acero. Que no aumente la tipificacion de columnas, es decir, que las columnas
no sean muy diferentes geométricamente entre si, ya que esto complica la
coordinacion entre {a fabricacion y el montaje de las piezas. Que no requiera
del empleo de muchos planos en obra para poder realizarse pues esto, es poco
practico de realizar en planta y posteriormente en obra. La fabricacién de los
moldes debe ser sencilla para evitar retrasos en su elaboracién y que sean muy
costoscs. Ademés. no se debe requerir una gran cantidad de ellos ni deben
requerir muchos cambios entre cada colado.

Transporte.- Debe poder realizarse de una forma eficiente, es decir,
que se pueda transportar el mayor numero de piezas por viaje, ya que esto
reducira el namero total de fletes que se tienen que realizar y, en consecuencia,
bajard el costo por este concepto. No se deben requerir accesorios especiales
para sujetar las piezas a las plataformas ya que son costosos y dificultan la
carga y descarga de las piezas.

Montaje.- La maniobra de montaje de las diferentes piezas se debe
poder realizar en una forma rapida y sencilla para evitar tiempos muertos de
equipo, maquinaria y personal, lo que nos permitira un sustancial ahorro en el
tiempo de eje=cucion de la obra. Se debe evitar el empleo de equipo y mano de

[ e . - . e )




.obra especializada, ya que esto eleva el costo de la obra y puede afectar el
tiempo de ejecucion en caso de no tener suficiente personal capacitado, hay
que evitar o minimizar el empleo de soldadura de campo, ya que requiere de
un estricto control de calidad, lleva mas tiempo de ejecucion y, ademas, su
costo es muy elevado, debe requerir poco o nulo soporte temporal de los
elementos, ya que esto retrasa los tiempos de ejecucion, la apariencia final de
la conexion debe ser agradable a la vista, es decir, debemos tratar de ocultar
los elementos de sujecion como son placas de acero, soldaduras, etcétera.

En México, la construccion con elementos prefabricados no se debe
considerar como sustituto de la tradicional: ambas formas deben coexistir y
ofrecer soluciones alternativas, segiin sean los requerimientos.

Uno de los problemas que actualmente presenta la primera es la falta
de difusion de sus técnicas. con el consiguiente desconocimiento de las
mismas por parte de ingenieros y arquitectos. El resultado es que sélo 2 por
ciento de lo que se construye en México se realiza con prefabricados, mientras
que en Europa este tipo de construccién llega casi a 50 por ciento. Una de las
razones de esta diferencia es que, mientras en los paises europeos el costo de
la mano de obra es elevado lo cual impulsa el empleo de técnicas mecanizadas
para reducirlo, en México ocurre lo contrario el disponer de una mano de obra
abundante y barata provoca el empleo generalizado de sistemas tradicionales
de construccion.

En México los constructores se preocupan poco por conocer nuevas
tecnologias constructivas ya que disponen de una mano de obra barata.
Nuestro pais nos impone grandes retos en lo que a construccion se refiere. La
construccién con elementos prefabricados es una alternativa que iimplica para
ingenieros y arquitectos, la necesidad de conocer e involucrarse con estas
tecnologias y adaptarlas a nuestras necesidades y recursos.
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ANALISIS.

El andlisis de la estructura fue hecho de acuerdo a las especificaciones
del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, considerando el
efecto combinado de todas aquellas acciones con posibilidad de ocurrir
simultineamente.

Las acciones consideradas fueron de tres tipos.

1.-Acciones permanentes.- Comprenden todas las cargas muertas
de la estructura.

Se llama carga muerta al conjunto de acciones que se producen por el
peso propio de los elementos de la edificacion: incluye el peso de la estructura
misma y el de los elementos no estructurales. como los muros divisorios, los
revestimientos de pisos. muros y fachadas, la ventaneria, las instalaciones y
todos aquellos elementos que conservan ura posicion fija en la construccion,
de manera que gravitan en forma constante sobre la estructura. La carga
muerta es, por tanto, la principal accion perninanente.

La valuacion de la carga muerta es en general sencillo, ya que sélo
requiere la determinacion de los volimenes de los distintos componentes de la
construccion y su multiplicacién por los pesos volumétricos de sus materiales
constitutivos. En su mayoria las cargas muertas se representan por medio de
cargas uniformemente distribuidas sobre las distintas dreas de la edificacion.

2.-Acciones variables.- Comprenden todas las cargas vivas que
actuan sobre la estructura.

La carga viva es la que se debe a la operacion y uso de la edificacion.
Incluye, por lo tanto, todo aquello que no tiene una posicion fija y definitiva
_dentro de la misma y no puede considerarse como carga muerta; entran asi en
la carga viva el peso y las cargas debidas a muebles, mercancias, equipos y
personas. La carga viva es la principal accion variable que debe considerarse
en ¢l disefio.

Por su caracter, la carga viva es peculiar del uso a que esta destinada la
edificacion. Podemos distinguir tres grandes grupos de construcciones en
cuanto a la carga viva que en ellas debe considerarse: los edificios, las
construcciones industriales y los puentes.




Las cargas dec operacién en las construcciones estan formadas por la
suma de diversos factores que tienen caracter muy variable en su distribucion
en el espacio y en el tiempo, asi como en la forma en que actian sobre la
estructura. Esta va desde un efecto estitico practicamente permanente hasta un
efecto dinamico o de impacto. Por lo anterior un modelo de la carga viva que
pretenda representar con precision el efecto real de las acciones resulta
complicado y se recurre para fines de diseiio a modelos simples.

Dependiendo de la combinacion de cargas que se esté revisando,
pueden interesar distintos valores de la carga viva con respecto a su variacion
temporal. Para su superposicion con las cargas permanentes, interesa la carga
viva maxima, o sea la maxima intensidad que ésta pueda adquirir a lo largo de
la vida esperada de la estructura. Para su superposicion con una accién
accidental, interesa la carga viva instantanea, o sea el valor que pueda adquirir
en un instante cualquiera dentro de la vida de la estructura, esto es en el
instante en que ocurra la accion accidental. Para fines de estimar efectos de
largo plazo interesa la carga viva media; asi, para calcular deformaciones
diferidas en estructuras de concreto y hundimientos en suelos arcillosos
saturados que reaccionan muy lentamente con el tiempo.

3.-Acciones accidentales.- Comprenden efectos ya sea de sismo 6
de viento.

Para el analisis de la estructura y determinacion de las solicitaciones se
consideraron dos condiciones de carga.

1.- Cargas Verticales.- Con el efecto combinado de acciones
permanentes y acciones variables, tomando para las acciones variables la carga
viva maxima establecida por el reglamento.

2.- Cargas Accidentales.- Con el efecto combinado de acciones
permanentes y acciones variables, tomando para las acciones variables la carga
viva accidental establecida por el reglamento y para las acciones accidentales
el efecto de sismo ya que es el que rige en este tipo de estructura.

Por tratarse de una estructura con elementos prefabricados, para el
diseiio de las trabes portantes y de rigidez deberan adicionarse a las
solicitaciones ya sea del analisis por cargas verticales 6 del analisis por cargas
accidentales, las solicitaciones correspondientes a las de la primera etapa de

trabajo de estas, ya que las trabes tienen las siguientes etapas.




Primera etapa.- Libremente apoyada para las cargas debidas a peso
propio de la trabe, peso de las losas TT y peso del firme estructural.

Segunda etapa.- Con continuidad y formando marco para aquellas
cargas posteriores al fraguado del firme y del concreto de las conexiones trabe-
columna, estas son las consideradas en el analisis de los marcos.

ANALISIS POR CARGAS ACCIDENTALES.- SISMO.

Determinacion de cargas para el calculo de las fuerzas sismicas.

Area por planta

Azotea.
Wlosa TT = 184 kg/m?*X 1023 =188 232 kg
W firme = 164kg/m*X 1023 =167 772 kg
W carga viva =  70kg/m*X 1023 = 71610kg
Wecargamuerta = 250kg/m*X 1023 =255 750 kg
W trabes TR-1 = 624kg/m X 63 = 39312kg
W trabes TP-1 = 714kg/m X 216 =154 224 kg
W columnas =1536kg/m X20X 1.7 = 52224kg
W muros = 240kg/m*X 1292 X 1.2 = 37210kg
966 334 kg
Entrepiso.
WlosaTT = 184kg/m?>X 1023 = 188 232 kg
W firme = 164 kg/m*X 1023 = 167772 kg
W carga viva = 180kg/m*X 1023 =184 140 kg
Wcargamuerta = 200kg/m*X 1023 =204 600 kg
W trabes TR-1 = 624kg/m X 63 = 39312kg
W trabes TP-1 = 714kg/m X 216 = 154224 kg
W columnas =1536kg/m X20X34 =104 448 kg
W muros = 240kg/m*X 189X26 =117936kg

=36.8 X27.8=1 023 m?

1 160 664 kg

A .



966.3ton - (nivel 5) : -
1 160.7 ton (niveles 1 al 4)

-W.azotea -
‘W-entrepiso

g CALCULO DEL COEFICIENTE SiSMICO
' EdlﬁClO o Grupo B Estructura regular
: Zén?a ) | ( Terreno de lomas )
Coeficiente Sismico C=0.16
Factor de comportamiento sismico Q= 2
C/Q=0.08
Calculo de las fuerzas sismicas.

0.08 - 3 Wi - WiHi
Fi =

3 WiHi

Nivel | Entrepiso | Wi Hi | WiHi | Fisl vio

ton m ton 'ton

5 5 966.3 {17.00 | 16 427.1 | 131.9 | 131.9

4 4 1160.7]13.60 | 15 785.5 | 126.7 | 258.6

3 3 1160.7{10.20 | 11839.1 | 95.0|353.6

2 2 1160.7| 6.80| 7892.8| 63.4|4170

1 1 1160.7| 3.40| 3946.4| 31.7|448.7
Sumas 5609.1 55 890.9
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Rigideces ‘de - los - marcos longitudinales Yy transversales, para la

distribucién de cortante debido a sismo.

Mar“cp‘sﬂlt‘(‘)'ng‘i‘iuainéles. (MarcoA,B,CyD).

: Niyei 5 K

: =12 737.0 ton/m
“Nivel 4" K=15562.8 ton/m
Nivel 3 K=16521.0 ton/m
Nivel 2 K =18 723.8 ton/m

K =34 599.8 ton/m

Nivel |

Marcos transversales. (Marco1,2,3,4y5).

Nivel 5 K= 9512.8 ton/m
Nivel 4 K=11 838.2 ton/m
Nivel 3 K =12 568.1 ton/m
Nivel 2 K =14 338.8 ton/m
Nivel 1 K =26 801.9 ton/m

Del anilisis sismico dinamico:

En direccién X

Modo Periodo Modo
1 0.80689 1
2 0.29366 2
3 0.19411 3
4 0.15298 4
5 0.13089 5

Fuerza estitica Ve = 448.7 ton
Fuerza dinamica Vx = 315.6 ton

Fuerza dindmica Vy= 311.2 ton

En direccién Y

Periodo
0.82573
0.30165
0.19957
0.15711
0.13370




Nivel

[

: marco; 12"773.:‘;/.0 o

marco, 9 5128 o

marco .15 562.8

marco 118382

marco 1635‘21,(’) :

marco y 12 568.1

marco, 18723.8

marco, 14338.8

marco , 34 599.8

marco , 26 801.9

K relativa

1.34

1.00

124

1.97

1.51
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Distribucion de cortantes en marcos.

Cilculo del centro de torsion.

UK - Y Kiy - Xi
Y= ————— Xt=————
¥ Kix 3 Kiy

Yit=Yt—Yi Xit = Xt — Xi

Cortante directo en los marcos.

