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SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.1.1: Edificios de Una Sola Planta:
Introducciéon y Estructura Primaria
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO
» Describir la anatomia de los edificios de una
sola planta, revestimiento, elementos secun-
darios y estructuras porticadas principales.

« Clarificar cémo se apoyan las cargas.

» Presentar los principios basicos del disefio y
el andlisis de un edificio de una sola planta.

« Ofrecer un ejemplo de disefio.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Leccion 2.1: Proceso de Disefo
Leccién 2.3: Bases para la
Determinacion de Cargas
Leccion 2.5.1: Introduccion al Disefio de
Edificios Industriales
Leccién 11.1:  Elementos de Pequefio

Espesor

LECCIONES AFINES

Leccion 16.1.2: Edificios de Una Sola
Planta: Cerramientos y
Estructura Secundaria

Leccion 16.2:  Analisis de Pdrticos:
Introduccién y Analisis
Elastico

Leccién 16.3:  Analisis de Porticos:
Analisis Plastico

Leccion 16.4:  Vigas Carril de Puentes
Gria

Leccion 16.5:  Celosias Espaciales

Leccion 16.6:  Estructuras Especiales de
Una Sola Planta

RESUMEN

Los edificios de acero de una sola plan-
ta se utilizan para acoger distintas funciones,
como fébricas, instalaciones de ocio y super-
mercados. La estructura esta formada por dis-
tintos elementos. La leccién examina la funcién
de cada uno y ofrece indicaciones generales
sobre su coste en relacion al coste total del
edificio.

La leccion también proporciona informa-
cion sobre cargas, sobre los distintos factores
que influyen en el concepto de estructura prin-
cipal y sobre consideraciones relacionadas
con el proceso de construccion de la estruc-
tura.
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1. INTRODUCCION

La construccién metdlica se utiliza en la
mayoria de edificios de una sola planta no resi-
denciales, en los que representa el 90% en el
RU y el 70% en Francia. Esta gran proporcion
es debida a la posibilidad de disefar estructu-
ras de acero relativamente ligeras, con grandes
luces y duraderas que son faciles de erigir con
seguridad y rapidez. Los desarrollos de cerra-
mientos de acero y sistemas de correas ligeras
y carriles que se han llevado a cabo en los ulti-
mos afios han permitido a los arquitectos e
ingenieros crear proyectos econémicos y atrac-
tivos para una amplia gama de aplicaciones y
destinos.

A medida que se desarrolla la tecnologia,
la velocidad de cambio es muy rapida en cual-
quier actividad. Los clientes, por tanto, esperan
que la vida de sus edificios supere con creces a
la prevista por su plan de conjunto. Un requisito
primordial es, en consecuencia, la flexibilidad de
programacién resultante de la demanda del
menor nimero posible de pilares. La posibilidad
de proporcionar luces de hasta 60 m, aunque las
habituales estén sobre los 30 m, por medio de
acero ha obtenido gran aceptacion para edificios
comerciales y de ocio. La ligereza y flexibilidad
de este tipo de estructuras metalicas reduce el
tamafio y el coste de los cimientos y las hace

menos sensibles a las caracteristicas geotécni-
cas del suelo.

La base de proyecto de la mayoria de edi-
ficios industriales de una sola planta estriba esen-
cialmente en proporcionar una estructura carente
de pilares internos o con un nimero limitado de
ellos. En principio, se realiza una construccion de
cuatro paredes y una cubierta para una estructu-
ra de una o varias naves. Las paredes pueden
estar formadas por crujias de acero con revesti-
miento, que puede ser de chapa plana o perfilada,
hormigén pretensado o mamposteria. El proyec-
tista tiene en consideracion un sistema de vigas o
marcos (reticulares o tradicionales) de acero de
construccion para soportar el revestimiento del
techo. Se utilizan secciones huecas (circulares o
rectangulares) y tradicionales (perfiles en |, angu-
los, etc.), asi como perfiles conformados en frio.

Los marcos reticulados ligeros del techo de
un edificio industrial proporcionan una estructura
resistente y eficaz de disefio sencillo, ejecuciéon
econdmica y que con frecuencia satisface los
requisitos arquitecténicos. Mientras que la envol-
tura estructural y el proyecto son “basicamente”
simples, es vital comprobar correctamente las car-
gas aplicadas a la estructura y predecir los tramos
de carga de las planchas sobre las correas y los
carriles laterales, la viga de la cubierta vy, final-
mente, sobre los cimientos y el suelo.
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2. ANATOMIA Y PROYECTO
DE LA ESTRUCTURA

El diagrama de la figura 1 muestra la
estructura de un edificio normal de una sola
planta. Esta formada por tres elementos princi-
pales: cerramientos laterales y de cubierta, perfi-
leria de soporte de cerramientos y estructura,
incluidos todos los arriostramientos necesarios.
Ademas, el edificio necesita cimientos que se
han de disefiar y realizar previendo la transmi-
sion de todas las cargas al suelo.

2.1 Cerramiento

Las funciones principales del cerramiento
son proporcionar recubrimiento, proteccién y un
aspecto atractivo. En consecuencia, el revesti-
miento es el elemento mas importante del edifi-
cio. Puede representar alrededor del 50% del
coste total incluso si se aplican elementos rela-

tivamente sencillos. La estructura tiene la Unica
mision de soportar el cerramiento y los servi-
cios.

Los requisitos de paredes y cubierta
son algo distintos, aunque ambos deben ser
resistentes a la intemperie, duraderos y ais-
lantes.

La resistencia de la cubierta a la intempe-
rie es claramente esencial, en particular cuando
esta poco inclinada.

En el caso de las paredes, el aspecto sera
la prioridad principal al hacer la seleccién. Los
cerramientos formados con chapas metalicas se
han situado como la opciéon mas popular desde
su aparicion en la década de 1970. El substrato
mas habitual es el acero, con el aluminio como
segunda, y mas cara, eleccién. El mayor coefi-
ciente de expansion del aluminio puede provocar
dificultades en algunas circunstancias.

Pértico principal

Elemento de
arriostramiento

Correasdefachada

Nota: No aparecen representados ni |os cerramientos ni los cimientos
Para mayor claridad se han omitido algunos arriostramientos de las cerchas

Figural Componentes de una estructura de pérticos
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2.2 Elementos Secundarios

En los edificios normales de una sola
planta, el cerramiento se apoya en las barras
secundarias, que transmiten las cargas a la
estructura del edificio.

Una solucién econdmica la proporcionan
los perfiles ligeros conformados en frio [1]. Estos
perfiles tienen una forma patentada y se fabrican
bajo pedido en maquinas de laminacion “contro-
ladas por ordenador”. Estos procesos son muy
eficaces dado que los componentes se entregan
a pie de obra realizados exactamente segun las
necesidades. Como resultado, los tiempos de
fabricacién y montaje se reducen al minimo y se
eliminan los desechos de materiales. Con los
laminados de gran volumen, el contenido de
material de las correas y railes supone una parte
importante del coste y los fabricantes han desa-
rrollado perfiles extremadamente eficaces res-
pecto al aprovechamiento del material. Los mas
habituales son los perfiles en Z, Z modificadas y
sigmas, tal como se muestra en la figura 2. Las
luces suelen ser de 5 a 8 m, aunque pueden con-
seguirse de hasta 12 m.

También es habitual la utilizacion de perfi-
les laminados en caliente como vigas en C o0 en
I, menos sensibles al efecto de inestabilidades
puntuales. La distancia entre ejes de los pdrticos
se reduce entalcasoa 50 6 m.

En general, el desglose de costes de los
distintos elementos nos daria 50% para el cerra-

Perfilen Z Z modificada

Figura 2 Correas conformadas en frio

miento, 10% para correas y carriles, 30% para la
estructura principal y 10% para los cimientos.
Estas cifras son indicativas, ya que existe una
gran variacion segun la calidad y el coste del
cerramiento, que es el mayor elemento indivi-
dual. El cerramiento puede variar de 10 ecu/m? a
mas de 150 ecu/m?.

El resto de esta lecciéon esta dedicado a la
estructura. El cerramiento y los elementos
secundarios se tratan en la leccion 16.1.2.

2.3 La Estructura

Las cargas se transmiten de la chapa a
las correas y perfiles que, a su vez, estan sopor-
tados por una estructura primaria (o principal).
Estas cargas pueden obtenerse en los regla-
mentos correspondientes. Incluyen:

» el peso propio del cerramiento, de los ele-
mentos secundarios (correas y perfiles) y
de la propia estructura,

* las cargas aplicadas de los servicios, etc.

 las cargas verticales y horizontales de las
graas,

* las cargas de nieve,
* las cargas de viento,

 los efectos de los terremotos (en algunas
zonas).

Cuando la longitud de la estruc-
tura no es muy grande, digamos de 50
a 100 m, y en funcion del campo de
temperaturas, es una practica habitual
no tener en consideracion los efectos
de los cambios de temperatura. Otra
practica habitual es no considerar el
asentamiento diferencial de los
cimientos cuando esta por debajo de 2

Sigma cm.

El viento, por supuesto, pro-
voca cargas de presion, aspiracion y
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v

Cargas de vientos
reversibles

J»ﬁ“

Cargas de la gria

Figura 3 Cargas que actluan dentro del plano del pértico

tangenciales sobre el cerramiento. La figura 3
muestra los distintos componentes de la
carga que se deben considerar al realizar el
proyecto.

La distancia entre ejes de los porticos
estructurales principales sera normalmente de 5
a 8 m. Aungue son cada vez mas populares las
distancias mayores, un analisis de las ventas de
un fabricante de correas muestra que la distan-
cia mas habitual son los 6 m. La forma estructu-
ral mas elemental de una sola planta esta forma-
da por un par de pilares verticales con una viga
apoyada sobre ellos. Para ser practicos, es nece-
saria una cierta inclinacion de la cubierta para
disponer de un drenaje adecuado. En luces

Cargas de Gravedad { Peso propio

¢ Nieve

Cargas de vientos
reversibles

Carga del chapado
vertical (muerta)

He4—

<+

pequefas, para las que es adecuada esta dispo-
sicion, la inclinacién puede conseguirse en los
acabados o por medio de una pendiente nominal
de la viga. Esta forma de construccion se mues-
tra en la figura 4. La estabilidad frente a la carga
de viento puede proporcionarla el cerramiento,
fijado entre portico y pértico. Esta estructura sim-
ple se utliza en construcciones de pequefio
tamafo. Solo es adecuada luces de hasta unos
12 m.

Para luces mayores, esta solucién sencilla
es, en general, antieconémica. En tal caso, los
porticos a dos pendientes y las cerchas de celo-
sia son soluciones mas competitivas.

La figura 5 muestra algu-

nas opciones utilizadas con fre-
cuencia para los porticos. Las

Figura 4 Forma bésica de estructura de una sola planta

soluciones mas habituales son
las bases articuladas, cuando no
se debe soportar ninguna grda, y
la version totalmente rigida si es
necesario soportar las cargas de
una grda o conseguir desplaza-
mientos horizontales menores.
En cualquier caso, con porticos
de base fija se obtiene menor
peso de acero, aunque el coste
adicional de los cimientos de los
apoyos puede superar el ahorro
de acero.
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Rigido
Rigido Rigido
7 @ . 2 ®
Articulado Articulado Totalmente rigido
Rigido Articulado
Articulado Articulado
© ) (d ;
Rigido Rigido Articulado Articulado

Figura 5 Distribucién basica para porticos

La figura 6 muestra un ejemplo de pilar
macizo con una viga de celosia normal.

Sea cual sea la solucion elegida, todas
las cargas deben transferirse al suelo de forma
homogénea, incluso en el mas sencillo de los
edificios. La adicidon de un arriostramiento se
trata en la leccion 16.1.2.

Las correas conectadas al ala superior
del cabio y los perfiles conectados al ala del pilar
exterior pueden restringir el pandeo de la estruc-
tura principal. La figura 7 muestra tres formas

Nota: Los elementos de arriostramiento se han admitido (©)

Figura 6 Solucion tipo con vigas de celosia Figura 7 Formas habituales de arriostramiento
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habituales de conseguir una restriccion adecua-
da.