Vx - Kix Vy - Kiy
Vxi = —————— Vyi=— —_—
¥ Kix ¥ Kiy

Momento torsionante.

Mtx =Vx - ey Mty = Vy - ex

e=1l5es + 0.1 B
e= es - 0.1 B

Distribucion de cortante debido al momento torsionante.

Mt - Kix - Yit
Vxt =
¥ Kix - Yit? + X Kiy - Xit?
Mt - Kiy - Xit
Vyt=

T Kix - Yit? + T Kiy - Xit?

T W



~ DISTRIBUCION DE CORTANTES NIVEL 5

Marcos X

Eje |Kix| Yi |Kix- vi| it [Kix- vit|Kix . vie|Directo] vx | vy [Totl
A 134100 000 l-13.5(-18.09| 244.22 | 23.97 [3.46]1.37(28.80
B 134/ 9.0 1206 | -4.5| -6.03| 27.14 | 23.97 |1.15]0.46|25.58
C 13411800 2412 | 45| 6.03| 27.14 | 23.97 {1.150.46]25.58
D 1.34/27.0 36.18 | 13.5| 18.09 | 244.22 | 23.97 {3.46|1.37|28.80
Sumais.sei | 7236 | 542.72

Marcos Y

:(Eje IKix! Yi IKix - Yi| Yit |Kix - Yit|Kix - Yi}| Directo| Vx | Vy | Total

1 1000 0.0] 0.00 |-18.0]-18.00 | 324.00 | 19.04 [4.56|1.04|24.64

i 2 11.00'9.0! 9.00]-9.0| -9.00] 81.00 | 19.04 |2.28/0.52|21.84
5 1007180, 1800 | 0.0] 0.00| 0.00 |19.04 [0.00{0.00]19.04

4 1.00'27.0] 27.00 | 9.0{ 9.00 | 81.00 | 19.04 |2.28/0.52|21.84

. 5 1.00.36.0! 36.00 | 18.0] 18.00 | 324.00 | 19.04 |4.56|1.04[24.64|"
Suma5.00| 90.00 810.00




DISTRIBUCION DE CORTANTES NIVEL 4

Marcos X

Eje | Kix! Yi |Kix-vi| Yit |Kix- vit|Kix - vi¢| Directo] Vx | Vy | Total
A 11611007 000 /-135]-22.14 | 208.85 | 22.04 [3.13]1.23]26.40
B 164190 1476 | -4.5| -7.38 | 33.21 | 22.04 {1.04(0.41|23.49
C ‘1641180 2952 0 45| 7.38 | 33.21 | 22.04 |1.04{0.41/23.49
D 1.6427.0 4428  13.5| 22.14 | 298.89 | 22.04 |3.13{1.23]26.40
Suma 6.56° . 88.56 | 644.20

Marcos Y

Eje TKix | Yi IKix-vi] Yit |Kix - vitKix - vie|Directo] Vx | Vy [Total

L1 1247001 0.00]-180]-2232] 401.76] 17.36 |4.20|0.97|22.53

"2 1247900 11.16] -9.0[-11.16 | 100.44| 17.36 [2.10{0.49|19.95
5 r2aas0t 22320 00| w00 0.00] 17.36 {0.00{0.00{17.36
4 1242701 33.48| 90| 11.16| 100.44| 17.36 [2.10{0.49|19.95
5 124 36.0| 44.64] 180| 2232 | 401.76] 17.36 [4.20]0.97(22.53

Suma 6200 | 111.60 1.004.40




DlSTRlBUCl()N DE CORTANTES NIVEL 3

Marcos- X
Eje |Kix! Yi |Kix-vi| it [Kix-vit[Kix-vie|Directo| vx | Vy [Total
A 11.7a] 0.0] 0.00 [-13.5]-2349] 317.12 | 16.92 |2.39]0.94]20.25
B !1.741 9.0l 1566 | -4.5| -7.83 | 3524 | 16.92 |0.80]0.31|18.03
C 1.7418.01 3132 | 45| 7.83 | 3524 | 16.92 [0.80]0.31[18.03
D '1.74'27.0/ 46.98 | 13.5| 23.49 | 317.12 | 16.92 |2.39]0.9420.25
Suma 696! | 93.96 | 704.72
Marcos Y
Eje {Kix! Yi |Kix-vi|] Yit [Kix - Yit|Kix - vi|Directo| Vx | Vy [Total
1 ‘1321000 0.00}-18.0{-23.76 | 42768| 13.31 |3.23[0.74|17.28
2 132190 11.88] -9.0(-11.88| 106.92] 13.31 [1.62]0.36{15.29
3 1321800 23.76] 0.0( owu 0.00{ 13.31 {0.00{0.00{13.3i
4 1.3227.0) 3564| 9.0| 11.88| 10692| 1331 |1.62|0.36]15.29
5 132360 47.52| 18.0| 23.76 | 427.68| 13.31 [3.23[0.74[17.28
Suma 6.60 118.80 1069.20




DISTRIBUCION DE CORTANTES NIVEL 2

Marcos X

Eje ,Kix! Yi Kix~Yi! Yit [Kix- Yit|Kix - vit*|Directc| Vx | Vy | Total
A 1197100 0.00l-135]-26.60 | 359.03 | 11.25 |1.56/0.62|13.43
B '1.97090! 17730 -4.5| -887 | 39.89 | 11.25 |0.52/0.21|11.98
C '1.97'180 3546/ 45| 887 | 39.89 | 11.25 {0.52{0.21]11.98
D 1.97 2700 53.19! 13.5] 2660 | 359.03 | 11.25 |1.56]0.62|13.43

Suma 7.88' 10638 797.84

Marcos 'Y

! Eje IKix | Yi fKix-Yil Yit {Kix . Yit|Kix - vit*|Directo| Vx | Vy | Total

| 1 l1s1too!  0.00i-180] -27.18] 489.24| 8.84 |2.17]0.49]11.50

I 2 'isi' 90! 13.59] 90| -13.59| 12231] 8.84 [1.08[0.25(10.17

L5 1s1 1800 27181 00] 000| 0.00| 8.84 [0.00/0.00| &84

4L 2701 40770 90| 1359| 12231| 8.84 |1.08/0.25{10.17
5 1.51 360! 54.36| 18.0| 27.18| 489.24| 8.84 [2.17/0.49{11.50

Suma7.55! 135.90 1223.10




DISTRIBUCION DE CORTANTES NIVEL 1

'Marcos X

Eje | Kix | Yi |Kix-Yi| Yit [Kix-Yit|Kix - Yit*| Directo| Vx | Vy | Total
A | 36400 0.00]|-13.5/-49.14| 66339| 4.73 [0.59]0.23] 5.55
B |3.64]/9.0]3276|-4.5-1638 73.71 | 4.73 |0.20]/0.07] 5.00
C | 364)180] 6552 45| 16.38] 7371 | 4.73 [0.20]0.07] 5.00
I D ! 3.64/27.01 98.28 | 13.5| 49.14 | 663.39| 4.73 |0.29(0.23] 5.55
Suma: 14.56 196.56 1 474.20
Marcos Y
| Eje | Kix | vi [Kix-vi| vit [Kix - vi|Kix - vie|Directo| Vx | Vy | Total
' 1 ! 282{00!| o0.00-18.0/-50.76 | 913.68| 3.70 |0.96]0.23| 4.89
3 12820900 2538] -9.0|-2538 | 22842] 3.70 |0.48]0.11] 4.29
3 2.82718.0] 50.76] 0.0 0.00 0.00{ 3.70 |6.00[0.00] 3.70
4 2.82127.0| 76.14] 9.0| 25.38| 228.42| 3.70 |0.48]0.11]4.29
5 0 2.8236.0!101.52| 18.0| 50.76 | 913.68| 3.70 [0.96/0.23| 4.89
; Suma 14.10 253.80 2284.20
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ANALISIS POR CARGAS VERTICALES.
Ancho tributario =4.5m.
Para‘ané'lisis sismico:

Azotea

Wcargaviva = 70.0 kg/m®X 4.5 m 315kg/m

W carga muerta  =250.0 kg/m*X 4.5 m = 1125 kg/m

Waz. =1440kg/m
Ehircpiso '
w‘c'ar‘garv;va © =180.0kg/m*X45m = 810kg/m
W cargamuerta =200.0kg/m’X4.5m = 900 kg/m
o W ent. =1 710 kg/m
Para analisis por cargas verticales:
Azotea
w carga viva ~ =100.0kg/m’X4.5m = 450kg/m

W cargamuerta =250.0kg/m’X4.5m =1 125kg/m

W az, =1 575 kg/m
Entrebiso
W carga viva =250.0kg/m’X 4.5m = 1 125kg/m
w carg‘a muerta =200.0kg/m’X4.5m = 900 kg/m

W ent. =2025 kg/m
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CARGAS Y ELEMENTOS MECANICOS EN

TRABE TP—1.

W p.p. de trabe

EN LA PRIMERA E
CARGAS : o

w = 714 kg/m

MOMENTO ( t—m )

CORTANTE ( Ton. )

A




CARGAS Y ELEMENTO ”vE ANICOS EN '

TRABE TR—1 40/65 L- 8’18 m
EN LA PRIMERA ETAPA

CARGAS :

W p.p. de trabe = 624 kg/m
W com. trabe = B84 kg/m
W firme = 98 kg/m

w = 806 kg/m

MOMENTO ( t-m )

CORTANTE ( Ton. )

Y i )7 7 173 173 }7 l"l/
A 7 7 7 A A A A
a—r—— !
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CAPITULO 11

Disefio de losa TT.
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DISENO DE LOSA TT 286 /45 L = 8.58 Mts.

El principal objetivo del presfuerzo, es el de comprimir previamente el
concreto, en la parte inferior del elemento, con el propdsito de contrarrestar
todo o parte de la tension provocada por las cargas gravitacionales.

El acero de presfuerzo se tensa antes del colado del elemento, el acero
se ancla inicialmente a los muertos de anclaje, por lo gencral en el patio de
prefabricado. Aunque en algunos casos la mesa de colado se localiza en la
obra. El concreto se cura a vapor durante un lapso menor de un dia. Al soltar
de sus anclajes el acero pretensado, el concreto recibe una compresion previa,
por medio de la transferencia de esfuerzos y a través de la adherencia entre el
acero y el concreto. Por consiguiente, los torones quedan necesariamente
adheridos.

Para las propiedades geométricas de la seccion compuesta, el firme se
considerara como concreto de f’. =400 kg/cm -, por lo que el ancho del firme
serade b=0.7906 X 286 =226.1 cm.

v 68 L 150 L 68 L
i G Fed 2
. 226.1 L
A A
sXS //”u”,,,”,””,,”””,”,,, — e
‘ ’ EN.
40 i
Hf Hok
7 12
Propiedades geométricas.
Seccion simple. Seccion compuesta.
A = 2190 cm? A = 3321 cm?
I = 315552 cm* I = 428874 cm*
Yi = 35.3 cm Yi = 39.5 cm
Ys = 9.7 cm Ys = 10.5 cm
Si = 8939 cm? Si = 10870 cm’
- Ss = 32533 cm? Ss = 40667 cm’

7



Condicion de trabajo.- Simplemente apoyada.

[
o

8.58 m

Etapas de trabajo:

Primera.- En seccion simple para W p.p. y W firme.
Segunda.- En seccidn compuesta para W carga viva y

Cargas.
Wpp. - = 184 kg/m* X 2.86 = 526
W firme = 164 kg/m* X 2.86 = 469
. Weov, =.250 kg/m? X 2.86 = 715
‘We.m. = 200 kg/m* X 2.86 = 572
 Momentos. ...
- Por ser una viga simplemente apoyada.
= ton—m
8
: ) 0.526 X 8.58?
Mp.p. = =
. 8
- 0.469 X 8.582
M firme = =
el 8
. 1.287 X 8.582
Mcev+em = =
8

W carga muerta.

kg/m
kg/m
kg/m
kg/m

4.84 ton-m

4.32 ton-m

11.84 ton-m

50
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Esfuerzos.

G

‘ fs

Por p. p.

Por firme -

Por cv+cm

S

Ss

kg/cm 2 ( esfuerzos en la fibra inferior)
- kg/em 2. ( esfuerzos en la fibra superior)
484028
fi= = 54.1 kg/cm? (-)
‘ 8939
484 028 .
fs= = 149 kg/cm? (+)-
32 533
431 576 B
fi= —————— = 483 kg/cm? (-)
8939
431576
fs = - = 13.3 kg/em? (+)
32533
1184 304
fi= ——————— =109.0 kg/cm? (-)
10 870
1184 304
f5= soeemeeel = 20.1 kglem? (+)
40 667

51



Diagrama de esfuerzos.

[id4

109.0 211.4

435
9.1 291

p-p. firme cv +cm total

( - ) Indica esfuerzos de tension.
( +) Indica esfuerzos de compresion.

En elementos pretensados se puede suponer que la suma de las
pérdidas varia entre 20 y 25 por ciento de la fuerza aplicada por el gato, para
este elemento se utilizard una pérdida del 20 por ciento, por lo que k = 0.8.

Esfuexzos permisibles en el concreto debidos al efecto del presfuerzo.

fi=06kf'c =06X08 X280 =1344 kg/em? (+)
-t‘s—r_08 k Vf's = 0.8 X 0.8 X V280 = 10.7 kgfem ? (-)
B 'j.— 0.7f’c = 0.7 X 400 = 280 kg/em?

fEsfuelzos perrmsxbles finales en el concreto debido a las cargas de
serv:cxo

1.6 V400
0.45 X 400

,ﬁ =16 v,
fs=045f",

32 kg/em 2 (-)
180 kg/ecm 2 (+)

Los esfuerzos finales en la fibra inferior para las cargas de servicio son
para concreto sin acero de refuerzo adicional, por lo tanto si se exceden del
valor permisible debera suministrarse acero de refuerzo para tomar esas
tensiones.

Debido a que los esfuerzos maximos por presfuerzo en la fibra inferior
estan limitados a 134.4 kg/cm? y para la losa TT que se esta disefiando
necesitamos dar esfuerzos mayores para evitar esfuerzos de tension muy
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altos en la fibra inferior, nos ayudaremos de los esfuerzos debido al peso
propio para este fin.

Proponiendo 8 torones @ 3/8 " con capacidad efectiva de 5 800 kg
cada uno y con la siguiente distribucion.

e = 6.5cm
— ! i
/ T /S e =Yi—-¢ =28.8cm
. . P =46 400 kg
E.N.
p P-e
fi = +
€ A Si
3 - P P-.e
5 e fs=—-
> > A Ss
Esfuerzos debidos al presfuerzo.
46 400 46 400 X 28.8
fi= + = 21.2 + 149.5=170.7 kg/cm ?
2190 8939
46 400 46 400 X 28.8
fs= - =212 - 41.1=-19.9kg/cm ?

2190 32533
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Diagrama de esfuerzos finales.

43.5 23.6
29.1 29.1
19.9 :
+ - ’
211.4 TOTAL 170.7 PRESFUERZO 40.7 FINAL

Cilculo del acero para tomar los esfuerzos de tensién finales.
Del diagrama de esfuerzos finales:

23.6
16.52 cm

2]
]

d—c = 28.48 cm

40.7.X 28.48.

T= . — X 21.1= 12229kg
T Lo12229

A= — e .~ = 4.85cm? .
O f. 06 X 4200

Con 4 vars. del #4 A, =5.08 cm?

TN e
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Revision a la ruptura.

mp

a7s| 435
- T1
712
Tl =A,f. =8 X 055X 18900 = 83 160 kg
T2 =A,f, =4 X127 X 4200 = 21 336kg
T, =104496kg

Profundidad del bloque de compresion.

Te 104 496
a= = = 2.15cm
b £”. 286 X 170

MUR=(d'a/2)TuFR

Mug = [ (43.5-1.07)83160+(47.5-1.07)21336] 0.9,
Mug = 40.67ton—m
F.S.=Mug/Ma =40.67/21.00=1.93

1.93 > 1.4 por lo tanto, bien.

Revision a la fluencia.

0.003
¢ = ¢/0.8 = 2,69 cm

di—c = 43.5 — 2.69 = 40.81 cm

€s

S T T RIS e, sy —amy
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para el presfuerzo: ’
0,003 X 4081
: ~2.69 )
def. inicial presfuerzo = 0.0056 = 5 800 /(0.55 X 1.9 X 10 %)
€ total =0.0511 > 0.01
Por lo tanto fluye y la seccidn es subreforzada.
Revision por cortante,

Veg= Febd(0.15Vf*. +50(Vd,/M)

Sin embargo Vcr no debe ser mayorque 1.3 Fg bd Vf*,

Ver no debe ser menor que 0.5 Fg bd V¥,
Ademds en ningin caso Vermayorque 2.5Fg bdVf#*,
donde :

Fr  =factor dereduccién =0.8

b = ancho del alma de la seccién.

d = peralte efectivo de la seccién.

Vv = cortante actuante en la seccion considerada.
M = momento actuante en la seccidn considerada.

Ver = cortante que resiste el concreto.
En la férmula para calcular Vg el término Vd,/M < 1.0

Para la losa TT la seccion resistente a cortante es:
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: 12 ' 12 :
A o HA
=== —SES DSz z====20
Py ) dp=38.5
7.8 7.8
* i
7 7
bprom. =(12+7.8)/2x2=198cm

0.5 FR'bd\/f“c =0.5 X 0.8 X19.8 X38.5 V320 = 5455kg
1.3FgbdVf*. =13 X 0.8 X19.8 X 38.5 V320=14182kg
Cargas : W total = 2 282 kg/m

Diagramas de Momento y Cortante.

DIAGRAMA DE MOMENTO FLEXIONANTE




DIAGRAMA DE FUERZA CORTANTE -

Calculo del Vg en varias secciones.

Para x= 1.00 m

V= 7.51 ton:

)
- 1211000

05107390 =3 120 kg

Sébaréi;i@ri_@e cstrgbibs.
AL dFef,
S:
i, v,
Con estribos del # 2en 4 ramas A,=1.28cm?
1.28 X 385 X 0.8 X 2530

s= =32.0cm
3120

Los pondremos @ 30 cm

e PR L o

58
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Palr'ai x=.2.00 mb'

5"3ton
M lSO”t-

750X 7320X38.5

2103 000

Nfs =

=1865kg

5455 kg, rige el ultimo

’Separa.cwn de estn_‘
A d FR fy
; v
Con estnbosldel # ‘7en 4 ramas A,=128cm? .
1"8 X 38.5 X 0.8 X 2530

5= - =53.5cm
: 1 865

ST Vi > Vep, Vo< L5FrhdVf* entonces smax=0.75h

5 ma;;"= 075 X 45 =33.8 cm, los pondremos @ 30 cm

1.4= 4.12 ton
1.4=26.75t-m

50X 4120X 385

19.8X38.5(0.15V 320+ )
G 2 675 000

Ty v -




Ver =2 153kg < 0.5Fxbd ¥ f*. = 5455 kg, rige el tltimo
Ver > V,
smax =0.75 X 45 =33.8 cm, los pondremos @ 30 cm

Revisando el cortante en x = 0.40 m como seccién reforzada ya que
€n esta zona no actta el presfuerzo en su totalidad.

V= 8.88 ton Vo= 8.88 X 1.4= 12.43 ton
Ver=0.5Fpbd Vf* = 5455kg
Vu=V,—=Ver= 124305455 =6 975 kg
Separacién de estribos.

A, d Fgf,

s=
v,

Con estribos del # 2 en 4 ramas A,=1.28cm?
1.28 X 38.5 X 0.8 X 2530

s= =143 cm
6 975

Los pondremos @ 10 cm

Revisién por flechas.

swL*

A= cargas
384 E I
PelL?

A= presfuerzo
8 EI

- _ L i . A
i - S



Wem. =.5.72 kg/cm

= ‘858 X 102 cm
L2 = 7362 X 10 com

L? 541937 X 10® cm
Iss = 315552 cm?

I'sc = 428 874 cm*?

p = 46 400 kg

e = 28.8 cm

Ec =28 X 10° kg/cm?

5 X 5.26 X 541937 X 10° -

A pp. = ——— , - '='0 .42 cm
0.384 X 107 X 2.8 X 10° EEA
Afirme = - = 0.38cm
- X _ X 10°
A cmi= —— e = 0.42cm
-0.384 X107 X 2.8 X 10°'X 428874
5X 572 X 541937 X 10°
A cv. = - = 0.34cm
0.384 X 10° X 2.8 X 10° X 428 874
46 400 X 28.8 X 7.362 10°
A pres. = = 1.39cm

8 X 28X 10% X 315552
A total = 042 + 0.38 + 0.42 + 0.34 -1.39 = 0.17cm U

A permisible = L /480 + 0.3 = 858/480+0.3= 2.09cm

61
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A total = 0.42 + 0.38 + 0.42 + 0.34 -1.39 = 0.17cm U
A permisible = L/480+ 0.3 = 858/480+0.3= 2.09cm

2.09 > 0.17 por lo tanto, bien.

ENDUCTADO DE TORONES

fmRON 1 ENDUCTADO 2.0 u—/

JUp— e s e



LONGITUD DE ENDUCTADO
fi kg/cm2 DE TORONES simétrico

f 2 TORONES 200 cm ' |
200 :

200+ 70 " » / PRESFUERZO| EFECTIVO

il datient

4
i
R

L mts

B e,

'—"NDUC ADO DE ,TO‘RONES

€9



y 286 L

—1" '
—— MALLA 66-88

7—

71
l e — ]
45 i ‘\ L EST. @ 1/4"
} 4 TOR @ 3/8 [l
EN CADA NERVIO

2 VARS. @ 1/2"
EN CADA NERVIO

PRESFUERZO TOTAL 8 TORONES @ 3/8’

45 (
Al
X

\— 8 TOR 9 3/8" \— 4 VARS. @ 1/2"
;, 100 658 , 100
u7lv a1 . ] Ui

EST. § 1/4" @ 10 @ 30 @ 10
L o ; L

i858

~ ARMADO DE LOSA TT



CAPITULO I

Disefio de trabes.
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DISENO DE TRABE TP-1*L ™ 55/65 L =8.18 Mts.

10 sES
40 1 45
65 75
25 N—
3 LOSA TT
H——A—F
40 15
Propiedades geométricas.
Seccién simple. Seccion compuesta.
A = 2975cm? A = 3449cm?
I =1 066 040 cm * 1 =1752503cm*
Yi = 29.98 cm Yi = 35.60cm
Ys = 35.02cm Ys = 39.40cm
Si = 35560cm? Si = 49232cm°
Ss = 30440cm’ Ss = 44477cm?

Condicion de trabajo.- Simplemente apoyada y en seccion simple
para W p.p., Wlosas TT y W firme.

: Con continuidad formando marco y en
seccion compuesta para We. v.y We.m.

C
| — 1 1a ETAPA.
L 8.18 m .
| Ll

§ - Eza ETAPA.