El calculo plastico de los porticos limita
de 1,8 a 2 m la separacién entre restricciones.
En las zonas con rétulas plasticas es necesa-
rio incluir arriostramientos entre el perfil y el
ala interior para evitar el pandeo lateral del ala
comprimida. Las luces de cerramiento entre
las correas y los perfiles comerciales son eco-
némicos en esta gama de distancias para
satisfacer las necesidades de resistencia y
drenaje.

Si se utilizan estructuras de celosia, se
evita la flexion secundaria del cordén superior si
las correas se apoyan en los puntos nodales. A
menudo resultan econdmicas y adecuadas las
separaciones alrededor de 1,8 m.

También es posible utilizar el revestimien-
to como una capa tensada que transmita las
fuerzas horizontales generadas por el viento
sobre la cubierta y también la tendencia del pér-
tico al pandeo fuera del plano.

2.3.1 Estructuras sencillas

La seccién transversal mostrada en la
figura 4 es, sin lugar a duda, la solucién mas
simple que puede usarse para dotar de inte-
gridad estructural a edificios de una sola plan-
ta. Utilizada preferentemente en luces de
hasta 10 m, en los gque es aceptable una
estructura de cubierta plana, el pértico esta
formado por perfiles normalizados laminados
en caliente con uniones simples o resistentes
a la torsion.

Las cubiertas planas son claramente difi-
ciles de impermeabilizar, dado que las flechas de
las vigas transversales horizontales favorecen el
estancamiento del agua de lluvia, que tiende a
penetrar en los solapes de los perfiles de reves-
timiento tradicionales y, también, en cualquier
punto débil del recubrimiento externo. Para con-
trarrestarlo, o bien se arquea la viga transversal
para proporcionar a la cubierta la caida necesa-
ria o bien se inclina el propio revestimiento un

angulo determinado para facilitar el drenaje del
techo.

Dada la necesidad de controlar las fle-
chas excesivas, los perfiles tienden a ser mas
pesados de lo requerido a efectos de resistencia,
en especial si la viga transversal esta disefada
como libremente apoyada. En su forma mas sim-
ple, la viga transversal esta disefiada para apo-
yarse entre pilares. Por lo que respecta a las car-
gas gravitatorias, los pilares estan en compre-
sion directa, dejando aparte un ligero momento
de flexién en su parte superior debido a la excen-
tricidad del apoyo de las vigas. La viga transver-
sal trabaja a flexion debido a las cargas gravita-
torias aplicadas, mientras que el ala de compre-
sidbn queda restringida bien por correas, que
soportan la chapa del techo, bien por una mam-
para de techo a medida que puede tenderse
entre los porticos principales y que debe afian-
zarse adecuadamente.

La resistencia a las cargas laterales se
consigue utilizando una vigueta longitudinal, nor-
malmente situada dentro del centro de la viga
transversal, que transmite la carga de la parte
superior de los pilares a los arriostramientos del
plano vertical y, a través de ellos, a los cimientos.
En general el arriostramiento esta disefiado como
una estructura articulada, en linea con las unio-
nes sencillas utilizadas en el bastidor principal.

Los edificios que utilizan la construccion
de viga y pilar tienen a menudo recubrimientos
de mamposteria en el plano vertical. La mam-
posteria debe disefarse cuidadosamente para
proporcionar el arriostramiento transversal verti-
cal, actuando de manera similar a los muros a
cortante (rigidizacion) de un edificio de varias
plantas.

También puede conseguirse resistencia a
la carga lateral utilizando uniones rigidas en la
unién soporte/viga o disefiando los pilares como
elementos en voladizo.

Las uniones rigidas y las uniones pila-
res/cimiento rigidas también reducen la flecha de
la viga y necesitan menos cantidad de acero de
construccion en la estructura.
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2.3.2 Estructuras de porticos

Tal como ya se ha explicado, las dos dis-
posiciones mas habituales son los poérticos con
bases articuladas, si no se debe soportar una
grua, y los porticos rigidos, utilizados a menudo si
hay una gria. Estas formas son a la vez funcio-
nales y econémicas. La estabilidad en el plano
deriva de la incorporacion de uniones resistentes
a flexion en la parte superior y en las conexiones
entre viga y soporte en el primer caso, y también
en la base en el segundo caso [2].

La pendiente de la cubierta necesaria la
proporciona el revestimiento soportado por
correas que, a su vez, son soportadas por las
barras de la estructura principal. Las exigencias
arquitecténicas llevan a la utilizacion de las
menores inclinaciones compatibles con la imper-
meabilizacion. La inclinacion méas habitual esta
alrededor de 6%, pero se han llegado a utilizar
inclinaciones tan reducidas como 1%.

Los pérticos se construyen con pares y
pilares en | con acartelamientos en las uniones
de los hombros, tal como se muestra en la figura
1. La longitud del refuerzo es aproximadamente
el 10% de la luz y puede realizarse con chapa
soldada o, mas habitualmente, cortando un per-
fil laminado. La altura en el encuentro con la cara
del pilar suele ser ligeramente mayor que con el

Viga de celosi

Viga carril de

Viga carril de puente-gria

perfil del par. El disefio de estas estructuras se
trata en las lecciones 16.2 y 16.3. Los poérticos
también pueden construirse con perfiles ahusa-
dos en lugar de rectos. Los pérticos de este tipo
son habituales en Estados Unidos y cada vez
mas frecuentes en Europa. Los perfiles se fabri-
can a partir de chapa, en maquinas de soldadu-
ra automaticas. La posibilidad de modificar el
espesor de alma, las dimensiones del ala y el
centro del perfil tiene como resultado una gran
eficacia de los materiales. Para maximizar el
ahorro se utilizan perfiles muy delgados de canto
grande. En la leccién 16.3 se explican métodos
de disefio adecuados. Ademas de la economia
de materiales, presentan los beneficios de las
menores flechas resultantes de la gran rigidez en
el plano de las secciones profundas.

Los porticos son particularmente econémi-
cos en luces de hasta 40 my, si la programacion
interna lo permite, son efectivas las configuracio-
nes multinave con luces de 20 a 30 m. Se han uti-
lizado en estructuras con luces de hasta 75 m.

2.3.3 Cerchas de celosia

La figura 8 muestra una estructura normal
construida con cerchas de celosia. Las cerchas
de celosia son mas ligeras que los porticos equi-
valentes para luces superiores a 25 m, aunque la

Cumbrera

Chapado

2

puente-gria
Ménsula

Nivel del suelo

U

Soporte e«—— Chapado lateral

Cimientos de Hormigoén

Figura 8 Estructura de una sola nave y una planta con cubierta a 2 aguas
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ANATOMIA Y PROYECTO DE LA ESTRUCTURA

Peso unitario &
kg/m?> 40 | Estructuras
de superficie porticadas
de forjado

35+

30

25+

20

Dado que las vigas de
celosia tienen un momento de
inercia y un médulo de seccion
mucho mayores a los corres-
pondientes a un perfil en | de
peso similar, tienen mayor rigi-
dez y resistencia a la carga.
Estas mejores propiedades
vienen acompafiadas, no obs-
tante, por unos costes de fabri-

cacién y montaje superiores,

10 15 20 25 30 35

Figura9 Comparacion entre el peso de una estructura porticada y el de estructuras

de celosia

mano de obra adicional aumenta los costes de
fabricacién [3]. La figura 9 ofrece una orientacion
sobre los pesos de material relativos. No es posi-
ble hacer una afirmacion definitiva, pero en base
a los requisitos estructurales los sistemas de cer-
chas suelen ser eficientes en relacién a los cos-
tes para luces de mas de 50 m.

Seccion

o -

Hueca
Circular

Seccién
Hueca
Circular

Seccion

Hueca
Circular

Precisan que el
fabricante disponga
del equipo necesario

Figura 10 Varios disefios de vigas de celosia

O T

Estructuras . .
de vigas debido al esfuerzo necesario
de celosia para las uniones. De esta
forma se han realizado luces
de hasta 80 m.
40 45 o B
Luz (metros) Al decidir el tamafio de

los distintos elementos de la
viga de celosia, el ingeniero
debe tener en cuenta que es
probable que haya tensiones
inversas provocadas por el viento.

Las estructuras se colocan habitualmente
con una distancia entre ejes de 6 a 8 m. Estas
separaciones ofrecen en general soluciones
econémicas para la disposicion de las correas
conformadas en frio y los perfiles laterales.

Seccion en
lHl 0 lIl
Secc. Hueca
Rectangular
Secc. Hueca
Rectangular
Secc. Hueca
Rectangular
Seccién en
IH' o III
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En general, la decisién sobre los tipos de
barras que se van a utilizar para la celosia se
toma en una fase temprana del proceso de pro-
yecto conceptual. Hay varias alternativas:

a. Secciones huecas, circulares o rectangu-
lares.

b. Perfiles tradicionales: angulares, seccio-
nesenT,enUoenl.

c. Combinacién de (a) y (b).

La viga de celosia seleccionada debe
reflejar no sélo el objetivo del disefio de conse-
guir la estructura mas ligera sino también los
requisitos de fabricacién y montaje.

En la figura 10 se muestran ejemplos de
la forma compuesta en los que los cordones son
perfiles en | y las barras de alma son perfiles
huecos rectangulares. Los perfiles en | permiten
la facil conexion de los servicios a la viga de
celosia y a los pilares. El arriostramiento del
plano de la cubierta puede conseguirse utilizan-
do barras simples en el plano y uniones simples
0 bien aprovechando la rigidez relativa de un
perfilen 1 0 en H.

Las ventajas especificas de las secciones
huecas (y los tubos) en comparaciéon con las
secciones tradicionales (perfiles en I, en U o
angulares) son la elevada relacién de resistencia
respecto al peso, la maxima eficiencia respecto a
la traccion, eficacia a compresion, buenas pro-
piedades a torsion, aspecto y mantenimiento. Al
considerar la utilizacion de secciones huecas cir-
culares o secciones huecas rectangulares, el
proyectista debe recordar que no todos los fabri-
cantes estan plenamente equipados para fabri-
car secciones huecas circulares (los costes de
unién se reducen considerablemente si se eligen
cordones de secciones huecas rectangulares
junto con barras de alma de secciones huecas
circulares o secciones huecas rectangulares).
Las principales desventajas de las secciones
huecas circulares y secciones huecas rectangu-
lares son el mayor coste de las uniones en algu-
nos nodos y las dificultades relativas de realizar
uniones in situ para los servicios (eléctricos,

etc.). Ademas, respecto a los perfiles tradiciona-
les, los costes basicos en relacion al tonelaje son
superiores (aunque se fabriquen estructuras de
menor peso).

Las pendientes relativas de las barras
internas deben tenerse en cuenta en relacion
con el proceso de especificacion y construccion.
Si son paralelas entre ellas, el angulo de corte
en cada extremo es idéntico para todas las
barras.

La decisioén final sobre los tipos de barras
a utilizar puede estar influida por la estética y no
por el coste.

Los primeros edificios industriales se
construian con disposiciones de cercha en dien-

V————
V ——

Figura 11 Cubiertas en diente de sierra con cerchas
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Tramo Zona de cortadura

Tramo del
central elevada
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(a) Seccionesen HoenI

NAVAVAVAVAVAVAN,

Q?f | | | —

T—b é C \ é a—p

:é: Puente gria de gran d—h

K capacidad B
Soporte ' Soporfe
Reticulado empresillado

(b) Pilares compuestos

NAVAVAVAVAY A AV
c 9

o

(c) Pilares compuestos y secciones en I o H

Figura 12 Varias formas de pilares

te de sierra, como las mostradas
en la figura 11. Los elementos
verticales (o casi verticales)
estaban acristalados y orienta-
dos al norte para permitir la
méxima entrada de luz solar con
la minima irradiacion directa. En
la actualidad ha disminuido la
necesidad de iluminacion natural
gracias a los sistemas modernos
de iluminacion y aunque es habi-
tual que el 10% del area del
techo ayude a la iluminacion por
medio de paneles transparentes,
muchos edificios aprovechan las
ventajas de las condiciones mas
fiables y controlables de la
ausencia total de iluminacién
natural.