L 9.00 m L

7 A

Etapas de trabajo:

Primera.- En seccién simple para W p.p., W losas TT y W firme.
Segunda.- En seccién compuesta para We. v.y We.m.
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Cargas.

W p.p. = 714 kg/m X 1.00 = 714 kg/m
Wlosas TT = 184 kg/m* X 4.50 = 828 kg/m
Wfirme = 164 kg/m* X 4.50 = 738 kg/m
We.v. = 250 kg/m* X 4.50 =1125 kg/m
We.m. = 200 kg/m* X 4.50 = 900 kg/m

Diseiio de trabe de Marco 5 entre eje A- B, nivel 1.

Momentos en la primera etapa.

WL?2
M=——— ton-m
8
0.714 X 8.182
M p.p. = = 5.97 ton-m
: 8
0.828 X 8.182
Milosas TT = = 6.93 ton-m
8
0.738 X 8.182
M firme = = 6.17 ton-m
8
w.L? M1 -M2
Momento-en la segunda etapa M = -
8 2
2.83X9.02 18.25 + 18.52
M= - = 10.27 ton -m
8 2

M total =5.97 +6.93 + 6.17 + 10.27 =29.34 ton~m
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DIAGRAMAS DE MOMENTOS (ton—m), CARGA VERTICAL.




Esfuerzos al centro del claro.

. 597 000
Por p.p. fi= —————— = 16.8 kg/cm? (-)
’ 35560
597 000
fs= = 19.6 kg/em? (+)
30 440
1 301 000
Por losas TT fi= ——————— = 36.6 kg/cm? (-)
+ firme 35560
1 301 000
fs= = 42,7 kg/em? (+)
30 440
1 025 000
Por cv+cm fi= —————— =20.8 kg/om? (-)
49232
1 025 000
fs= = 23.0 kg/em?* (+)
44 477
Diagramas Qe esfuerzos. ] 79.5
23.0 23.0
19.6 42.7 .
16.8 36.6 208
p.p. TT + firme cv+em

S heia N
Tl oy . T~ e
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Esfuerzps permisibles enel concreto debido al efecto del presfuerzo.
0.6 X 0.8 X280 =1344 kg/em? (+)

= 0.8 X 0.8 X V280 10.7 kg/em ? (-)
= 0.7°X 400 280 kg/cm?

=06k
fs= 0.8 k Vf*

Esﬁléﬁosp’ehﬂisibles finales en el concreto debido a las cargas de

servicio.

1.6 vV 400
0.45 X 400

32 kg/em? (-)
180 kg/em? (+)

Propon ndo 8 torones @ 3/8 " con capacidad efectiva de 5 800 kg
cada uno y con la siguiente distribucion.

o XS+ B o
8
e =Y —¢ = 2098 — 6.5 = 23.48 cm
P =8 x 5 800 = 46 400 kg
P P-.e
fi = +
A Si
S + + + +
1 + + + +
* P P.e
v v vk
A A A A A A fs = -
4 7. 17 23 4 A Ss
Esfuerzos debidos al presfuerzo.
46 400 46 400 X 23.48
fi= + = 15.6 + 30.6 = 46.2 kg/cm ?
2975 35 560

e, R VA
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46 400 46 400 X 23.48 O :
fs= - = 15.6 - 35.8=-20.2 kg/cm 2:
2975 30 440 S

Diagramas de esfuerzos finales.

79.5 59.3 .
23.0 23.0 -
20.2
f ' k -
74.2 46.2 ' 28,0
total presfuerzo final

Revision a la ruptura.

H——F
- +—2 g
2 :
68.5 65
4% Tu ,L
Ta =Apfy =8 X 055X 18900 = 83160 kg

Profundidad del bloque de compresion,

Ty 83 160
a= = = 6.1lcm
b-f”", 80 X 170

Como la profundidad del bloque de compresion cae fuera del espesor
del firme necesitamos encontrar la profundidad de este tomando en cuenta
dos formas diferentes del firme.




R - oA~ T L fes Mmee
. . el I AR

a; = 5cm Ci=5 X 80 X 170 = 68000 kg
2=83160 - 68000 = 15160 kg
15160
4= ‘———————— = 223 ¢cm

- 40X 170
atétal =.50 +‘2.23 = 7.23cm
Célculo del centroide del bloque de compresién.
68 000 X 2.5 + 15160 X 6.11

Ye = = 3.16cm
83 160

Mug = ( d - ¥ )T Fr

Mug = (68.5.—3”.“16) X 83160 X 0.9
Mug = 48.90 ton — m

F.S=Mug/Ma =48.90/29.24 = 1.67

1.67 > 1.4 por lo tanto, bien.

Revision a la fluencia.

0.003
¢ = ¢/0.8 = 7.23/0.8 = 9.04 cm

dl—c = 68.5 - 9.04 = 59.46 cm

€s

71



72

para ¢l presfuerzo .
0.003 X 59.46
£§= —————n— '=(0.0197
9.04
def. inicial presfuerzo = 0.0056=5800/(0.55X 1.9X 10°%)
€ total =0.0253 >0.01
Por lo tanto fluye y la seccion es subreforzada.
Revision por cortante.

Ver= Frbd (0.15Vf* +50(Vd,/M)

Sin embargo Vcr no debe ser mayorque 1.3Fg bd v f*.

Ver no debe ser menorque  0.5Fg bd V¥,
Ademas en ningun caso Ver mayorque 2.5Fg bd Vrfe,
donde :

Fr = factorde reduccion =0.8

b = ancho del alma de la seccién.

d = peralte efectivo de la seccion desde la fibra extrema en
compresién al centroide del presfuerzo.

v = cortante actuante en la seccion considerada.

M = momento actuante en la seccidén considerada.

Ver = cortante que resiste el concreto.

R T S
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DIAGRAMAS DE CORTANTES (ton)

90°¢

96

ETAPA,

10

28
A A

|

e L R g mrar s N
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Revisando el cortante en]a zona critica de la secciéna x =0.70 m
V= 1646ton 1

ton 'V, =16.46 X
M=.019t-m M, = 0.19 X

0.5-X 0.8 X 40.0 X 68.5 Vv 320=19 606 kg

05FgbdVfr
13FgbdVf* =13 X 0.8 X 40.0 X 68.5 V320=50975 kg
' 50 X 23 040 X 68.5

"Ver = 0.5 X 40.0 X 68.5 (0.15 V320 + )
B 27 000

Ver=4007729kg > 1.3Fpgbd Vf* = 50975 kg, rige el altimo
Como Vcg > V, pondremos el area minima de estribos.

35bs
A,min = —
Fp fy

Con estribos del # Sen 2 ramas A ,=1.42cm?

‘A, Fr f, 1.42 X 0.8 X 4200
—— = = 34.1 cm

s= =

“35b 3.5 X 40.0

smax =0.75 X 65 =48.8 cm, los pondremos @ 30 cm

Revisando el cortante en x = 0.50 m del apoyo considerando como
seccion reforzada ya que en esta zona no actua el presfuerzo en su totalidad
por encontrarse en su longitud de transferencia.

V= 1948ton V,=1948 X 1.4 = 27.27ton
Ver= Fp(02 +30 p )b d Vf*,

Ver= 0.8 ( 0.2 + 30 X 0.0016 ) X 40.0 X 68.5 X V320

Ep—— e
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Ver= 7‘74kg L :
—v = Ver = 77‘770 9774—17546kg

Scparacxon dc csmbos

: ~.,~.;;A v d"FR;:’;fy"
— V;;
Con estribos del #‘ 3 én 2 ramas A, =1.42 cm?
1.42 X 68.5 X 0.8 X 4200

s = = 18.6 cm
17 546

Los pondremos @ 15 cm en una longitud de 90 cm en ambos
extremos de la trabe.

Revision por flechas.

swL* )
A & ——————u ]%etapa de la carga
384 E I
3wL*?
A = ———————— 2%etapa de la carga
384 E I
Pel? )
A = ————————— presfuerzo
8 EI ‘
W p.p. = 7.14 kg/cm
WTT = 8.28 kg/cm
Wfirme = 7.38 kg/cm
Wem. = 9.00 kg/cm
Wec.v, =11.25 kg/cm
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L . = 8.18.X 102 cm
T = 6.69 X 10° cm
LY = 447727 X 10% cm
Iss = 1066040 cm*
Isc = 1752503 cm*
P = 46400 kg
e = 23.48 cm
Ec =2.8 X 10° kg/em?
5X 7.14 X 4477.27 X 10° "
A pp. = — ' - = 0.J4dem. U
0.384 X 10° X 2.8 X 10° X 1066 040
. .5.X 1566 X 447727 X 10°
ATT = ——r— =03tcm U
+firme  0.384 X 10° X 2.8 X 10° X 1066 040
V '3.X 9.00 X 6561.00 X 10°
Acm. == =0.09cm U

0.384 X 10° X 2.8 X 10% X 1752503

3 X 1125 X 6561.00 X 10
Acv, = — 0.12cm U
0.384 X 10°.X 2.8°X 10% X 1752503

031cem N

A pres.

78X 2.8 X 10° X 1066 040

A total = 0.14.+ 0.31 + 0.09 + 0.12 -0.31 = 035cm U
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A permisible =:L /480 + 0.3 = 818/480 + 0.3 = 2.00 cm

- 2.00> 0.35 por lo tanto, bien.

ENDUCTADO DE TORONES

/-

1 1
5 + + + +
+ + R o+
5 R
v L 174 Y
A A A A A A
4

7 17 23 4

TORON 1 ENDUCTADO

1.4 M




e e W

%

T T

L,

LONGITUD DE ENDUCTADO

fs kg/cm2 DE TORONES simétrico
2 TORONES 140 cm I
140 )
LA . /— PRESFUERLO) EFECTND
kg’o_ot_ = —,—,——-‘_’——f ___________________ === 8 TOR

8L
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EST. # 3

2 VARS. # 3

VARS. # 3

65
L 8 TOR o 3/8
L 90 638 L, 90
7 7 ~ | 7
EST. #3 @15 -~ =+ @ 30 @ 15
i i %
7 71
T 818
ARMADO DE  TRABE TP—1 " L”
ESTA TESIS NO SALE
DE LA BIBLIOQTEC A
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DISENO DE TRABE TR-1 40/65 L =8.18 Mits.

104 5
40 45
65 75
25
Propiedades geométricas.
Seccion simple. Seccién compuesta.
A = 2600cm? A = 3 07cm?
I = 915417cm’ 1 =1508 516cm*
Yi = 32.50cm Yi = 38.41cm
Ys = 32.50cm Ys = 36.59cm
Si = 28167cm’ Si = 39270cm’
Ss = 28167cm? Ss = 41233cm?

Condicién de trabajo.- Simplemente apoyada y en secciéon simple
para. W p.p., W c. trabe y W firme.

Con continuidad formando marco y en
seccién compuesta para We. v.y Wc.m.

r ] 1a ETAPA.
o o
L 818 m
K] 7
o
§20 ETAPA,
” 9.00 m "
A Gl

Etapas de trabajo:

Primera.- En seccion simple para W p.p., W c. trabe y W firme.
Segunda.- En seccion compuesta para We. v.y We. m.
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Cargas.

W p.p. = 624 kg/m X 1.00 = 624 kg/m
We.trabe = 140 kg/m* X 040 = 84 kg/m
Wfirme = 164 kg/m* X 040 = 98 kg/m
We.v. = 250 kg/m?> X 040 = 100 kg/m
We.m. = 200 kg/m* X 040 = 80 kg/m
W muro = 624 kg/m X 1.00 = 624 kg/m

Diseiio de trabe de Marco 1 entre eje A - B, nivel 4. (carga vertical).
Disefio de trabe de Marco 1 entre eje C - D, nivel 2. (combinacion).