En general, los pilares de
la estructura son perfilesenlo U
(figura 12a). Los mas recientes
tienen una mayor rigidez trans-
versal que los antiguos y son los
preferidos en casos con flexion
desviada. Cuando el edificio
incluye un puente-gria de gran
capacidad, puede utilizarse un
soporte empresillado o de sec-
cion compuesta (figura 12b). En
algunos casos, los soportes
compuestos se prolongan con
perfiles en | por encima del nivel
de la estructura de soporte de la
gria, para reducir los costes
(figura 12c).
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3. CARGA

3.1 Cargas Gravitatorias Externas

La carga gravitatoria dominante la provo-
ca la nieve. En general se aplica una carga basi-
ca uniforme, pero en el caso de la cubiertas incli-
nadas con varios tramos y parapetos debe
tenerse en cuenta la accion de la nieve que se
desplaza y acumula. La carga basica es variable
de acuerdo con la posicién. Actualmente la infor-
macion sobre proyecto la proporcionan los cédi-
gos de carga nacionales y sera incluida en el
Eurocddigo 1, actualmente en preparacion. El
dimensionamiento de la estructura principal de
los pérticos debe realizarse aplicando el caso de
la carga uniforme, aunque deben aplicarse las
cargas variables provocadas por el desplaza-
miento al revestimiento y a las correas. Los efec-
tos del desplazamiento se representan por
medio de cargas triangulares para las que se
dispone de formulas para los distintos efectos en
limahoyas, parapetos, paneles verticales, etc.
Los primeros ensayos llevados a cabo en el
Reino Unido establecieron que en el calculo de
las correas pueden aplicarse cargas equivalen-
tes repartidas uniformemente. En las zonas con
una elevada carga local, debe tenerse en cuenta
si se reduce la distancia entre correas o se
aumenta su tamafio. Cuando sea posible es pre-
ferible la reduccion de la separacién, ya que evita
los riesgos e inconvenientes relacionados con la
identificacién y fabricacion de correas de distinto
espesor para un mismo trabajo.

En el caso de los pérticos, la resistencia
de la estructura se determinara en general para
el caso de la carga de nieve, aunque la altura de
los aleros sea grande en relacion con la luz.

3.2 Cargas de Viento

Las cargas de viento son importantes
cuando se utilizan cerramientos, correas y carri-
les ligeros. El cerramiento y sus uniones estan
dimensionados para el coeficiente de presion
local, por ejemplo tal como se indica en BS 6399:
Parte 3 y otros reglamentos nacionales. Las
correas y estructuras principales se calculan uti-

lizando los factores estadisticos adecuados,
pero sin coeficientes locales adicionales.

Debe tenerse el cuidado de incluir el efec-
to total de ambos coeficientes de presioén, inter-
nay externa.

3.3 Cargas Gravitatorias Internas

A las cargas de los servicios de ilumina-
cion, etc. se les supone globalmente una aporta-
cién de 0,6 kN/m2. Dado que las necesidades de
servicios han aumentado, es necesario conside-
rar cuidadosamente la prevision que se realiza.

La mayoria de fabricantes de correas pue-
den proporcionar horquillas para colgar cargas
puntuales limitadas que ofrecen una flexibilidad de
distribucion. Si se precisan servicios y aspersores,
es normal calcular las correas para una carga de
servicios global de 0,1 - 0,2 kN/m2, con una reduc-
cion del valor para las estructuras principales para
tener en cuenta la probable distribucion. Los ele-
mentos particulares de la instalacion deben tratar-
se individualmente. El ingeniero proyectista debe
evaluar de forma realista las necesidades porque
los elementos son sensibles, aunque las cargas
puedan parecer pequefias, representan un consi-
derable porcentaje del total y afectan proporcional-
mente a la economia del proyecto.

3.4 Gruas

Si ademas de las cargas gravitatorias hay
cargas mdviles como grias o transportadores
(figura 13), en el proyecto deben tenerse en
cuenta los efectos de la aceleracion y la decele-
racion. En general, se aplica un enfoque cuasi
estético en el que las cargas méviles se aumen-
tan y se tratan como cargas estaticas. Los facto-
res de aumento a utilizar dependen de cada ins-
talacion y de su capacidad de aceleracion y
frenado. Cuando se vayan a utilizar varias gruas
0 éstas sean pesadas o de alta velocidad, debe
consultarse a sus fabricantes.

Para tener en cuenta los efectos dinami-
cos de las gruas, se aumentan las cargas verti-
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CARGA

cales y fuerzas horizontales maximas segun
coeficientes concretos que pueden encontrarse
en la normativa nacional.

El movimiento repetido de una graa facili-
ta las condiciones de fatiga. Los efectos de la
fatiga quedan restringidos a las zonas de sopor-
te, la propia viga de la gria, la consola de apoyo
y la unién a los pilares principales. No es habitual
disefiar toda la estructura para la fatiga, dado
que los niveles de tension debidos al desplaza-
miento de las grdas son relativamente bajos.

3.5 Otras Acciones

En algunas areas deben tenerse en cuen-
ta los efectos de los terremotos. En los paises
afectados, hay mapas que indican el nivel sismi-

co de cada zona y normas para evaluar el com-
portamiento estructural. El Eurocédigo 8 [5] trata
con detalle este problema.

En la practica habitual no es necesario
tener en cuenta un asiento diferencial de menos
de 2,5 cm. Si el asiento diferencial supera los 2,5
cm, deben estudiarse sus efectos tanto desde el
punto de vista estructural como del funcional. En
las estructuras menos ductiles, como las cons-
truidas con perfiles no correspondientes a las
Clases 1 o0 2, siempre es importante evaluar la
sensibilidad de la estructura en relacién con el
posible asiento diferencial.

Otra practica general es no tener en cuen-
ta los efectos de la temperatura si la dimension
méxima del edificio es menor de 40 0 50 m o si
se han utilizado juntas de expansién que sepa-

Figura 13 Ejemplos de grias en naves de estructura portificada
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ran la estructura en zonas que no exceden dicha
longitud. De todos modos, es importante evaluar
los efectos de las variaciones de temperatura.
También es necesario asegurar que las caracte-

risticas de la estructura acabada, tanto los siste-
mas de sujecién como las juntas de los cerra-
mientos, son compatibles con las inevitables
deformaciones debidas a los cambios climaticos.
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FABRICACION

4. FABRICACION

Entre los factores importantes que deben
considerarse en las fases conceptual y de espe-
cificacion, se encuentran los relativos a las insta-
laciones y espacio de los talleres y al transporte
entre el taller y la obra. Aunque para reducir el
namero de uniones en la obra puedan ser dese-
ables grandes vigas o grandes secciones, la uti-
lizacion de grandes vigas reduce a menudo el
namero de fabricantes que pueden licitar a un
proyecto dado.

Las longitudes de las barras disponibles
en los detallistas o directamente de fabrica pue-
den variar. Cuando se consideren deseables las
grandes longitudes, es necesario comprobar su
disponibilidad. Los perfiles normalizados pueden
obtenerse en un plazo razonable mientras que si
se precisan perfiles no normalizados son proba-
bles los retrasos y los costes adicionales. La uti-
lizacion de perfiles ligeramente mas pesados y la
estandarizacion de su tamafio puede llevar a una
estructura final mas barata. Si se utilizan gran-
des cerchas prefabricadas puede ser necesario
dotarlas de puntos de elevacién (ojos) colocados
de forma que se reduzcan al minimo las tensio-
nes provocadas durante la elevacion. Todas las
piezas pintadas en el taller deben manejarse con
cuidado para no dafiar el recubrimiento.

Las celosias estan hechas con barras lar-
gas y delgadas y por tanto pueden verse some-
tidas a importantes distorsiones al soldarlas si no
se toman precauciones durante el proceso de
fabricacion.

Es crucial que el proyectista tenga en
cuenta que:

i. los grandes pedidos con pequefias varia-
ciones de tamafios son mas baratas que
los pedidos pequefios con muchos tama-
flos distintos.

ii. el nimero de piezas a manejar debe lle-
varse al minimo.

iii. deben tenerse en cuenta las distorsiones
y tolerancias de soldadura.

iv. la fabricacidbn automatica es en general
mas barata.

V. un disefio cuidadoso puede minimizar los
costes de transporte.

vi. para reducir costes las especificaciones
deben ser realistas.

vii. es esencial un buen control de calidad.
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5.  TRANSPORTE

En todos los paises hay longitudes y
anchos concretos que pueden transportarse sin
ningun problema, p. €. anchos hasta unos 3 my
longitudes hasta 15 m. Para dimensiones supe-
riores se necesita una notificacion a las autori-
dades o un permiso especial.

Debe tenerse en cuenta que las distintas
autoridades establecen periodos distintos duran-
te los cuales se pueden trasladar cargas espe-
ciales a través de sus distritos. Si los “tiempos”
entre zonas colindantes estdn mal sincronizados
y las retenciones del trafico normal provocan
problemas al movimiento de cargas especiales,
puede que éstas se retrasen hasta 24 horas. Si
debido a estos retrasos forzosos se quedan sin
trabajar una o mas gruas o el personal de mon-
taje asignado, los costes adicionales pueden ser
importantes. Algunas ciudades establecen res-
tricciones a la longitud de los materiales que se
pueden transportar por carretera.

Las vigas pueden fabricarse y enviarse
tumbadas y planas. La altura total permitida a

la carga depende de la carretera por la que se
circula y de la altura libre de cualquier puente
por debajo del que se deba pasar. El transpor-
te por ferrocarril puede admitir piezas largas,
pero la anchura y la altura estan mas restringi-
das.

Para limitar la longitud de las unidades
transportadas, las cerchas pueden dividirse en
piezas soldadas (dos, tres 0 mas piezas) que
pueden ser luego atornilladas en la obra.
Luego puede elevarse todo el conjunto a su
posicion.

En caso de envios por barco, deben esta-
blecerse las mismas dimensiones que para el
transporte en carretera. Debe tenerse en cuenta,
no obstante, que los costes de flete se basan a
menudo en el volumen mas que en el peso. A
menudo hay importantes restricciones a la longi-
tud de una pieza que deba ser transportada por
barco. El responsable del barco puede rehusar el
transporte de manufacturados de acero como
carga de puente. Puede resultar mas econémico
enviar el acero por piezas para su posterior mon-
taje en la obra.
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6. MONTAJE

Al considerar el montaje de una estructu-
ra, el proyectista busca un proceso econémico
pero seguro. El coste de montaje puede ser una
parte importante del coste del contrato de sumi-
nistro metalico. A menudo resulta util para el pro-
yectista con poca o nula experiencia en el mon-
taje metalico comentar las posibles soluciones
con un contratista. Este ultimo conoce como edi-
ficar y evitar la posibilidad de un colapso, y tam-
bién como satisfacer al asegurador. EI montaje
metalico es potencialmente peligroso y es nece-
sario un buen control para garantizar la seguri-
dad de los montadores.

Las cerchas pueden montarse cémoda-
mente en el suelo y elevarse hasta su posicion.
No obstante, dado que se utilizaran grdas, no
puede ignorarse el efecto de las cargas dinami-
cas de elevacion ni de la alternancia de tensio-

nes. Todas las estructuras metalicas pueden
precisar arriostramientos provisionales, que pue-
den formar parte del sistema permanente. Los
sistemas provisionales deben ser disefiados
concienzudamente. El proceso se resume con
los aspectos siguientes:

a. El montaje de una estructura metalica es
una operacién gue requiere una progra-
macién meticulosa desde su concepcion
hasta su finalizacion.

b. La operacion implica varias disciplinas y
exige la cooperacion y la comunicaciéon
entre todos los implicados.

c. Se trata de una operacién dependiente
de las capacidades personales de todos
los implicados para garantizar que el con-
trato se finaliza sin accidentes, a tiempo y
dentro del presupuesto.
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7. RESUMEN FINAL

» Al nivel mas basico, las estructuras de una
sola planta deben proporcionar cobertura y
proteccion a la actividad prevista en el edifi-
cio.

« El acero proporciona un medio de obtener
edificios econémicos con grandes espacios
sin pilares. Se comentan los sistemas
estructurales.

« El sistema estructural se reviste para resis-
tir los elementos. El cerramiento esta sopor-
tado por perfiles en frio que, a su vez, se
apoyan en la estructura principal.

e La gama de luces va de 6 a 10 m. Para
cubrir esta gama, se dispone de sistemas
estructurales que van de simples vigas y
soportes a poérticos y cerchas trianguladas.

e La estabilidad lateral de las estructuras
puede conseguirse tanto con sistemas de
arriostramiento como por uniones resisten-
tes al momento.