Momentos en la primera etapa. (carga vertical).

0.624 X 8.182

M p.p. = = 522 ton-m
8

. 0.084 X 8.182

Mec. trabe = = 070 ton-m .
8

0.098 X 8.182

M firme = = 0.82 ton-m
: 8
W.L? M1 - M2
Momento en la segunda etapa M = —
' -8 2
0.80X 9.02 6.92 + 4.02
M= - = 2.63 ton -m
8 2

M total = 5.22 + 0.70 + 0.82 + 2,63 =9.37 ton—m
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DIAGRAMAS DE MOMENTOS (ton—m), CARGA VERTICAL. -

“1a  ETAPA.
7. 2a  ETAPA.
@ Ml |
=l bl e By i
TOTAL

*
*

7 e




DIAGRAMAS DE MOMENTOS (ton—m), COMBINACION CON SISMO.

- . e TN
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A B "



Esfuerzos al centro del claro.

522 000

Por p.p. fi= o

522 000 -

fs=

28.167.

Por c. trabe -
+ firme.

fs=

152000
28167

152000

28167

Por cv+ cm fi=

262 000
fs=
41233

Diagramas de esfuerzos.

18.5
p.p-

1262000

139270

6.4
18.5 5.4
5.4 6.7 .

c. t. + firme -cv+em

84

18.5 kg/em? (-)

: ."lx8‘.5_,;:lA<k/g/crzx:12 (+)
"“5k.4‘i’kg/cm5 (-)

54 bi(g/cm 2 (+)

6.7 kg/em? (-)

6.4 kg/em? (+)

28.6
6.4

30.6
" total
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Esfuerzos permisibles en el concreto debido al efecto del presfuerzo.

fi=06k 'y =06X 08 X280 =134.4 kg/cm? (+)

fs=08k Vf'; =08 X 0.8 X V280 = 10.7 kg/lem? (-)

f'a =07f  =07X 400 = 280 kg/cm?

Esfuerzos permisibles finales en el concreto debido a las cargas de
servicio.

fi=1.6VE, =16V400 = 32 kglem? (-)

fs=.0.45f"c = 045 X 400 =180 kg/cm?3 (+)

oo Propbniehdo 6 torones © 3/8 ” con capacidad efectiva de 5 800 kg
cada unoy con la siguiente distribucién.

/" 4x5 + 2x8
e'=——x——6—i—= 6.0 cm

ce=Yi — e = 3250 - 6.0 = 26.50 cm

P =6 x 5 800 = 34 800 kg

P P-e
fi = +
A Si
A+ +
-”i + o+ + +
5
A P - P-.e
PP ) v bk : :
A A # A A A fs = -
4 8 16 8 4 A ' gs
Esfuerzos debidos al presfuerzo.
34 800 34 800 X 26.50
fi= + = 134 + 32.7= 46.1 kg/cm?

2600 28 167

U weme cocasuel




34 800 34800 X 26.50

fio = ) = 134- 32.7 = <193 kg/em?

2 600 28167

Diagramas de esfuerzos finales.

28.6 9.3
6.4 6.4 -
19.3 '
+ -
+
30.6 46.1 15,5
total presfuerzo " final

Revision a la ruptura,
80

Ak

40

To

f"c
- sES5
69.0 65
~ Tu

Te =Agf, =6 X 0.55 X 18900 = 62370kg
Profundidad del bloque de compresion.

Ty 62 370
a= = = 4.59 cm
b-f”. 80 X 170

e o B T O R e




Mug = (d-vc)T Fr.

MuR (690 "30)X62370X09_

MuR 37 44 ton m
F.S=Mug/Ma =3744/2633=1.42

1.42 > 1.1 por lo tanto, bien.

Revision a la fluencia.

0.003 :
JL.c = a/0.8 = 4.59/0.8 = 5.74 cm

dl-c = 69.0 — 5.74 = 63.26 cm
€s
para el prresfy'u'e’lzé P
.0.003 X 63.26
£§=————————— =0.033]
‘ 5.74
def. inicial presfuerzo = 0.0056
¢ total =0.0387 >0.01

Por lo tanto fluye y la seccion es subreforzada.

Revision por cortante,

Vek= Frbd (0.15Vf*.+50(Vd,/M)

87

"t ') wmaem.
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Sin embargo Vegr no debe ser mayorque 1.3Fg bdVf*,

Vcr no debe ser menorque 0.5Fg bdV f*,

Ademds en ningln caso Vermayorque 2.5F; bdVf*,

donde :

Fr
b
d

v
M
Ver

= factor de reduccion =0.8

= ancho del alma de la seccion.

= peralte efectivo de la seccion desde la fibra extrema en
compresion al centroide del presfuerzo.

= cortante actuante en la seccidn considerada.

= momento actuante en la seccion considerada.

= cortante que resiste el concreto.

o YA .



T em—"
0S4

-2.42

-3.30

: =11.04
X -

-11.36

ol
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Revisando el cortante en la zona critica de la secciona x =0.70 m

V=12.67ton V,=12.67 X 1.1=1394 ton
M=2732t-m M X 1.1=3005t—-m

0.5 FrbdVf*. 0.8 X 40.0 X 69.0 V320 =19 749 kg

1.3 F.;'b d ,J‘f" 3X70.8 X 40.0 X 69.0 V320 =51 347 kg

50 X 13 940 X 69.0

3 005 000

=0.5X 40.0X 69.0 (0.15 V320 +

V=25 788 kg
FCdm‘o :Vc,{v >V, pondremos el drea minima de estribos.
: 35bs
A vmin = —
: Fr f,
Con estribos del #: 3en 2 ramas A, = 1.42 cm?
Ay Fef, 142 X 0.8 X 4200

5= = = = 34.1 cm
35 b 3.5 X 40.0

s max =0.75 X 65 =48.8 cm, los pondremos @ 30 cm

Revisando el coriante en x = 0.50 m del apoyo considerando como

seccion reforzada ya que en esta zona no actua el presfuerzo en su totalidad
por encontrarse en su longitud de transferencia.

V= 1315ton  V,=13.15 X 1.1 = 14.46 ton
Ver= Fr(02 +30p)bd Vf*

Ver= 0.8 ( 0.2 + 30 X 0.0012 ) X 40.0 X 69.0 X V320




Ver= 9321 kg
Vu=V,~Vex = 14460-9321 =5 139 kg
Separacion de estribos.

A,dFyf,

§ =

AVAM
Con estribosdel # 3en 2 ramas A, = 1.42 cm?
1.42 X 69.0 X 0.8 X 4200

s= =64.0cm
5139

Los pondremos @ 30 cm.

Revision por flechas.

swL'!
A = ——————— % etapa de la carga
384 E I
3wL?
A = ———————— 2°etapa de la carga
384 E I
) PeL?
‘A = ———————— presfuerzo
8 E1
W p.p.. = 6.24 kg/cm
WTT = 0.84 kg/cm
W firme = 0.98 kg/cm
Wc.m. = 7.04 kg/cm
Wec.v. = 1.00 kg/cm

91
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818 X 102 cm

l4 -

L = 6,69 X 10° em
LY = 447717 X 10” cm
Iss = 9]5 417 cm

I'sc’ .= 1508516 cm

P .= 34800 kg

e = 26.50 cm

Ec . =2.8 X 10°% kg/em?

5 X 624 X 447727 X 10°®

A p.p. =

5'X 1.82 X 4477.27 X 10°

Act. =.- “:
+ firme 0.3&4;){"10? X 2.8 X 10° X 915417

3 X704X656100X 10“

A cm=
0384 X 10 X 28 X 10° X 1508516

3 x‘j:,.oo »Ixﬁ»§561;00 X 163

0.384.X 10°'X 2.8 X 10° X 1508516

' °34800 X 26.50 X 6.69°X 10°

A pres, =
o 8 X 28 X 10°% X 915417

92

- - — .=‘_O.1v4cm U
0.384 X 10° X 2.8 X 10° X 915417

0.04cm U

009cm U

0.0lcm U

=0.30cm 1

A total = 0.14 + 0.04 + 0.09 + 0.01 -0.30 =-0.02cm 1

PO, T e Tt v e
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A permisible = L /480+ 0.3 = 818/480+0.3= 2.00cm

2.00 > -0.02 por lo tanto, bien.

EST. # 3
3 42 VARS. # 3
651 ; o
177 2 vars. # 3

65
—
\-— 6 TOR @ 3/8"
818
+ +
EST. # 3 @ 30

ARMADO DE TRABE TR-1
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CAPITULO IV

Disefio de columnas.
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. TR-1 = 40 X 75 ' LOSA TT 286/45
) 4 } - 1 1
. f'c = 400 kg/cm2 . .
| TP~1 = 40 X 75 | | [

f'c = 400 kg/cm2

COLs. = 80 X 80

a
\

COLUMNA A DISERAR
G .

fc = 250 kg/cm2

‘T'

MARCO EJE B

.+

1700 m

13.60 m

"'SVNIANTO0D 3d ON3SIA

10.20 m

6.80 m

340 m
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P
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Iniciaremos determinando la resistencia de la columna sujeta a la
accion de carga axial y momento flexionante.

Una columna puede alcanzar su resistencia bajo
innumerables combinaciones de carga axial y momento flexionante. Estas
combinaciones varian desde una carga axial maxima, P, de compresion, y un
momento nulo, hasta un momento Mo . aunado a una carga axial nula. E! ugar
geométrico de las combinaciones de carga axial y momento flexionante con
las que una columna puede alcanzar su resistencia se representa graficamente
por medio de un diagrama de interaccion.

Por lo que si definimos el diagrama de interaccion de la
columna, es posible determinar su resistencia para una carga axial P y un
momento M dados. localizando el punto del diagrama que corresponde a la
combinacion de P y M. Una vez determinado el diagrama, resulta facil
calcular la resistencia para otras combinaciones de P y M.

El diagrama de interaccion se obtiene determinando varios
puntos que lo definan. El procedimiento para encontrar un punto cualquiera
esencialmente es el mismo usado en flexion para calcular las fuerzas de
compresion y de tension, una vez supuesta la profundidad del eje neutro. Sin
embargo, no es necesario hacer varios tanteos hasta igualar ambas fuerzas, ya
que en caso de que no sean iguales, la diferencia representa la fuerza normal,
P y el momento respecto al eje geométrico representa el momento flexionante,
M , que corresponden al estado de deformacion determinado por la
profundidad supuesta del eje neutro. Por jo tanto, para cada estado de
deformaciones se tiene un valor de P y uno de M, que definen un punto del
diagrama de interaccion.

Se determinaran varios diagramas de interaccion de
acuerdo a las siguientes distribuciones de acero.




35
80
35

35
80
35

Seccion 1
12 # 8

As .= '60.84 cm2 -
p = 095

35

- 80

35

96

Seccibn 2

16 # 8

As = 81.12 em2
p = 1.27

Seccibn 4
16 # 10
As = 126.72 cm2
p = 1.98
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Para la primera distribucion de acero, el primer punto que sc determina
es el que corresponde a compresion sin momento. Debido a que la seccion es
simétrica, el estado de deformaciones correspondientes es uniforme. Este caso
resulta igual al de una columna sujeta a carga axial pura.