« Las proporciones de costes para un edificio
simple son, aproximadamente: 50% revesti-
miento, 10% railes, 30% estructura principal
y 10% cimientos.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.1.2: Edificios de una sola planta:
Cerramientos y Estructura Secundaria
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Describir con mas detalle las funciones y
caracteristicas del revestimiento y los elementos
de la estructura secundaria en edificios de una
sola planta y ofrecer orientaciones sobre disefios
de correas y vientos.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Ninguno.

LECCIONES AFINES

Introduccion al Disefio de
Edificios Industriales
Simples

Lecciéon 2.5.1:

Lecciones 11: Construccion con Chapa

de Pequefio Espesor

Lecciéon 16.2: Andlisis de Pérticos:
Introduccién y Analisis
Elastico

Leccion 16.3: Anadlisis de Porticos:
Andlisis Plastico

Leccion 16.4: Vigas Carril de Puentes
Grlua

RESUMEN

Se describen las funciones y caracteristi-
cas de los elementos de la cobertura y la estruc-
tura secundaria de edificios de una sola planta.
Se presenta la deduccion de la resistencia a las
cargas del cerramiento por medio de las tablas
de los fabricantes y se eshoza el disefio de
correas utilizando informacion de los fabricantes.

Finalmente, se comentan los requisitos de
arriostramiento de la estructura principal.
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1. INTRODUCCION

La leccion 16.1.1 proporciond una vision
rapida de las funciones de los distintos elemen-
tos de los edificios de una sola planta. Los
métodos de proyecto de estructuras de las dis-
tintas configuraciones se presentan en otras
lecciones y también se describen en los libros
de texto convencionales. Por contra, el desarro-

llo del disefio y la seleccion de sistemas de
recubrimiento, correas y carriles disponibles
comercialmente no suele tratarse en ningun
sitio.

La leccién revisa los sistemas disponibles
y los criterios de seleccién. Finaliza con una des-
cripcién de los sistemas de arriostramiento utili-
zados en edificios de una sola planta.
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2. SISTEMAS DE Hay cuatro clases principales de sistemas
CERRAMIENTO de cerramiento:
Las chapas de cerramiento de acero se « trapezoidal de una capa (figura 2a)

realizan a partir de un substrato con capas de
galvanizado, imprimacion y recubrimiento de
color, tal como se muestra en la figura 1. El recu- * junta resistente/fijacion oculta (figura 4)
brimiento de la cara expuesta a los elementos es
normalmente de cloruro de polivinilo

(PVC), fluoruro de polivinilo (PVF?) o,

cuando el precio representa una res- /\ /\ /\
triccién, los menos duraderos recubri-
mientos acrilicos. Puede esperarse (2) Chapa trapezoidal de una capa

que el PVC y el PVF2 no precisen un

primer mantenimiento hasta que Espuma
hayan pasado de 10 a 25 afios, segun / aislante
las condiciones del entorno. En las

cubiertas deben utilizarse colores cla-
ros para minimizar la absorcion de (b) Paneles sandwich para cubiertas no ventiladas
calor y los desplazamientos térmicos.

No debe utilizarse PVC en latitudes

inferiores a 49° [1]. Figura 2 Elementos de chapa para cerramientos

* trapezoidal de dos capas (figura 3)

» paneles compuestos (figura 2b)

Capa organica
Imprimacién

Zinc
o zinc/aluminio

Acero

Zinc
zinc/aluminio
Imprimacién
Capa de poliester
de alta resistencia

Figural Componentes de un chapado con recubrimiento organico
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SISTEMAS DE CERRAMIENTO

Si se utilizan sistemas de doble capa en la
chapa de cerramiento, normalmente de un espe-
sor tan reducido como 0,4 mm, se incorpora un
recubrimiento similar pero con pintura de poliés-
ter de color claro en la cara interior. Ademas de
proporcionar proteccion frente a los elementos,
el cerramiento proporciona aislamiento al edifi-
cio. El espesor varia de acuerdo con el aisla-
miento necesario, pero son normales valores de
0,45 w/m2°C obtenidos por medio de 80 mm de
fibra de vidrio o lana mineral. El equivalente con
paneles compuestos se conseguiria en general
con un espesor de 50 mm. En casos particulares
deben tenerse en cuenta los catalogos de los
fabricantes.

2.1 Revestimiento de la Cubierta

Las caracteristicas de los distintos siste-
mas de cubierta son:

Cubierta trapezoidal de una sola capa

Es la forma mas basica de ejecucién del
revestimiento. El problema principal es evitar la
condensacion, ya que es dificil eliminar el aire
hamedo de la parte inferior de la chapa. La apa-
riencia interna es utilitaria dado que el aisla-
miento toma normalmente la forma de acolcha-
mientos térmicos no enrollados soportados por
tela metalica o tableros rigidos apoyados en per-
files T.

Ejecucién de estructura de cubierta trapezoi-
dal doble

Es la forma de revestimiento mas habitual
para paredes y techos con inclinaciones de
hasta unos 5%. Esta formado por una chapa de
recubrimiento de acero sujeta a las correas o
carriles con una chapa de exterior que se man-
tiene separada por medio de separadores en Z.
El vacio creado contiene un aislante, normal-
mente de fibra de vidrio o fibra mineral. El sella-
do de la capa de recubrimiento o la adicién de
una barrera de vapor y una membrana de airea-
cion permiten mejorar el rendimiento en situacio-
nes con elevado riesgo de condensacion.
Normalmente los fabricantes suministran una

gama de accesorios y lucernarios combinados
que concuerdan con sus respectivos perfiles.

En la figura 3 se muestra una construc-
cion tipica.

Cubiertas de unién estacionaria y fijacién
oculta

A medida que el acero ha substituido a la
tela de amianto en los revestimientos, han sido
posibles menores pendientes de cubierta y el
aspecto de los edificios ha mejorado mucho,
tanto en el tratamiento de su forma como en el
color.

Es factible descartar los tejados inclina-
dos y ofrecer la forma rectangular recientemente
fomentada por planificadores, ingenieros y arqui-
tectos que se implican cada vez mas en este tipo
de edificio. Los problemas asociados con la
nieve acumulada y los canalones internos, junto
con el calor desperdiciado en los tejados inclina-
dos, animaron al desarrollo de sistemas que
mantienen la impermeabilidad con inclinaciones
inferiores a 1%. Estos desarrollos se han conse-
guido reduciendo al minimo los solapes y por
medio de las uniones. La gama actual de unio-
nes estacionarias y sistemas de unién ocultos se
suministra con grandes longitudes, hasta 32 m
con acuerdos especiales de transporte, y se uti-
lizan manguitos para cable para sujetar las cha-
pas a las correas. En la figura 4 se muestra una
construccion tipica.

El revestimiento exterior se utiliza para
proporcionar resistencia a los elementos tanto
en las ejecuciones simples como en las dobles,
tal como ya se ha expuesto.

Paneles compuestos o “sandwich”

Se trata de la forma de revestimiento de
mas reciente desarrollo y esta formada por pane-
les en los que la espuma aislante estéa integrada
con las dos capas metalicas [2]. La espuma, que
se bombea en el espacio entre las capas duran-
te la fabricaciéon, se expande hasta llenar total-
mente el vacio y se adhiere tanto a la chapa inte-
rior como a la exterior (figura 2b). Esta accién
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conjunta proporciona paneles robustos y poco
flexibles con la ventaja adicional de un rapido
montaje, ya que toda la capa se sujeta en una
sola operacion.

Los paneles compuestos estan disponi-
bles con los tipos tradicionales de capas exterio-
res y por medio de uniones, mientras que los
desarrollos mas recientes incluyen variaciones
de las uniones resistentes que permiten pen-
dientes inferiores a 1%.

2.2 Cerramiento de Paredes

Los sistemas utilizados en las paredes son
de ejecucion similar a los de las cubiertas. Dado
que las chapas normalmente seran verticales, los
requisitos de impermeabilidad son menaos riguro-
sos. Otra importante diferencia, en comparacion
con los tejados, es el menor angulo de incidencia

del sol, que permite la utilizacién de cualquier tipo
de color sin excesiva temperatura en la superfi-
cie, dando al arquitecto un mayor campo para la
utilizacion creativa del color.

Si se presta la adecuada atenciéon a la
especificacion de los empalmes, el cerramiento
de paredes puede colocarse horizontal o diago-
nalmente, o en combinacién de ambos.

La gama de ejecuciones incluye, como en
el caso de los tejados, capas simples y dobles y
sistemas compuestos, tanto con uniones con-
vencionales como ocultas. La apariencia es un
aspecto importante al seleccionar el tipo concre-
to que se va a utilizar.

Todos los fabricantes de prestigio propor-
cionan folletos en los que se indican los detalles
de los sistemas ofrecidos. Los consejos genera-
les pueden obtenerse en la bibliografia.
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3. RESISTENCIA A LA CARGA
DE LOS CERRAMIENTOS

Sistemas no compuestos

Dado que las chapas estan laminadas, el
proyectista tiene que elegir los perfiles segin
las formas predeterminadas por los distintos
fabricantes. Las chapas deben ser lo bastante
fuertes como para resistir sin deterioro ni exce-
siva flecha las distintas cargas que les seran
aplicadas durante la construccién y en servicio.
En el caso de perfiles sencillos, algunos regla-
mentos nacionales y recomendaciones europe-
as proporcionan métodos de calculo. La mayo-
ria de fabricantes llevan a cabo ensayos a
escala real para determinar la resistencia de
sus perfiles.

Los regimenes de ensayo de las chapas
de acero estan disefiados para tener en cuenta
los distintos criterios restrictivos. Los criterios se
relacionan con el cortante en las almas combi-
nado con la flexiéon en los apoyos para las luces
pequefias y en la flexién en el centro del vano en
las mas grandes y Unicos. Las chapas se prue-
ban con gatos y vigas de soporte, bolsas de aire
0 camaras de vacio, con luces representativas
de los vanos soportados, el mas corto y el mas
largo, previstos en la practica. Los cortantes y
momentos maximos admisibles se determinan
junto con el comportamiento a la flexion y las
tablas de carga para las condiciones de servicio,
representadas por las condiciones de presion y
succion.

Una faceta importante de una chapa de
tejado es su capacidad de resistir cargas pun-
tuales para soportar el peso de una persona que
camine sobre ellas, tanto durante la construccién
como en tareas de mantenimiento durante el ser-
vicio. Este es el aspecto que establece el espe-
sor minimo aceptable de una chapa de cubierta.
Este espesor esta entre 0,6 y 0,7 mm. Los regi-
menes de aprobacidn actuales incluyen un ensa-
yo de carga concentrada. Las chapas que supe-
ran este ensayo son suficientemente robustas
para las cargas de construccién, pero debe irse
con cuidado al caminar sobre acabados de PVF2
y pintados.

A menudo el espesor del cerramiento de
las paredes es de 0,5 mm. Para permitir la selec-
cion del perfil y el espesor adecuados, la mayo-
ria de fabricantes de perfiles publican catalogos
gue contienen detalles sobre sugerencias de fija-
cion y estanqueidad, con las cargas admisibles
para la gama de condiciones de vanos, tanto en
funcion de la presiéon como de la succién. En la
figura 5 aparece una tabla tipica que es muy
adecuada para verificar la resistencia portante
de los perfiles.

Ademas de resistir las cargas aplicadas
exteriormente, los cerramientos tradicionales
con uniones atornilladas pueden proporcionar
una restriccion lateral a las correas y perfileria
secundaria que las soportan. En esta aplicacion
debe tenerse cuidado con la especificacion de
los métodos de union de cara a evitar la corro-
sion alrededor de los empalmes. Los sistemas
de juntas resistentes o de uniones ocultas tienen
horquillas que sujetan las chapas pero permiten
la expansion y contraccion de las mismas y por
tanto proporcionan un valor de restriccidn menor
a la perfileria secundaria. Si se utilizan estos sis-
temas es necesario proveer a las correas de una
rigidizacion adicional. En el momento actual no
hay ninguna guia de aceptacién general sobre la
cantidad de restriccidn proporcionada por estas
nuevas formas de cerramiento. Los fabricantes
de perfileria secundaria pueden proporcionar
consejo sobre la necesidad de arriostramiento
adicional en forma de tirantes para sus propios
productos.

Si se utiliza una bandeja de recubrimiento
interior metalica junto con un sistema de cerra-
miento fijado con horquillas, si la bandeja esta
fijiada de la forma convencional, el embridado de
carril que proporciona ya es en general suficien-
te.

Sistemas compuestos

La utilizacion de paneles rellenos de
espuma ha crecido en popularidad los ultimos
afos. Su disefio es més dificil de evaluar dado
gue las propiedades de la espuma y su adhesion
a ambas capas metalicas son fundamentales en
el rendimiento de los paneles. Ademas de las
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PANELES
Cargas debidas al viento en k/Nm? VIENTO
Limite Estado Espesor “L” del tramo (en metros)
de del del perfil
flecha tramo (mm) 1,6 1,8 2,0 2,2 2,4 2,6 2,8 3,0
L/90 0,5 3,00 | 2,30 | 1,66 | 1,24 | 0,94 | 0,73 | 0,58 | 0,46
0,55 347 | 260 [ 1,88 | 1,40 | 1,07 | 0,83 | 0,66 | 0,52
L 0,6 396 | 2,91 [ 2,11 [ 157 | 1,20 | 0,93 | 0,73 | 0,59
A A 0,7 498 | 361 261 |1,95 | 1,49 | 1,16 | 0,91 | 0,73
0,8 6,02 | 421 | 3,05 |227 | 1,73 ] 1,35 | 1,06 | 0,85
0,5 2,70 | 219 | 1,81 | 152 | 1,30 | 1,12 | 0,97 | 0,85
0,55 294 | 241 | 201 1,71 | 1,46 | 1,27 | 1,11 | 0,97
L L 0,6 361 | 293 (243 [ 204 | 1,74 | 150 | 1,30 | 1,14
A A A o7 455 | 3,68 | 3,05 | 256 | 2,17 | 1,87 | 1,62 | 1,42
0,8 514 | 420 [ 3,49 [ 295 | 251 | 2,17 | 1,90 | 1,66
0,5 328 | 267 | 222 [ 187 | 160 | 1,39 | 114 | 001
0,55 354 | 292 245 | 209|180 | 1,56 | 1,29 | 1,04
S (06 441 | 358 [ 2,97 [ 251 | 214 | 181 | 1,44 | 1,16
0,7 556 | 452 | 3,74 | 3,15 | 2,68 | 2,25 | 1,79 | 1,44
0,8 6,24 | 511 | 4,26 | 361 | 3,08 | 2,62 | 2,08 | 1,68
L/150 0,5 1,96 | 1,36 | 0,98 | 0,73 | 0,55 | 0,42 | 0,33 | 0,26
0,55 222 | 154 [ 1,11 |0,82 | 062 | 0,48 | 0,37 | 0,29
ALA 0,6 2,48 | 1,73 | 1,24 0,92 | 0,70 | 0,54 | 0,42 | 0,33
0,7 307 | 214 [ 154 | 1,14 | 087 | 067 | 0,52 | 0,41
0,8 358 | 2,49 [ 1,80 | 1,33 | 1,01 | 0,78 | 0,61 | 0,48
0,5 2,70 | 2,18 [ 1,81 [ 1,52 | 1,30 | 1,08 | 0,86 | 0,69
0,55 294 | 241 [ 201 |1,71 | 1,46 | 1,22 | 0,97 | 0,78
A_LAL—A 0,6 361 | 294 242 |204 | 1,74 | 1,37 | 1,08 | 0,87
0,7 455 | 3,68 | 305 | 256 | 2,18 | 1,70 | 1,35 | 1,08
0,8 514 | 420 [ 3,49 [ 295 | 251 | 1,98 | 1,57 | 1,26
0,5 328 | 2,62 [ 190 | 1,42 | 1,08 | 0,84 | 0,66 | 0,53
0,55 354 [ 292 ]215 [ 160 | 1,22 | 0,95 | 0,75 | 0,60
ALALALA 0,6 441 | 332|240 | 1,79 | 1,37 | 1,06 | 0,84 | 0,67
0,7 556 | 411 | 298 | 222 | 1,70 | 1,32 | 1,05 | 0,84
0,8 6,24 | 479 | 347 | 259 | 198 | 154 | 1,22 | 0,98

Las cifras en negrita estan limitadas por la flecha. Las demas cargas estan limitadas por la tensién.

CARGA DE VIENTO

v

4 \/ \/ \/ \/ \/ W

Figura 5 Tablas de carga para chapa nervada. Cargas gravitatorias tienen trato similar
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PANELES DE TECHO
Cargas maximas en K/Nm?2, limite de la flecha L/100

Espesor Estado Detalles de las caras “L” del tramo (m)
de los del Material Espesor (mm) 16 18 20 - 30
paneles (mm) tramo Exterior | Interior ’ ’ ’ ' '
37 0,5 0,4 |+254 | 2,16 | 1,85 | 1,28 | 0,76
-3,02 | 259 | 2,25 | 1,63 | 1,22
Acero
L 0,6 0,4 |+2,80 | 2,39 | 2,06 | 1,42 | 0,82
A A 3,30 | 2,85 | 2,48 | 1,82 | 1,36
Aluminio 0,7 05 [+2,32 | 1,66 | 1,21 - -
2,70 | 2,26 | 1,74 - -
0,5 04 |+254 | 216 | 1,85 | 1,30 | 0,94
-3,02 | 256 | 221 | 1,63 | 1,22
Acero
L L 0,6 0,4 |[+2,80 | 2,39 | 2,06 | 1,46 | 1,06
A A A 3,30 | 285 | 2,48 | 1,82 | 1,36
Aluminio 0,7 05 |+2,34 | 193 | 1,62 | 1,08 | 0,76
264 [ 225 | 1,91 | 1,32 | 0,96
0,5 0,4 |+254 | 2,16 | 1,85 | 1,30 | 0,94
-3,02 | 259 | 2,25 | 1,63 | 1,22
Acero
LLL 0,6 0,4 [+2,80 | 2,39 | 2,06 | 1,46 | 1,06
A A4 -3,30 | 2,85 | 2,48 | 1,82 | 1,36
Aluminio 0,7 05 |[+2,34 | 1,93 | 1,62 | 1,08 | 0,76
—2,70 | 2,26 | 1,91 | 1,32 | 0,96
60 0,5 0,4 |[+3,91 | 3,40 | 2,98 | 2,17 | 1,59
-455 | 397 | 352 | 2,63 | 1,99
Acero
L 0,6 0,4 |+4,01 | 348 | 3,07 | 2,38 | 1,69
A A 4,65 | 405 | 358 | 2,79 | 2,23
Aluminio 0,7 05 |+3,85 (3,23 | 251 | 1,38 | 0,78
-433 | 3,75 | 3,20 | 2,00 | 1,20
0,5 04 |+3,20 | 2,68 | 2,29 | 1,65 | 1,24
-3,37 | 2,86 | 2,49 | 1,86 | 1,47
Acero
L L 0,6 0,4 |[+3,70 | 3,10 | 2,65 | 1,90 | 1,44
A A A 3,88 | 330 | 286 | 2,13 | 1,68
Aluminio 0,7 05 |[+2,91 | 244 | 2,08 | 1,48 | 1,11
-3,00 | 256 | 2,23 | 1,68 | 1,34
0,5 0,4 |[+3,62 | 3,07 | 2,64 | 1,93 | 1,47
-390 [ 3,35 | 2,93 | 2,23 | 1,78
Acero
LLL 0,6 0,4 |+4,01 | 3,48 | 3,04 | 2,22 | 1,70
A A A -447 | 384 | 335 | 254 | 2,02
Aluminio 0,7 05 |+3,42 (289 | 2,49 | 1,81 | 1,36
-3,68 | 3,17 | 2,78 | 2,11 | 1,68

Figura 6 Tablas de carga para chapado compuesto (continta)
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PANELES DE PARED

Cargas maximas en K/Nm?2, limite de la flecha L/100 L/100
Espesor Estado Detalles de las caras “L” del tramo (m)
de los del Material Espesor (mm) T 00 - 30 .
I H H t 1 1
paneles (mm) tramo Exterior | Interior
37 L Acero 0,5 04 |+2,78 | 1,69 | 0,96 - -
A A 2,78 | 1,97 | 1,06 - -
L L 0,5 04 |+2,78 | 2,09 | 1,67 | 1,26 | 0,90
Acero
A A A 2,78 | 2,09 | 1,67 | 1,39 | 1,08
LLL 0,5 04 |+2,78 | 2,09 | 1,66 | 1,11 | 0,78
Acero
A A4 -2,78 | 2,09 | 1,67 | 1,38 | 0,94
60 L Acero 0,5 0,4 |+3,40 | 255 | 1,81 | 1,18 | 0,79
A A -3,40 | 2,55 | 2,04 | 1,39 | 0,91
L L 0,5 0,4 |+3,40 | 2,55 | 2,04 | 1,70 | 1,33
Acero
A A A -3,40 | 2565 | 2,04 | 1,70 | 1,33
LLL 0,5 0,4 |+3,40 | 255 | 2,04 | 1,70 | 1,33
Acero
A"dA A A -3,40 | 255 | 2,04 | 1,70 | 1,33

Notas sobre las Tablas de Carga:

1. +indica presion o carga de nieve, — indica carga de succion.

2. Indica que son valores demasiado bajos para aplicaciones nor-
males.

3. Las cargas admisibles tienen en cuenta las cargas muertas y
afadidas, incluyendo sus efectos a largo plazo, y la carga por
diferencia térmica.

4. Los valores de las cargas en tramos intermedios pueden obte-
nerse por interpolacién lineal.

5. En todos los sistemas con estado de carga positivo, pueden
utilizarse sistemas de fijacién oculta. Bajo la carga de succion,

la capacidad de las horquillas estéa limitada a 4 kN en las
paredes y 6 kN en el techo. Cuando se excede la capacidad
de las horquillas, pueden ser necesarias uniones pasantes
adicionales o menores distancias entre los carriles de las
correas. Existen paneles de aluminio con fijacion oculta.

6. Las cargas sobre el techo se basan en la gama de colores
estandar.

7. Al disefar techos con inclinaciones entre 1° y 4° debe
aplicarse un limite de flecha de tramo/200 para prevenir
embalsamientos.

8. Los valores de CW 1200 son para los cuatro paneles de pared.

Figura 6 Tablas de carga para chapado compuesto (continuacion)

cargas aplicadas normalmente, las cualidades
aislantes inherentes a los paneles provocan
importantes gradientes de temperatura que deben
tenerse en cuenta en el disefio de los paneles.

Hay algunos métodos de calculo para su
analisis, pero las formas de los paneles utiliza-
dos quedan fuera de su ambito actual. Por tanto,
es habitual que, para conseguir la aprobacion del
modelo de las autoridades nacionales corres-

pondientes, los fabricantes tengan que realizar
ensayos a fondo. Los ensayos, ademas de los de
carga normales, incluyen ciclos térmicos con
paneles a escala real y evaluacién de la espuma
para garantizar que se obtiene la adhesion nece-
saria a las planchas. Las garantias de calidad
son una parte esencial del proceso de fabrica-
cion. Los resultados de los ensayos se rednen y
simplifican para elaborar tablas de admisién de
carga. En la figura 6 hay un ejemplo.
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4. FORMAS DE LAS CORREAS
Y LOS CARRILES

Aunque se dispone de algunos sistemas
de cerramiento para vanos largos que llegan
hasta 6 m, la mayoria de los pdrticos estan dise-
flados con correas y carriles que soportan el
cerramiento y la cubierta entre las estructuras
principales.

t haga

3,2 mm

I

Perfil en Z Z Modificada

Figura 7 Secciones habituales de correas y carriles

Los vanos entre los porticos tienen entre
4,5y 10 m, siendo los de 6 a 7,5 m los mas popu-
lares. Las cubiertas con vanos mas anchos se uti-
lizan principalmente en sistemas de cubierta plana
y se apoyan directamente sobre las cerchas.

Las correas pueden disefiarse como vigas
continuas apoyadas en tres 0 mas poérticos. Dada la
diferencia en el valor de las reacciones de apoyo, es
necesario decalar los empalmes
para conseguir cargas iguales en
las estructuras principales.

4.1 Perfiles
Laminados en Frio

Normalmente, las corre-
as y los carriles los suministran
fabricantes especializados que
entregan elementos laminados
en frio, precortados y punzona-
dos junto con los tirantes, angu-
lares y vientos necesarios. La
economia de materiales es vital-
mente importante para los fabri-

Tirantilla anti-pandeo /

cantes, cuya capacidad supera a menudo los 80
km/semana. Por tanto, han desarrollado y depu-
rado diversas formas mediante ensayos. Las
mas habituales son los perfiles en Z, Z modifica-
das y perfiles en Sigma mostrados en la figura 7.