80
— e oo el

80 . . 1Y Pe— F2 e
N - e - €s3 -Fi

Po=Cc+F;+F,+F3=Fg(f":-a-b + A, f,)
=0.7( 170 X 80 X 80 + 60.84 X 4200 )= 940.5 ton

A continuacion se calcula el punto correspondiente a la falla
balanceada. El estado de deformaciones unitarias se fija de tal manera que la
deformacion en la fibra extrema en compresion es igual a 0.003 y la
deformacion en el acero de tension mas alejada del eje neutro es igual a la
deformacion de fluencia 0.002 . A partir del diagrama de deformaciones
unitarias se calculan las deformaciones unitarias, €.. los esfuerzos en el acero
son iguales al esfuerzo de fluencia, cuando la deformacidn unitaria es mayor
que la de fluencia. e igualesa €. - E . cuando es menor: v a continuacion se
calculan las fuerzas en los distintos lechos de acero, F, , multiplicando las
areas de acero por los esfuerzos correspondientes. Por tridngulos semejantes se
calcula la profundidad del eje neutro.

La suma algebraica de todas las fuerzas que acttian en la seccion da el
valor de la fuerza normal, P , que resulta de compresion, y la suma de
momentos alrededor del eje geométrico es el momento flexionante, M . De
esta manera se tiene el punto de falla balanceada.
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80.° '
Hﬁ
~ ‘ £c=0.003 fc
™ T e - €si ..1_
: Cc
c=45 9=36 -
R : F2™\M
80| e €52 —: =i =h - )P
» - ‘ . - €s53=0.002 —Fi
Por triangulos semejantes:
€ - d. 0.003 X 75
c= = =45 cm
' € + €g 0.003 + 0.002 -
£ =0.003 X 40 / 45 = 0.0027 > &y v =4 200 kg/cm®
€2 =0.003' X 5/ 45 = 0.00033 < gy f,= 700 kg/cm’
£4=0002 =¢ f, = 4200 kg/cm?

Fuerza en el acero:;

f = 2535 X 4200 = 106 470 kg
Fa=Anfa=1014 X 700 = 7098kg
F; = Ag - fg = 25.35 X 4200 = 106 470 kg

Fuerza en el concreto:
Cc=f"-a-b=170 X 36 X 80 = 489 600 kg
Cilculo de P:

P =Cc+F, + F, - F; = 489.6 + 106.5 + 7.1 — 106.5 = 496.7 ton




.Calculo de-M:

Fuerza (ton) Brazo(m)
Ce = 489.6 0.22
Fy = 1065 0.35
F2 = 7.1 0.00
F; = 106.5 0.35

Parael punto 2, P,= 0.7 X 496.7 = 347.7 ton

M,=0.7 X 1823 = 127.6 t-m

99

Momento (t-m )
107.7
373
0.0
373

M= 1823

A continuacion se calcula un punto cercano al punto My , o sea, al de

momento sin carga axial.

En el caso de este punto, se fijo la profundidad del eje neutro, y por
tridngulos semejantes se determinaron las deformaciones unitarias en todos los
lechos de refuerzo. Por lo demas, el procedimiento es igual al del punto

anterior.
80
. -+
Ec
- : = e=10 :t [7€s1 _ _ _a=8
80 . . £ memmim e
- . - €53

Se supone ¢= 10 cm

Por tridangulos semejantes:

a

Cc
M




g1 =0003 X 5
€2 = 0.003 X 30

g3 =0.003 X 65

100

-/-10 = 0.0015 < g, fy= 3 150 kg/em?
/.10 = 0.0090 > ¢, fy= 4200 kg/cm®
/10 = 0.0195 > g, fy= 4200 kg/cm?

Fuerza en el acero:

Fi=Aqg - fg

It

Fo=Ap - f,

F3 = Ag - fg

25.35'X 3150

10.14 X 4200

12535 X 4200 =

Fuerza en el concreto:

Cilculo de M: -

Fuerza (ton) Brazo (
e = 108.8 0.36
Fio= 799 0.35
By = 426 0.00
i = 1065 035

= 108.8 +79.

79 853 kg
42 588 kg

106 470 kg

ca-b'= 170 X 8 X 80 = 108 800 kg

9-42.6-106.5= 39.6 ton

Parael punto 3, P,= 0.7 X 39.6 = 27.7 ton

M,;=0.7 X 104.5 = 73.2 t-m .

m) Momento (t-m )
39.2
28.0
0.0
37.3
M= 104.5
R 'R
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El punto 4 se calcula para tener un punto intermedio entre el punto
correspondiente a compresion pura y el de falla balanceada. El estado de
deformaciones supuesto es tal que en el lecho inferior de acero se tiene una
deformacién nula. Esto simplifica un poco los calculos. Por lo general, el
diagrama no se aparta mucho de una linea recta en la zona considerada, y con
un solo punto es suficiente para definirlo.

80 :
- . _ SC-;:CS).IOOS _Fl_
80 . . c=75 €52 __jj_-f.o_ _l-:2_ c:c P
. . - .. ) £S3 — e
Se supone; e,; = 0 ,porloque c=75cm
Portnangulos semcjantes:
€ ‘%:d;dqs‘h'x 70 / 75 = 0.0028 > g, f,= 4200 kg/em®
eg"='6.opé'V»x 35/ 75 = 0.0014 < g, fy= 2 940 kg/cm’
£ =00 <eg fy=  Okglem’®

Fuerza en el acero:

Fi = Ay fq =2535 X 4200 = 106470 kg
F2 = Ay +fp=1014 X 2940 = 29812kg
Fs = Ag-fg=2535X 0= Okg

Fuerza en'el concreto:

Cc = f".-a-b=170 X 60 X 80 = 816 000 kg
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Cailculo de P:
P =Cc+F; + F, + F; = 816.0+ 106.5 +29.8 = 952.3 ton

Calculo de M:

Fuerza (ton) Brazo(m) Momento ( t-m )
Cc = 816.0 0.10 81.6
" Fy =106.5 0.35 37.3
F; = 298 0.00 0.0
F; = 00 0.35 : 0.0
| M= 1189

Parael punto 4, P,= 0.7 X 952.3 = 666.6 ton
M,=07 X 1189 = 83.2tm

Para definir el diagrama entre los puntos de falla balanceada y de
flexion pura, se calcularon otros dos puntos suponiendo diagramas de
deformaciones unitarias intermedias. En esta zona del diagrama es necesario
por lo general, calcular dos puntos como minimo para definirlo.

o]
]
. 1
1 . 1
0
li i
N
o
g 8 8
I
o
a
]
ﬁm
CENEAL
R
0
z
v

Se supone c=20cm

Por triangulos semejantes:
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€4 =0.003 X 15/ 20 = 0.0023 > ¢, fy= 4200 kg/cm?

&2 =0.003 X 20 / 20 = 0.0030 > ¢, fy = 4200 kg/em?
&5 = 0,003 X 0.0083 > ¢, f, = 4200 kg/om?

- Fuerza en’el ac

106 470 kg

= 42588 kg

106 470 kg

) =170 X 16 X 80 = 217 €00 kg

Calculo de
P _‘—;,Cc}'F,fi; Fy'= F3 = 217.6+106.5 - 42.6 - 106.5 = 175.0 ton

‘ Céléu]q He M

:' Fuerza( ton ) Brazo(m) Momento ( t-m )
e =217.6 0.32 69.6
F = 1065 0.35 37.3
F, = ~‘4 2.6‘; 0.00 0.0
F, = 1065 0.35 373
S M= 1442

Parael punto 5, P,= 0.7 X 175.0 = 122.5 ton

M,=0.7 X 1442 = 100.9 t-m
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Se supone c=15¢cm

Por tridangulos semejantes:

€y =0.003 X 10 / 15 = 0.0020

€2 =0.003 X 25/ 15 = 0.0050

g3 =0.003 X 60 / 15 = 0.0120

Fuerza en el acero:

12535 X 4200

Fi = As:f‘f,’ifslv.'—v"
F2= Ay - fa = 10,14 X 4200
Fs = 4 25.35 X 4200

Fuerza en el concreto:

Ce'= ")

Cilculo de P:

= ey

>8_V

‘b =170 X 12 X 80

f'c
F1_ cc
M
F2_ } b
3

fy = 4 200 kg/cm?
fy= 4200 kg/cm®

fy= 4200 kg/cm?
106 470 kg
42 588 kg

106 470 kg

= 163200 kg

P'=Cc+F, - F; - F; = 163.2+ 106.5 - 42.6 - 106.5= 120.6 ton

R R
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Calculo de M:
Fuerza ( ton) Brazo (m ) Momento ( t-m )
Cc = 163.2 0.34 55.5
F, = 106.5 0.35 37.3
F, = 426 0.00 0.0
Fy = 16_6.5 0.35 37.3
PR M= 130.1
Para ei punto 6, }5.,= 0.7 X 120.6 = 84.4 ton
M,=0.7 X 130.1 = 91.1t-m
Para las otras distribuciones de acero tenemos:
Punto|seccién| 1 seccion 2 seccion| 3 seccion| 4
P, |M, P, | M, P, | M. P, | M,
ton t-m ton t-m ton t-m ton t-m
1 940.5 0.0 {1000.1{ 0.0{1067.1] 0.0/(1134.2{ 0.0 -
2 247.7{127.6] 252.7! 138.0| 355.5|155.6| 358.2{173.2
3 27.7| 732| -58| 822 -289| 97.6| -51.9{113.0
4 666.6| 83.2| 7024 | 88.4| 739.2(797.2/ 776.1 |106.0
5 122.5{100.9| 92.7 { 111:4'|'/75.9. | 128.9 | 59.2 |146.5
6 84.4| 91.1| 54.6 [ 1015 | 37.97 119.0 | 21.1 {1366
. - e




Pu (ton) Iy

DIAGRAMAS DE INTERACCION
= 0.95, p= 1.27, p= 1,62 y p= 1.98

e

FALLA EN COMPRESION, FR= 0.7

FALLA EN TENSION, FR= 0.8
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Disefio de la columna ejes B - 2, nivel 1, carga vertical — 30 % de

sismo en X.

Nudo a

Nudo b

P = 520.59 Ton
M= 1574 t—-m
P = 523.20 Ton
M= 385t-m

Disefiaremos la columna para los elementos mecanicos del nudo a.

Calculo del momento debido a la excentricidad accidental.

M=P.e = 520.59 X 0.05 X 0.80 = 20.82 t—m

Acciones tiltimas de diseiio.

P, = 1.1 X 520.59 = 572.65 Ton
M,= 1.1 X 36.56 = 40.22 t-m
Radio de giro.
r=03t=03 X80 = 24cm.

Longitud efectiva de pandeo.

H =k-H
Y kcol, I col
Ya = kcol =
Zktra H col
C7 3413333
k col} = ———— = 10039
340
3413333
k col; = ——————— = 10039
340

VR Y
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Itr
Ltr:

: 1 406 250
ktry, = —— = 1563
900

1406 250
Cktny = e = 1563
900

10 039 + 10039
Ya = - = 6.42
1563 #1563

—_"="0, por ser empotramiento.

del nokndérgrpa con'y, y yp obtenemos k = 1.65

65 X 340 = 561 cm

Relacién de esbeltez.

k-H 561

r 24
22 <23 < 100 por lo tanto la columna es esbelta.
Carga critica de pandeo.
Fp i* E I

P. = "
H’-




- - Ecvlg
El =040 — -
i 1 + u..

Ec = 14000 Vf'. =14000 v 250 = 221 359 kg/em?

" bh?® 80 X 803

lg= —— = : — = 3413333 em’
S 12
‘Mema - 038

u'= e = 0024

" Mtotal. - e

E =040 — =2951X 10"

0.85°X'3.14162 X.2.951 X 10"
_ - = 7866 Ton

Factor de amplificacién de momento.

- Cum =-1, yaque la estructura puede tener desplazamientos laterales.

1
F, = - = 1.08
1 - 572.65/7 866

Momento amplificado.