En funcion de la pendiente, pueden ser
precisos tirantes para proporcionar uno o dos
apoyos intermedios en la direccion del eje menor

! A

120<d<300

Sigma

de la viga (figura 8). En general, los tirantes se
conectan a los pérticos por medio de diagonales
para evitar un aumento de la carga en la parte
superior de las correas.

Zetas

El perfil en Z fue el primer perfil que se
introdujo. Es eficiente respecto al material, pero

Cerramiento

Figura 8 Tirantillas anti-pandeo en las correas
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tiene la gran desventaja de que sus ejes princi-
pales estan inclinados respecto al alma vy, por
tanto, se generan fuerzas fuera del plano.
Cuando eran habituales las cubiertas de amian-
to con inclinaciones del orden de 10°, estas fuer-
zas suponian una ventaja y se oponian a las
fuerzas hacia abajo de la pendiente.

Zetas modificadas

A medida que se han introducido menores
inclinaciones de las cubiertas, se han desarrolla-
do Z modificadas con la inclinacion del eje prin-
cipal notablemente reducida, mejorando el rendi-
miento general. También se ha incorporado la
rigidizacion, mejorando la eficacia del material.

Estas formas mas complicadas han de
fabricarse por laminacién en lugar de por confor-
mado.

Forma de sigma

Los primeros perfiles empleados fueron
la Z sencilla y la U, dado que podian realizarse
por conformado. Tal como se indicé anterior-
mente, el perfil en Z se ha modificado para

superar su principal inconveniente. El perfil en U
no se ha utilizado mucho ya que, aunque sus
ejes principales son paralelos a los elementos
mayores, el centro de esfuerzos cortantes
gueda bastante fuera del perfil. Ello provoca una
torsion indebida bajo carga que puede reducirse
conformando el alma y creando una forma de
sigma tal que el centro de esfuerzos cortantes
coincida con la linea de aplicacion de la carga.
En la actualidad, hay un fabricante que fabrica
un econdmico producto de segunda generacion
con esta configuracién por medio de técnicas de
laminacion.

4.2 Perfiles Laminados en
Caliente

Las vigas en | clasicas, como las IPE |
CDN o HE, también pueden utilizarse como
correas. Las vigas en | y los perfiles en U pueden
utilizarse como carriles. Estos perfiles son
menos sensibles que los anteriores a los efectos
de inestabilidades locales, de ahi la preferencia
por los mismos en algunos paises. No obstante,
los perfiles en frio son en general la solucién
més econdmica.
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S. RESISTENCIA A LAS
CARGAS DE LAS CORREAS
Y LOS CARRILES

Los perfiles en frio fabricados con mate-
rial de poco espesor son particularmente pro-
pensos a la torsion y el pandeo, debido a facto-
res directamente relacionados con la forma del
perfil. La constante torsional de todos los perfiles
de poco espesor es baja ya que es proporcional
al cubo del espesor; en el caso de los perfiles en
U, el centro de esfuerzos cortantes esta descen-
trado respecto al punto de aplicacion de la carga,
provocando una torsion en el perfil; en el caso de
los perfiles en Z, los ejes principales estan incli-
nados respecto al plano del alma provocando
efectos de flexion biaxial. Queda claro que estos
efectos secundarios, provocados por la aplica-
cion de la carga primaria afectan la resistencia
del perfil.

En servicio, el sistema de apoyo esta
sometido a cargas descendentes, debidas a los
pesos muertos y a las cargas no permanentes del
peso del cerramiento, la nieve, los servicios, etc.,
y ascendentes, si la presion del viento de célculo
es mayor que la carga muerta del sistema. Por
tanto, en un sistema de doble vano normal, como
el mostrado en la figura 9, la mayor parte del ala
de compresion esta directamente restringida late-
ralmente frente a la rotacion por cargas descen-
dentes por el cerramiento, pero no esta tan res-
tringida en el caso de la inversion de la carga.

Al soportar la estructura exterior del edifi-
cio, las correas y los carriles obtienen del cerra-
miento y de su sistema de fijacion a las barras de

apoyo cierta restriccion frente a la torsion y la
rotacion. Ademas, la conexién de las barras de
apoyo a la estructura principal también tiene un
importante efecto en la resistencia a la carga del
perfil. En consecuencia, un proyecto econémico
debe tener en cuenta dichos efectos.

En el disefio de correas y riel se aplican
distintos enfoques.

a. Disefio mediante calculos basados en el
analisis elastico detallado en los regla-
mentos practicos correspondientes. Este
enfoque renuncia a cualquier efecto be-
neficioso de la restriccion del cerramiento
en los casos de elevacion y en la zona
comprimida adyacentes al apoyo central
en las disposiciones de doble vano.
Normalmente, esta restringido a las si-
tuaciones “singulares” en las que los aho-
rros de material no justifican soluciones
MAs rigurosas.

b. Disefio por calculos basados en el anali-
sis racional, que tiene en cuenta la
influencia estabilizadora del revestimien-
to, la plasticidad de las correa al acercar-
se a la carga final y el comportamiento
del afianzador del apoyo interno. No obs-
tante, estos efectos son dificiles de cuan-
tificar. Aungque esta mejorando el conoci-
miento del embridado de las correas por
el cerramiento y se dispone de métodos
para incluir la interaccién entre ambos,
estos métodos son necesariamente con-
servadores. Estan incluidos en el
Eurocodigo 3: Parte 1.3 [4] pero proba-

NN N NN NN NN NS

Figura 9 Restriccion de las correas por el chapado
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blemente, a corto plazo, sélo se utilizaran
por parte de usuarios de volumen peque-
fio y medio donde los posibles ahorros de
material no justifican un programa de
ensayos en toda regla.

En algunos paises, a pesar de tratarse
de una forma casi tradicional de cons-
truccién, al disefar los perfiles, no esta
permitido tener en cuenta el embridado
del cerramiento sobre las correas si el
cerramiento lo suministran e instalan pro-
veedores distintos. Esta restriccion se
debe mas a la asignacién de responsabi-
lidades si aparece algun problema que a
una falta de conocimientos técnicos. Esta
situacion es poco habitual dado que
buena parte del negocio de la construc-
cion depende de la interaccion de ele-
mentos suministrados y ensamblados
por distintos subcontratistas.

Disefio basado en ensayos a escala real

Los fabricantes discrepan sobre sus dis-
tintos métodos de célculo. Los métodos
se basan en el comportamiento observa-
do del sistema sometido a ensayos.

En el caso de la produccién en masa, el
enfoque utilizado habitualmente es el
disefio basado en ensayos. Aunque es
un enfoque caro, permite conseguir la

maxima economia de materiales y puede
repartirse el coste de los ensayos a lo
largo de varios afios de fabricacion.

El disefio basado en ensayos implica el
“ajuste fino” de las férmulas teéricas de
la carga de agotamiento del sistema.

Por ejemplo, aunque los perfiles presen-
tes sean inevitablemente delgados, el
mecanismo de colapso que se produce
en un sistema de doble vano bien desa-
rrollado es esencialmente como se repre-
senta en la figura 10. La documentacion
[3] del sistema de un fabricante indica
gue la carga de agotamiento sera:

W, =f(Mg, My, x, L)
con

x  =f(My, My, L)

y

0, =f(W,MyL)

El rendimiento de un sistema de doble
vano mejora considerablemente si se
tiene en cuenta una cierta redistribucion
del momento flector del apoyo interno. La
caracteristica de momento-rotacion del
apoyo depende en gran medida de la

W - Carga de colapso/luz

61

M;

M>

Figura 10 Mecanismo de colapso en un sistema de correas de dos vanos
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TABLAS PARA CARGAS EXTREMAS

INTRODUCCION FACTORES DE CARGA CORREAS
Las siguientes cargas de tabla Carga Factor iz Perfil UDL Flexidn
se han preparado para ayudar al (m) L/200
ingeniero a especificar perfiles con- Carga muerta 1,4

4,5 |B120/150 11,89 7,77

formados en frio.

) Carga muerta que A140/155  |1535  |13,67

Los valores tabulados sélo son restringe la elevacion
vélidos si se utiliza con los datos y o el giro 1,0 A140/165 17,16 14,56
recomendaciones de fijacion pro- *A140/180 |19,85 15,89

Carga muerta que actlia

puestos por el fabricante. con la combinacion de las A170/160 20,40 20,40
Esta informacion se ha prepara- cargas del viento y las A170/170 22,70 22,70
do como suplemento del manual impuestas 1,2 *A170/180  |24,97 24,97
prlnqpal, como referencia rapida de Carga impuesta 16 50 |B120/150 10,79 6.29
la oficina de proyectos. '
Utilizacién de las tablas Carga impuesta que actlia ALAOASS 15,99 LLO7
con la carga del viento 1,2 A140/165 15,62 11,79
1 i—as tlablas de Caigan mues- Carga del viento 14 *A140/180  |18,04 12,87
ran la carga extrema para AL70/160 18,63 18.02

perfiles de doble tramo en tér-

minos de una UDL por tramo. A170/170 20,71 1916

*A170/180 22,76 20,30
55 |A140/155 12,84 9,15
A140/165 14,33 9,75
*A140/180 |16,54 10,64
A170/160 17,14 14,89
A170/170 19,03 15,84
*A170/180  |20,90 16,78
A200/160 21,27 21,27
A200/180 23,88 23,88
*A200/200 28,10 27,43
6,0 |A140/155 11,87 7,69
A140/165 13,23 8,19
5. Las cargas inversas extremas A140/180 15,26 8,94

pueden obtenerse multipli- A170/160 15,87 12,51

Ci?((j)os las cargas indicadas AL70/170 17.60 13.30

por==: *A170/180  |19,32 14,10
A200/160 19,81 18,38

2. Enlas cargas indicadas no se
ha restado el peso propio del
perfil.

3. También se ha tabulado los
estados de carga que produ-
ciran el coeficiente de flexiéon
indicado.

|

4. Las cargas indicadas supo-
nen un embridado lateral en
el ala superior del perfil y que
las vigas estan fijadas de
acuerdo con las instrucciones
de los fabricantes.

\

A

6. Se admite la interpolacion
lineal de las cargas extremas

indicadas. A200/180 22,11 20,72
Nota: Estos son los valores habi- *A200/200 25,98 23,05
tuales y no deben utilizarse A230/180 26,44 28,92
en el proyecto. A230/200 31,11 32,18

*A230/240 40,14 38,68
6,5 |A170/160 14,77 10,66
A170/170 16,37 11,34
*A170/180 17,95 12,01
A200/160 18,43 15,66
A200/180 20,58 17,65
*A200/200 24,15 19,64

Figura 11 Tablas de cargas de rotura para correas
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especificacion del fiador y de la forma del
perfil. Las caracteristicas del apoyo cen-
tral pueden determinarse ensayando una
viga sobre dos apoyos, sometida a una
carga puntual centrada, aplicada a través
de una cufia para simular el comporta-
miento del apoyo central de un sistema
de doble vano.

A partir de este ensayo, puede determi-
narse la relacién carga-flecha mucho mas
alla de la flecha provocada en primera
instancia. Entonces puede encontrarse
una expresion empirica para el limite infe-
rior del momento de apoyo, M;, basada
en un limite superior de la capacidad rota-
cional. Puede encontrarse una expresion
similar para M;, el momento del vano
interno, de nuevo en base al ensayo de
una viga sobre dos apoyos sometida a
una carga repartida uniformemente, apli-
cada por medio de un banco de ensayo
de vacio o, quizas, con sacos de arena.

Las férmulas de célculo pueden confir-

marse posteriormente con la realizacion
de numerosos ensayos a escala real.

Elementos tubulares

Figura 12 Sistemas antiflecha para cerramientos de pared

Los resultados de los ensayos a escala
real se condensan luego en tablas de
vanos de carga faciles de utilizar que se
explican con detalle en los catalogos de
disefio y especificaciones de los fabri-
cantes de correas.

En la figura 11 hay un ejemplo.