My = Fa M, = 1.08 X 40.22 = 43.44 ton—m

S R RN
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Diseio de la columna ejes B - 2 nivel 1,carga vertical - sismo en
dlrecmon Y. :

Nudo a P = 52059 Ton
M= 5636 t—m
Nudo b P = 5"3 20 Ton
M= 1764 t—-m

Disefiaremos la columna para los elementos mecanicos del nudo a.

Cilculo del momento debldo a la excentricidad accidental.

M=P-e,_f = 20.82 t—-m
572.65 Ton
8490 t—m
1= 03 t=03 X 80 = 24cm.
Lohgitud #fectiva de pandeo.
‘H=k-H
2 kcol, I col
Y g ——— k col =
ktr, H col
. 3413333
kcolj = ———— =:10039
= 340 .
3413333
kcol; = ——————— = 10039

340




Itr

ktr =
Ltr
ktry =
) krtrZ L= -
10039 410039
Wa = —— L =642
, 1563 471563
3k col

Yp = ———————— = 0, por ser empotramiento.

Sktr,
del nomograma con y, y W obtenemos k = 1.65
H' = 1.65 X 340 = 561 cm
Relacion de esbeltez.

k-H 561

r 24
22 < 23 < 100 por lo tanto la columna es esbelta.
Carga critica de pandeo. |
Fr ©* E |

HyZ

111

Tty e -



Eclg
El =040 —————
14y

E. = 14000 Vf’, = 14000 V250 = 221 359 kg/em’

: b h3 He
lg = —— 3413333 cm’
120 T

Mcmt |

U= — ———— =.0.004
M total 6.36"
ghar X 3413333

E'I =040 =3.010 X 10"

(1+0.004 )

0.85X 3.14162 X 3.010 X 10" ,
Pe= —— = 8023 Ton
5612

Factor de amplificaciéon de momento.

Cm
Fa =
1 -P,/P

Cn = 1, yaque la estructura puede tener desplazamientos laterales.

1

F, = = 1.08

1 - 572.65/8023
Momento amplificado.

"My =F, M, = 1.08 X 84.90 = 91.69 ton—m

—~ e T s L

R .



Del diagrama de interaccién correspondiente a la seccion 3.

Para dirégcién X. Para direccion Y.
Py 1=;5'72.65 Ton P, = 572.65 Ton
Mu= 4344 t-m My= 9169 t—m
e = 008 m e = 016m
Pre = 850.19 Ton Pry = 681.95 Ton
M gy = 647"32~:~""7".‘  ' M g, = 108.88 t-m
e =008 m - e = 016 m

13

Aplicando la férmula de Bresler para calcular los valores maximos de
la carga en compresion que actia a excentricidades ey y e, en secciones

rectangulares con refuerzo simétrico.

Pgr= :

Pr= - = 586.34 ton
1 I | 1
. + _
850.19 681.95 1 067.12

Pg > Py ; 586.34 > 572.65

Por lo que este sera el armado para la columna.

R
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Area de los estribos.
La fuerza de fluencia que pueda desarrollar la barra de un estribo no
" serd menor que seis centésimas de la fuerza de fluencia de la mayor barra o el
mayor paquete longitudinales que restringe.

A.> 0.06(5.07+792)=0.78 c;m®

usaremos estribos del #4 A, = 1.27 cm’

separacion no mayor que:

s=850/V fy - ¢ la barra mas delgada del paquete.

5=48 ¢ la barra del estribo.

s =051a enor dimension de la columna.
’s = 850/ va 200 X 254 = 33 cm ; rige

61 cm

s=48 X127
s = 0.5 X 80 = 40 cm

Pondremos estribos del # 4 @ 30 cm y reduciremos esta separacion a
la mitad en una longitud no menor.

h = la dimension transversal maxima de la columna. = 80 cm; rige

h = un sexto de su altura libre. = (340-75)/6 44 cm
h = no menor de 60 cm.

Pondremos estribos del # 4 @ 15 cm, arriba y abajo de cada unién
de columna con trabes.

Tty emme

. R L e . 8 P
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CAPITULO V

Disefio de Conexiones.
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/—— ARMADO DEL DADO
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CORTANTE POR FRICCION.

El concepto de cortante por friccion proporciona una solucion de
limite inferior para resistencia ultima, que puede usarse para evaluar
diferentes tipos de conexiones.

La suposicion fundamental al aplicar el concepto de cortante por
friccion, es que el concreto dentro del drea de la conexion se agrietara en la
forma mas indeseable. La ductilidad se logra colocando un refuerzo
transversalmente al plano de falla en condiciones ultimas. cuando la fuerza
A . f, desarrollada por el refuerzo es normal al plano. Esta fuerza normal
en combinaciéon con una analogia de friccion, da por resultado una
resistencia al corte en la interfase de la gricta.

El refuerzo para el cortante ultimo a través de cualquier plano de
agrietamiento potencial puede calcularse por medio de la siguiente formula.

Vu
Ag =

d(fw)(n)
en donde ¢ =:0.85

Si los esfuerzos cortantes v, exceden los valores maximos que se
proporcionan-en la tabla adjunta ( pero sin que v, exceda de 0.25 f 'c ni de
85 kg/cm ? ), podra usarse un valor reducido de p determinado mediante la
siguiente formula:

21.12 p

+ 0.5 ]
Vu

R Y
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. COEFICIENTES DE CORTANTE POR FRICCION

Condicién de agrietamiento
de la superficie de contacto.

Concreto a concreto vaciado
monoliticamente.

Concreto a concreto endurecido
con rugosidad de 6 mm.

Concreto a acero con coneclores
de perno soldados.

Concreto a concreto superficie
de contacto lisa.

Recomendado v, Max.
1l kg/cm 2
1.4 60
1.0 42
1.0 42
0.4 17
F y N = Fuerzas aplicadas
F' .y N’ = Reacciones

H = Coef. de friccion

- Si F>F hay Desplazamiento.
= Si-F < F' No hay Desplazamiento.
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Haciendo: F*=F

F-

g N

N se proporcionara a través de acero vertical el cual trabajara a
tension debido al desplazamiento vertical A,

N = A, f,

De donde: A =

=
Haciendo fo=fy
Capacidad ultima del acero
F
A=
n fy

Férmula de cortante-friccion.

Tty e
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Disefio de la conexion Trabe — Columna ( azotea ).

Diseiio de la cabeza de la columna.

GRIETAS POSIBLES EN LA TRABE

A

/7
GRIETA POSIBLE Vu
EN LA COLUMNA—\
.| 20" APROX. .
. B 4 o
‘Datos: ;I ;' -
e 15
Concreto f°. = 250 kg/cm®

Acero fy 4200 kg/cm *
Angulos y placas Acero A -36
Soldadura electrodo E-70
b = 40 cm
Factordecarga = 14 ( 4/3 )
Vy, = 33.62 ton = (9.64 + 1.86 X 45)1.4 (4/3)

T, = 6.72 ton p=14

A N



Aplastamiento en concreto sin confinar.
Esfuerzo ultimo de aplastamiento fy,,.
fou=0 1858 V.V s/w

o = 0.7
fo = 0.7 X 18.58 X V250 *V10 /7 15 = 179.65 kg/cm?
Por cxisffr T., » fbu € debera multiplicar por Cr

s sW - Twvu

eﬁ donde el pfoducto sws 58cm?

sw=10 X 15 =150 2 58

fu, Cr = 179.65 X :0.54 = 97.01 kg/cm 2

A 33 620
f aplicado = = = 56.03 kg/em ?
R bw 40 X 15

Aplastamiento en concreto confinado.
fou = 0.85 f°c = 0.85 X 250 = 212.50 kg/cm 2
Cilculo del 4rea de acero necesario para la grieta vertical.

. 1 Vu
Ay = [ + T, ]
b fyv 1

Tl e e
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133620
085X 4200 - 1.4

+6720 ] = 86lcm’

donde ¢ = 0.85
'p =14
usando 2 varillasdel #8 A,=10.14 cm 2

Diseiio del apoyo en el extremo de la trabe.

L 1.7 ud L
Acv A 71
= ——
Ach f Ash
7 h -
l_—:'— __________
i
ANGULO DE / 1.7 Ld ,/va + An

CONFINAMIENTO A il

Para la grieta vertical A ,res la misma que la de la columna.
Ay = 10.14 cm? ( 2vars.del #8 )
Para la grieta horizontal.

Ay fy ' 8.61 X 4200

Ag = = = 6.15cm?
13 f)v 1.4 X 4200

usando 3 estribos cerrados del # 4

Ag =2 X3 X 1.27 = 7.62cm ?
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Calculo del refuerzo de confinamiento adicionado a A ¢ y adicionado

Vu 33 620
An = = = 0.2cm?
51.6 f, 51.6 X 4200

Como el area de acero es minima, no la tomaremos.

Disefio de 1a soldadura.

db . — -
jt s A/zz :‘:tw—db/2—1.27cm

Tw=10(1750) 1, ty.
Ty
1750 ¢ ty

Ty = A, fy =507 X.4200 = 21 294 kg

= 13.70 cm*

1750 X 0.70 X 1.27
ponieridb un :corc;xén doble de soldadura
1370

ly=——————=685cm = 7.0 cm
2

C ey




UN ANGULO DE
4"X4"X1/2"X46 cm
2VARS. # 8

TR,

@

E-70

r—d
7
=

COLUMNA 80/80

VAKS. PARA ARMAR

ESTRIBOS DEL MISMO
DIAMETRO DE LOSQUE

/ REQUIERE LA COLUMNA
v 80 %
7
ARMADO EN LA CABEZA
DE COLUMNA EXTERNA

el



DOS ANGULOS DE
A"XIX1/2"X40 em

2VARS. #8

I/
7
|4
A
K
15
N
Mo BT
N 1/2" 7em
N . ‘
10
) LT
COLUMNA 80/80
O - 4
VARS. PARA ARMAR
ESITRIBOS DEL MISMO

DIAMETRO DE LOS QUE
REQUIERE LA COLUMNA

ARMADO EN LA CABEZA
DE COLUMNA INTERMEDIA

sel



ARNADO SUPERIOR
DE LA TRABE "
|14 14
A A
*
-~ - O
i ol Ash=3ESIRS.#4
; EE A 3ESTRS. 44
S 65
““““““““““““ 1 Sulatal
: 2VARS. #8 : i
"\ i
[ — ! H H '
+ ] V4 O !
j\‘,\l“_'] N JI

/ \ )
PR — 55 20
Avi=2VARS. #8 e ¥

UN ANGULO DE /2 7cm
J"X4"X1/2°X40 cm

E-70

ARMADO EN EXTREMO DE TRABE L DE AZOTEA

9¢1

ST



armado principal
de la ménsula de
o columna ( Avf )

Diseiio de la conexion Trabe-Columna ( entrepiso ).

7/

l 1 cm de holgura

Diseiio de la ménsula de la columna,
Datos:
Concreto f'c = 250 kg/em?

Acero fy

4200 kg/cm ?
Angulos y placas Acero A -36

Soldadura electrodo E-70
h = 29 cm
b = 30cm
Factordecarga = 1.4 (4/3)
Vy = 39.67 ton = (9.64 + 11.61)1.4(4/3)

Ty = 7.93 ton p=14

137

Armaodo de continuidad
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Revisando larelacion-1;/d < 0.40
Iy=1+2X 1573 =11cm

-d

200 -4.0 = 25.0 cm
‘ I, 7 d = 0.44
" De la'ayuda de disefio B — 8 ( interpolando )
. ¢, =515
“C,; también puede ser determinado mediante la siguiente férmula:
Ci=65(1-05")

Determinacién del valor de C ,

V'

Cp= ——-=
C U ¢bdf.C, 0265
“donde ¢ = 085 . -

' o 39670

Cp= = 0.182
0.85 X 30 X 25.0 X 250 X 5.15 X 0.265

T,/ Vy=02"

De la éyUdéaﬂc disefio B — 9 con los valores obtenidos para C > y
~para T, / Vi o
pu = 0.013

Ay =pybd=0013 X30 X 25=9.75 cm?