El formato tabular es el habitual en la
documentacién técnica de los fabrican-
tes de correas. Normalmente, la tabla
estd precedida por notas aclaratorias
relativas al estado de fijacion y a los
requisitos de restricciéon lateral, estos
Ultimos especialmente importantes en
presencia de inversién de la carga. Las
condiciones que se presentan en la
practica, y que no se tratan en la docu-
mentaciéon técnica, es preferible tratar-
las con el departamento de servicio téc-
nico del fabricante, al que debe
consultarse en todos los casos no usua-
les. En los vanos mas largos se utilizan
barras de arriostramiento para facilitar el
montaje y mejorar el rendimiento frente
a la succion del viento.

Cables
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El disefio de los carriles laterales es basi-
camente idéntico al de las correas, y las
resistencias de carga se obtienen de
nuevo por medio de procedimientos de
ensayo.

El problema practico de equilibrar in situ
los carriles laterales, para eliminar la fle-

RESISTENCIA A LAS CARGAS...

cha del peso propio en el eje débil del
perfil, se soluciona utilizando un sistema
de alambres tensados que incluye la utili-
zacion de barras tubulares comprimidas,
normalmente en mitad del vano, en luces
de 6 a7 m, y en los tercios de los vanos
de mas de 7 u 8 m. En la figura 12 se
muestran algunos métodos habituales.
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6. ARRIOSTRAMIENTO DE LA
ESTRUCTURA PRINCIPAL

Volviendo a los requisitos de la estructura
principal, comentados en la leccién 16.1.1, la
mayoria de las configuraciones de estructuras de
grandes luces tienen uniones rigidas entre los
soportes vy las vigas de la cubierta. Ademas de
ayudar al control de la flecha y de reducir el
tamafio de las barras, esta disposicién propor-
ciona una resistencia inherente a las cargas late-
rales en el plano, como las provocadas por los
vientos laterales y los movimientos de graas.

Puede preverse que el arriostramiento,
sea horizontal o vertical, transmita a los cimien-
tos las cargas horizontales del viento, posibles
terremotos y cargas exteriores al plano.

Con este objeto también es posible utilizar
el cerramiento y los paneles de las paredes.

Si se utiliza mamposteria en todo o en
parte del cerramiento vertical, es posible utilizar
este elemento como parte del sistema de arrios-
tramiento.

El arriostramiento puede estar formado
por simples diagonales o por barras cruzadas. Si
se utiliza el primer sistema, las barras se calcu-
lan para soportar cargas de compresion y de
traccion. Si se utilizan barras cruzadas, se supo-
ne que soélo las sometidas a traccién son efecti-
vas y las que estdn a compresion se calculan
para satisfacer los criterios de esbeltez.

El arriostramiento puede colocarse tanto
en la zona media del edificio (figuras 13a, 14ay
14c) como en sus extremos (figuras 13b y 14b).
El arriostramiento en los extremos resulta de
ayuda durante el montaje, dado que proporciona
una estructura estable en el extremo del edificio
cuando empieza el montaje. Su desventaja es

Carga

de viento

< >e—><
R

Ly dddd

\

\

\

Compresion

(a)

Figura 13 Arriostramiento horizontal

)

Plantas de edificios
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ARRIOSTRAMIENTO DE LA ESTRUCTURA...

que impide el movimiento libre del edificio debi-
do a la temperatura, por lo que puede provocar
tensiones, a veces considerables, en las barras.
Si se colocan los arriostramientos en la zona
central, esta desventaja desaparece ya que el
edificio puede moverse libremente. No obstante,

pueden instalarse arriostramientos provisionales
durante la fase de montaje para estabilizar la pri-
mera parte del edificio. Las fuerzas horizontales
tienen que “viajar” desde su punto de aplicacion
en el piiidén hasta el arriostramiento, provocando
una compresion en las correas.

© © © ©

© © ©

Al
(a)

)

e

©

Figura 14 Arriostramiento vertical para proporcionar estabilidad longitudinal
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7. RESUMEN FINAL

« Se dispone de distintos sistemas de revesti-
miento fabricados con acero prerrecubierto.

* Normalmente estos sistemas se apoyan en
correas y carriles ligeros, aunque también
se utilizan perfiles laminados en caliente.

» Los procedimientos de disefio tedrico de
estos sistemas estan mejorando, aunque
los fabricantes de grandes series aun reali-
zan ensayos a escala real como base del
célculo para conseguir la economia de
materiales.

« Muchas disposiciones para estructuras de
una sola planta presentan resistencia inhe-
rente en el plano a las cargas laterales, pero

deben incluirse sistemas de arriostramiento
para transmitir tales cargas a los cimientos.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Problema resuelto 16.1: Diseio de un Edificio
Industrial Simple
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1. EL PROBLEMA
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El cliente necesita un edificio industrial de una sola planta y una nave
que se utilizard como taller de maquinas ligeras. Se instalard en un
terreno industrial de las afueras de una gran ciudad.

Dimensiones principales:

Cerramiento.

Aislamiento:

Acceso:

Servicios:

Generalidades:

30 m de ancho x 48 m de largo x 6 m para
aleros

Chapas de acero pintadas en la cubierta,
laterales y extremos con un 20% de ilumi-
naciéon natural proporcionada por piezas
insertadas de chapa fina translicida.

Sistema de forro en las paredes y la cubierta.
Una puerta enrollable de 4 x 4 m en ambos
testeros con puertas para el personal de 1 x
2 m adyacentes y a lo largo de las paredes
laterales.
Deben aplicarse tolerancias para soportar
los servicios de la estructura del techo. No
es necesario el transporte mecanico.
El cliente y el proyectista han acordado que:
a. lainclinacion de la cubierta sea de 5°.
b. la cubierta serd una estructura encer-
chada de perfiles huecos laminados en

caliente.

c. para los soportes se utilizaran perfiles
en | laminados en caliente.

d. todo el acero sera de calidad S275.

Segun estos datos, el plano del edificio sera el mostrado en la figura 1.

El proyecto sigue la filosofia de Eurocddigo 3: “Proyecto de Estructuras

Metalicas”, ENV 1993-1-1.

Debe tenerse en cuenta que para una aproximacion detallada al pro-
yecto de los elementos, que en este ejemplo sélo se pergefia, es nece-
sario remitirse a la leccién correspondiente.

Referencias
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48,0 m
8vanosa6,0m
1

| 30,0m |

Planta - Ejes de porticos

Inclinacion 5°

£
o
© Nivel del suelo

Seccion transversal

Puerta
basculante

Alzado de testero

Figura 1 Plan de conjunto general del edificio

EL PROBLEMA

Referencias




Bi...

2. TIPOS DE BARRAS

Para la estructura de celosia de la cubierta se han seleccionado perfiles
huecos mientras que para los soportes se usaran vigas. La seleccién de
perfiles huecos rectangulares para la estructura de la cubierta se basa en
su eficacia y en la economia de las conexiones, que en general seran sen-
cillas. Las vigas se fabricaran en el taller en dos partes, de 15 m de longi-
tud y 1,2 m de altura aproximadamente.

2.1. Cerramiento

Es necesario decidir el espesor y el perfil mas adecuados para la
chapa. No es necesario que el perfil de las cubiertas sea el mismo
que el de los laterales.

2.1.1 Cobertura

El ancho del techo tiene 30 m y con una inclinacion de 5° la longi-
tud de cada pendiente esta ligeramente por encima de 15 m. No
todos los fabricantes producen chapas de esta longitud. Por tanto,
puede ser necesario utilizar, por ejemplo, dos chapas de 8 m sola-
padas en el centro. El solape debe incorporar un sellante dada la
poca inclinacién.

2.1.2 Chapado de las paredes

La altura desde el forjado a los aleros es de 6 m. Por tanto,
los carriles de las chapas pueden estar en general a 1,5 m
entre centros.

La figura 2 muestra una seccion transversal del edificio.

Cumbrera Ejion
Canalén .
Cubierta de chapa
Remate y trasltcido

12m

M fs“ inclinacién

Revestimiento de fachada
L

Vierteaguas

0,3m

J Nivel de suelo natural

Nivel piso terminado
>

4,8m
| |, 15m 4 15m ;_ 15m

0,7m

| 15,0 m medio vano

Figura 2 Seccion transversal

Referencias
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3. CALCULO PRELIMINAR DE ESTRUCTRAS
METALICAS

3.1 Cargas

La estructura de la cubierta techo debera resistir una carga formada
por cuatro componentes:

1. Carga permanente: del cerramiento y la estructura,
evaluada a partir de la masa uni-
taria de los distintos elementos.

2. Carga impuesta de nieve (y cargas de acceso, Si
procede)

3. Carga de los servicios: prevision para iluminacion, trans-
porte, etc. requeridos por el clien-
te.

4. Carga de viento

Permanentes Cargas
y sobrecargas verticales
Cargas de viento
reversibles
Cargas de viento

reversibles Cerramiento vertical

/ (carga permanente)
! L

Cargas de portico

Figura 3 Cargas sobre el portico

3.2 Evaluacién de la Carga sobre la Cubierta

En este ejemplo concreto se supone una carga impuesta sobre la
cubierta (nieve) caracteristica de 0,6 kN/m?2.

Referencias




3.3 Evaluacion de la Carga de Viento sobre la

Estructura

Una aproximacion a las cargas de viento de esta estructura concreta
ofrece las presiones del viento de célculo caracteristicas mostradas en

la siguiente tabla:

Bi...

Referencia

Campo de alturas Cerramiento Estructura
q q
a. Oa3 486 427
b. 3a8 668 582

Tabla 1 Presiones dinAmicas

Los valores mas altos aplicables al cerramiento y las fijaciones reflejan
la susceptibilidad de estos elementos a dafios locales por altas pre-

siones locales adyacentes a los aleros, cumbreras y viseras.

Las presiones del viento de calculo caracteristicas se determinan mul-
tiplicando las presiones dinamicas indicadas por un coeficiente de pre-

sion.
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3.4 Calculo de las Correas

Las correas pueden ser perfiles laminados en frio o en caliente. Las
correas tienen una longitud de 6 m y estan separadas 1,85 m entre
ejes.

3.4.1 Correa en Z laminada en frio

Normalmente puede elegirse una correa laminada en frio del cata-
logo de algun fabricante, en el que se indican las cargas repartidas
seguras para distintos tamafios y formas. En tal caso no son nece-
sarias comprobaciones adicionales.

Carga permanente, chapado y forra, unos 0,19 kN/m?
Carga impuesta 0,60 kN/m?
Cargas permanentes e impuestas totales 0,79 kN/m?
Peso propio, digamos 0,03 kN/m?
Carga total 0,82 kN/m?

La succiéon maxima sin ponderar del viento sobre la cubierta sera de 0,582
x 1,1 = 0,64 kN/m?2 (véase la tabla 1). Succion bruta sin ponderar sobre una
correa de 6 m a 1,85 entre centros

= (0,64 - 0,22) x 6 x 1,85 = 4,66 kN.

Los datos de calculo del fabricante indican que una correa en Z (laminada
en frio) de 202 x 65 x 60 x 1,8 mm Z (véase la figura 5) satisface dichas
condiciones de carga debidas a la gravedad y al viento. Ademas, no es
necesaria la utilizaciéon de barras antipandeo.

Referencias
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202

1,8

Figura5 Correaen Z

3.4.2 Célculo de los carriles laterales

Los carriles laterales pueden ser perfiles laminados en frio o en
caliente. Los carriles laterales tienen una luz de 6 m y estan a unos
1,5 m entre ejes. De la tabla 1, las cargas de viento caracteristicas

son.
Presion 1,0 x 0,582 = 0,582 kN/m?

Succién 0,7 x 0,582 = 0,407 kN/m?2

3.4.2.1 Carril en Z laminado en frio

Segun el catalogo del fabricante, un perfil adecuado es un
sistema en Z de 142 x 54 x 49 x 1,8 mm de espesor, utili-
zando una linea de apoyos para carriles laterales.

3.5 Diseiio Preliminar del Pértico Principal
de la Cubierta

Para determinar los tamafos preliminares de las barras, se supo-
ne, inicialmente, que la estructura es un pdrtico, mostrado en la

figura 6.
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Figura 6 Analogia Celosia/portico articulado

También se supone que:

Los apoyos estan articulados en la base.

La viga se trata inicialmente como una “viga parcialmente restringida en
el extremo”. De esta forma pueden determinarse el momento flector y la
flecha.

Se supone que las conexiones de la celosia estan articuladas, habiendo
deducido el momento flector de la viga.