Usando 2 vars. del #8 A, = 10.14 cm 2
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Diseito de la soldadura.

dbj: O :‘:tw=db/2=‘l.27 em

ZZZ 28

Tw =9 (1750) 1. t,

Ty

lw _—
1750 ¢ ty

T, = A, fy = 5.07 X 4200 = 21 294 kg
21294 '

1y = = 13.70 cm?
1750 X 0.70 X 1.27

poniendo un ,cordén‘doble de soldadura

13.70
= ————— = 6.85cm = 7.0 cm
2

lw

Calculo del area de acero para los estribos horizontales.

A 9.75
Agw = = = 4,88 cm ?
2 2 -

Colocando 2 estribos del # 4 cerrados A, = 5.08 cm 2

Tty eaa
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Disefio de la conexion Trabe-Columna ( entrepiso ).

GRIETA B GRIETA C

GRIETA A g
L ;
Tu

——

[Iv 4

Vu

ARMADO PRINCIPAL
DE LA MENSULA

Disefio de 1a ménsula de la trabe.

Datos:

Concreto  f°. 400 kg/cm*?

Acero fy 4200 kg/cm ?
Angulos y placas Acero A -36
Soldadura electrodo E-70
h = 29cm
b = 30cm
Féctgr decarga = 1.4 (4/3)
' v., ;39.67 ton = (9.64 + 11.61)1.4(4/3)

Ty = 7.93 ton pu=14

142
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Determinacion de. A ., para las grietas Ay B

1 v,

A

I
—_

+ T, ]
¢ fyy H

1 39 670

A +7930] = 10.16 cm 2

[
0.85 X 4200 1.4
usando 2 vars., del #8 A, = 10.14 cm?

Determinacion de A , para la grieta C.

A\f r.\'v
Ash =
B fy
10.16 X 4200
Ay = — = 7.26cm?
1.40 X 4 200

usyandd?ésjt’fibos del #4 cerrados A, = 7.62cm 2

Determinacién de A ..

A 10.16
Ay = = = 5.08cm 2

usandd‘l eétﬁbos del #4 cerrados A, = 5.08 cm?
Cziléulo de la longitud de desarrollo para las varillas del # 8.
0.0594 A, f, 0.0594 X 5.08 X 4 200

Lgp= = = 63cm
Vf, V400




Lg = 0.00569 dy, fy = 0.00569 X 2.54 X 4200 = 61 cm

Por tratarse de varillas de lecho superior.

Lo =14 14 =1.4X 63 =882cm =90cm

L7La = 1.7 X 90 = 153 cm = 160 cm

Disefno de la soldadura.

db -
Fe Gt

Tu=0(1750) 1, ty

Tu
lw =

1750 ¢t
Te = Agfy, = 5.07 X 4200 = 21294 kg
21294

ly = —- = 13.70 cm?
1750 X 0.70 X 1.27

poniendo un cordén doble de soldadura

13.70 i .
ly = —————— = 685cm = 7.0 cm
)
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Diseiio de la conexion entre losas prefabricadas TT.

La seccion critica se encuentra a 2.5 m del extremo de la planta del
edificio.

Usaremos conectores a base de dngulos.

! Pt
£ NP 4
!

ANGULOS DE CONEXION

o\ /

A\ Z
| N\
| b

VARILLAS PARA ANCLAJE
DE LOS ANGULOS

N\

N\

Lt Lt =4 T, 1 T
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Datos:
Acero i_»fyy = 4200 kg/ecm? - -
Angulos y placas ‘ A'ycerbblkA - 36

» Soldadura electrodo E-70 R

Factor de carga = 1.1 (4/3) :

Vo= 3859 1tn

De la figura por equilibrio:.:.
GoT-ehA

Vi = ( Cy + Ty ) cos 45 °

Ve =2 1, A, cos 45°

donde ¢ '= 0.9

Usaﬁdo varillas del # 5

Ve =2 X 0.9 X 4200 X 0.7071 X 1.98 = 10584 kg
Nimero de conectores = 38 590 / 10584 = 3.6
Usaremos 4 conectores.

Separacion de los conectores = 9.00 / 4 = 225 m

Diseiio de la soldadura.

db ,: - -
y///[} - :":m db/ 2 =079 cm
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Tuw =6 (1750) 1. tu

Te
tw

1750 ¢ty

T, = A, fy = 1.98 X 4200 = 8316 kg
8316
= = 8.59 cm?
1750 X 0.70 X 0.79

"

usando doble cordén de soldadura

8.59
ly = ——————— =4.30cm = 5.0 cm
2

|
S — - E-70
ANGULO k / 5/16" I Scm N

3"X2"X5/16"

VAR. #5

R e T



Diseiio del accesorio de apoyo para lalosa TT.

7.0

++

g

Datos:,>

' Coﬁcretof f'e = 400 kg/cm ?
Acero f, = 4200 kg/em 2
Angulos y placas Acero A -36

Sol‘dadum electrodo E-70

w = 14.0 cm
s = 7.0 cm
b = 7.0cm

factorde carga = 1.40 ( 4/3 )

V,=4895 X 14 X 1.33 = 9114 kg

149

Revisién del esfuerzo de aplastamiento para el apoyo de concreto

simple.

-
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Esfuerzo ultimo de aplastamiento fy,
foo = ¢ 1858 ¥ £'c W s/ w
b =07

fow = 0.7 X 18.58 X V400 *V 7 / 14 = 206.46 kg/cm 2

« disponible frou w b

< <

u disponible = 206.46 X 14 X 7.0 = 20 233 kg

u requerido = 9 114 kg

< <

w disponible > V, requerido

Calculo de A ,y.

\"
A\f = .—..._—__..__
SRR fw;“
6=085 - p=14
9114
Ay = ’ = [.82e¢m?

0.85 X 4200 X 1.4
Usando kuna varilladel #5 A; = 1.98cm ?
Cilculo de la longitud de desarrollo de l.a varilla
Lo =0.0594 A, f, / Vf'. 2 0.006 d}, f, > 30cm
La1 = 0.06 X 1.98 X 4200 / Vv 400 = 25cm

0.006 X 1.59 X 4200 = 40 cm , rige

Lan2

Ty g

S



Ly = 1.7 X 40 = 68 cm

Usaremos una placade e = 1 /4 para anclar la varilla del #5.
Calculo de la longitud del cordén de soldadura.

Capacidad de la soldadura.

Tw=¢ (1750) 1, t.

¢ = 0.70
usando soldadura t,, = 1/4%“ = 0.6 cm
Ty
lw =
1750 ¢ t,
Te= A, f, = 1.98 X 4200 = 8316 kg

8316
= = 11.3 cm?
1750 X 0.70 X 0.60

ly

usando doble cordon de soldadura

1.3
= —————— = 570cm = 6.0 cm
2

la

151
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ACCESORIO APOYO TT



. Diseiio de la conexiéon Columna - Cimentacién.

Disciio del dado de cimentaciéon para la columna.

/"

E- —
A 7
| —

Datos: ’
P =52320%t0n "
M =|264 t—m

H=18.82ton

Concreto ' = 250 kg/cm 2

»Aéerb fy = 4200 kg/cm 2
f = 2100kg/cm 2

b= 80 cm

d = 80 cm

... T Py T

h=1.5d

20 cm min.

153
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*

‘!
1

™

*

X

1.- Cilculo de la profundidad del dado.
h=15d=15X 80 = 120 cm
2.- Calculo de M* , H*

25M-Pd/6

M* =

25 X 12,64 - 523.20 X 0.8/ 6

—

M* =

M* = -53.96 t—m, tomaremos el valorde 15.80 t-m

H*

H-pP=20

po=03

H* = 1882 - 0.3 X 523.20

H* : l7578< 0 , porlotanto H* = 0




3.-Cilculode T, y T,.

3 M*
Ty = H* + ——
2 h
3 X 15.80
Ty = ——————— = 19.75 ton
2Xx 120
3. M
S e e s
ST h
3 X 15.80 o
Ty = - ——— = — 19,75 ton"~
2X 120

4.-Cilculode A, (1) y Au(2).

T, 19750 .

Al (1) = =—  -470cm’
21, 2.X2100 " Sl
T, 19750 ,

Ae (2) = = = 4,70 cm ?
2f 2X 2100

usando 3 estribos del #5 A, = 5.94cm?
5.- Calculo del refuerzo vertical.
M+ 15.80

D=2-= = = 13.74 ton
d’ 1.15

i ey,

155
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D 13740
Ag = — = — = 6.54 cm?
f, 2100 :

usando 4 v’ari'll,as del # 5 VASV = 7.92cm?

156
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S
fe———— COLUMNA
ZANNZZZ NN
N Ase(1)=3VARS.#5
1VAR. #3
120 Ase (2)=3VARS. #5
*x Jo o
» S 1
N !
Asv=4VARS. #5
15 100 15
AA A ALZADO
/— Ase (1) + Ase(2)
15i< A ToN—E
100 Asv
w3 PLANTA
N
COLUMNA
CONEXION
COLUMNA CIMENTACION
e T - (%
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Conclusiones.
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Conclusiones.

A través del desarrollo del presente estudio, se han pretendido mostrar
las consideraciones necesarias par el disefio de un edificio con elementos de
concreto prefabricado asi como de sus conexiones y se ha visto que tanto el
analisis de la estructura como el disefio de los elementos siguen las mismas
bases y se apegan a los mismos reglamentos que cualquier otro tipo de
estructura colada en sitio a excepcidn del disefio de conexiones las cuales
requieren de un disefio especial.

A pesar de la desconfianza que se tiene en nuestro medio con respecto
a las conexiones de este tipo de estructuras, se ha visto que son ductiles y
que proporcionan a la estructura los requisitos de seguridad necesaria para un
buen comportamiento tanto para cargas de servicio como para cargas
accidentales.

Por otra parte aunque las conexiones de elementos prefabricados son
las que requieren mayor cuidado, se ha demostrado que no son demasiado
complicadas y que no requiere de personal altamente capacitado para su
produccion.

El construir estructuras con eclementos prefabricados tiene tanto
ventajas como desventajas. Entre las primeras se tiene rapidez de
construccion, mejor control de calidad de materiales y de los elementos,
economia por reduccion en el acero de refuerzo gracias al uso del acero de
presfuerzo, mejor comportamiento de los elementos, claros mayores con
peraltes menores. etc. Entre las desventajas se pueden mencionar problemas
de transporte para elementos demasiado grandes, el uso de equipo especial de
montaje el cual dependiendo del peso de los elementos y de las condiciones
de montaje pueden encarecer la estructura, etc.

Sin embargo dado el crecimiento en el uso de este tipo de elementos,
existe en el mercado una gran variedad de secciones estandarizadas
adaptables a cualquier tipo de estructura ya sea un edificio de oficinas, una
nave industrial, un puente, eic. los cuales se producen en moldes metalicos
que reducen el costo de los elementos. Por otra parte las conexiones también
han sido estandarizadas y simplificadas con el objeto de disminuir el tiempo
de construccion de las estructuras.

T



159

El uso adecuado de estos clementos asi como de sus conexiones nos
puede llevar a disefiar estructuras econémicas y confiables.

T
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