3.5.1 Trayectorias de carga

Para las cargas verticales es posible identificar, sin calculos, las tra-
yectorias de carga probables de los distintos efectos sobre la
cubierta, etc. Las figuras 7a y 7b identifican trayectorias de carga
para ambos sistemas bajo carga vertical. Obsérvense los cambios
de las fuerzas en los cordones superior € inferior.

Cero

Cero

Figura 7a Cercha libremente apoyada

Referencias
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c TorC T TorC C

v
—
—

Figura 7b Cercha articulada a los soportes

3.5.2 Proyecto preliminar - nudos de la cercha
articulados

Tramo 30 m: Distancia 6 m.

Supongamos inicialmente que el peso propio de la viga viene a ser el 50%
del peso del cerramiento. La estructura adoptada es una viga de celosia.
Por tanto, deben considerarse dos criterios de proyecto principales: resis-
tencia y flecha.

De acuerdo con Eurocddigo 3, el acero de clase S275 tiene una resistencia
a la fluencia de 275 N/mm? (tabla 3,1 - t < 40 mm) a la que se aplica un coe-
ficiente de seguridad del material, yy,,, igual a 1,1.

El limite para la flecha, §,,;,, s€ da como L/200 (Eurocodigo 3, tabla 4.1).
Los criterios para satisfacer los requisitos de servicio, suponiendo una carga
distribuida uniformemente y una restriccion parcial a la rotacién de los apo-
yos, vienen dados por:

2w _ L
384 EI 200
donde W(kN) es la carga impuesta sin ponderar y L esta en metros.

(Nota: la flecha de una viga sobre dos apoyos que soporta una carga repar-
tida uniformemente (W) es 5WL3/384 El y si para una viga fijada en un
extremo es WL3/384 EI. De aqui se supone que la flecha para una restric-
cién parcial es 2WL3/384 EI).

CALCULO PRELIMINAR DE ESTRUCTURAS...

Referencias
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4.2.2
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Tomando E = 210 kN/mm? y despejando la ecuacion de la flecha, el valor

requerido es | = 0,50 WL2 cm*.

Los célculos preliminares se han realizado suponiendo que el peso propio
de la viga viene a ser el 50% del peso del cerramiento, que la tensién de
compresion en los cordones (previendo los efectos del pandeo y y,,,) es 230
N/mm?2, en la barra diagonal a compresion es 200 N/mm?2 y que el valor |

requerido es 0,50 WL2 cm#))

3.6 Calculos Preliminares

3.6.1 Cargas (excluido el viento) - basadas en una

anchura total del chapado de 30,6 m

Cara permanente (caracteristica) kN

Chapas y forro 30,6 x 6 x 0,2 = 36,8
Correas 20 N° x 6 x 0,04 = 4,3
Peso propio de la viga = 184
Carga de los servicios = 115
710

Carga impuesta (caracteristica) 30,6 x 6 x 0,6 = 110 kN
Carga de calculo (tabla 2.2, Eurocédigo 3)
Fsq = 1,35 x71+1,5x110 =261 kN

3.6.2 Tamano inicial de las barras

(i)

Cordones principales

a. Suponer un momento flector maximo (BM) en la viga

WL _ 261x 30

= = 489
16 16

El momento flector supuesto de WL/16 tiene en cuenta la restric-
cion parcial generada en toda la viga por la conexion a los sopor-
tes, es decir, el momento flector en el centro esta entre WL/8 para
una viga sobre dos apoyos y WL/24 para una viga con un extremo
empotrado, ambas sometidas a una carga repartida uniformemen-
te de W kN. El momento flector en la unién con el apoyo esta entre
cero para una viga sobre dos apoyos y WL/12 para una viga con un

extremo empotrado.

b. Dado que la altura de la viga (d) es 1,2 m, la fuerza aproxima-
da en los cordones superior e inferior es 489/1,2 = 408 kN.

Referencias
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(ii)

c. Aplicando una tensiéon de compresién supuesta en el cor-
doén superior de, por ejemplo,

230 N/mm? (para permitir las reducciones de tensiones debi-
das al pandeo)

) 408 x 10
el area A necesaria= = 30 =17,7 cm?

Usar un perfil hueco rectangular (A = 18,9 cm?2) de 120 x 80 x
5 x 14,8 kg/m para la cabeza superior

Dado que el corddn superior esta sometido a traccion y com-
presion (esta ultima en el apoyo), seleccionar su tamafio preli-
minar en base a una fuerza de traccion de 408 kN en el centro.

Para el area del del cordon inferior requerido

_ 408 x 10

= 272~ 16,3 cm?
(275/1.9)

Usar un perfil hueco rectangular (A = 16,9 cm?) de 120 x 60 x
5 x 13,3 kg/m para el cordon inferior

d. Flecha
| requerida = 0,50 x 110 x 302 = 5,0 x 10% cm?
Considerando 16,9 cm? el area de los cordones superior e inferior

El valor de | proporcionado es aproximadamente igual a 2A
(d/2)2 = 0,5Ad?

=0,5 x 16,9 x 1202 = 12,2 x 104 cm?, que es satisfactorio
(e indica que esta flecha no seré critica).

Diagonales

Carga total = 261, de donde la cortadura en el extremo = diga-
mos 131 kN.

Las diagonales tienen una pendiente de aproximadamente tan -1
(1,2/0,925) = 52,4° y tienen una longitud de 1,52 m.

El esfuerzo en la diagonal = 131/sen 52,4° = 165 kN (traccion
y compresién). Por lo que se requiere un area (A) de la barra
comprimida, suponiendo una resistencia a la compresion de
200 N/mm?2:

A = 165 x10/200 = 8,3 cm?

Referencias
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(iv)

(v)

Bi...

Usar un perfil hueco rectangular (A = 8,88 cm?) de 60 x 40 x 5
x 6,97 kg/m para las barras diagonales comprimidas.

Area requerida = 1,1 x 165 x 10/275 = 6,6 cm?

Usar 60 x 40 x 4 x 5,72 kg/m (A = 7,28 cm?) para las barras
diagonales

Comprobacion del peso propio

+C =30,6 (14,8 + 13,3) + 16 x 1,52 (5,72 + 6,97)
= 1169 kg = 11,7 kN

Se compara con un valor supuesto de 18,4 kN. Asi, en el cél-
culo final el peso propio puede reducirse a unos 13,4 kN, una
reduccion de 5 kN.

Cargas finales (caracteristicas), excluido el viento
Permanente, unos = 66 kN

Impuesta =110 kN

Apoyos (dimensionamiento preliminar)

Los apoyos con bases articuladas estan sometidos a carga
axial, momentos flectores y cortadura. La combinacion de los
efectos de la carga axial y la flexiobn debe evaluarse en el pro-
yecto completo. Un enfoque aproximado, basado en las car-
gas y los momentos axiales, es dificil de definir aunque pue-
dan usarse tablas y graficos estandar. Una guia util para
obtener el tamafio del pilar es considerar el momento de iner-
cia “I". El cociente entre |, € |, Suele estar entre 4:1'y
1:1. Una guia adicional es utilizar la relacion | ... /I
3h/2L.

Asil, = |g x 3 x 6,7/(2 x 30) es decir, aprox. |, = Ig 13

Dado que I = 12,2 x 10* cm?, podemos suponer que |, = 4 x
104 cm®.

Un perfil adecuado para el apoyo seria IPE O 450 (I, = 4,09 x
10% cm#) con el dimensionamiento preliminar de las barras
principales finalizado, sus propiedades estructurales corres-
pondientes pueden utilizarse para el andlisis por ordenador
de la estructura.

pilar ' 'viga =

3.7 Casos de Carga (Cargas Caracteristicas)

PERMANENTE, véase 3.6.1 (iv)
Carga/correa = 66/16 = 4,13 kN
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3.8

IMPUESTA

Carga/correa = 110/16 = 6,87 kN

CASO | DE VIENTO, véase la figura 4(e)

Area inclinada de la chapa =6 x 15,4 =92,4 m?2

Carga/correa, de la vertiente izquierda = 1,1 x 0,582 x 92,4/8 =
7,4 kN (elevacién)

Carga/correa, de la vertiente derecha = 0,6 x 0,582 x 92,4/8 =
4,04 kN (elevacion).

Para la carga sobre el apoyo izquierdo (area del carril = 1,5 x 6 =
9 m2), deben preverse unos 300 mm para los voladizos de la
chapa para los carriles superior e inferior,

es decir, area soportada = 6 x 1,05 = 6,3 m?2.

Carriles inferiores = (0,5 x 0,427 x 9) = 1,92 kN (presién)
Carriles superiores = (0,5 x 0,582 x 9) = 2,62 kN (presion)
Carga en el apoyo de la derecha

Carriles inferiores = (0,45 x 0,427 x 9) = 1,73 kN (succion)
Carriles superiores = (0,45 x 0,582 x 9) = 2,36 kN (succién)
CASO Il DE VIENTO, véase la figura 4(b)

Carga/correa, en ambos lados = 6,72 kN (elevacion)
Carriles inferiores, en ambos apoyos = 2,69 kN (succion)
Carriles superiores, en ambos apoyos = 3,67 kKN kN (succién)

CASO Il DE VIENTO, véase la figura 4(c)

Cargalcorrea, vertiente izquierda = 4,04 kN (elevacion)
Carga/correa, vertiente derecha = 0,67 kN (elevacion)
Carriles inferiores, lado izquierdo = 3,84 kN (presidn)
Carriles superiores, lado derecho = 5,24 kN (presion)
Carriles inferiores, lado derecho = 0,19 kN (presion)
Carriles superiores, lado derecho = 0,26 kN (presion)
Anélisis

En la figura 8 se muestra el plan de conjunto general del pértico.
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En el andlisis “manual”, los tamafios de las respectivas barras no
afectan a los calculos de los porticos articulados, en el caso del
analisis por ordenador se utilizan las propiedades de las barras
siguientes:

Cordén superior 120 x 80 x 5 perfil hueco rectangular
Cordén inferior 120 x 60 x 5 perfil hueco rectangular
Diagonales

- barras comprimidas 60 x 40 x 5 perfil hueco rectangular
- barras tendidas 60 x 40 x 4 perfil hueco rectangular
Soportes IPE O 450

Para el analisis por ordenador se supone que los apoyos tienen
bases articuladas y que son continuos desde la base hasta los
aleros, es decir, las conexiones 2, 3, 4 y 5 son rigidas. Se supone
que las conexiones de las celosias estan articuladas, incluyendo
las uniones a los apoyos en las conexiones 5, 6, 39 y 40. La celo-
sia actlla como un arriostrado de los dos apoyos articulados. La
traccion y compresion de los cordones superior e inferior propor-
cionan un momento efectivo en la parte superior del pilar ofrecien-
do un portico articulado analogo, como se muestra en la figura 6.

La colocacion de las correas en los puntos nodales elimina el
efecto de la flexion local entre las conexiones en el caso de una
celosia articulada. En la practica, es posible que el nimero de
partes pudiera haber sido reducido de ocho a, pongamos, seis. En
este caso, se habria provocado flexion en los cabios. Entonces el
proyecto podria incorporar un momento de flexion de WL/6 junto
con el esfuerzo axil; alternativamente, podrian utilizarse los
momentos flectores obtenidos del analisis por ordenador.

Los resultados del analisis que gobiernan el proyecto se indican
en las tablas 2 a 5: s6lo se indican las fuerzas y momentos maxi-
mos. Estos valores se utilizan para seleccionar los tamafios fina-
les de los apoyos y los perfiles huecos de la celosia.

Referencias
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Permanente Impuesta Viento | Viento Il
Barra
F M F M F M F M
1 |-330 0 -55,0 0 +50,4 0 +54,6 0
2 |-33,0 28,5 |-55,0 47,4 |+50,4 51,6 |+54,6 -38,9
3 |-33,0 57,0 |-55,0 94,9 |+50,4 -100,3 |[+54,6 -81,8
4 |-33,0 85,5 |-55,0 142,3 |+50,4 -145,6 |+54,6 -129/5
5 1-23,8 104,6 |-39,5 173,9 [+35,6 -173,3 |+39,4 -164,3
N.B. —el momento flector (M) negativo indica traccion en la cara interior del apoyo.
El esfuerzo axial (F) negativo indica comprension.
El esfuerzo axial (F) positivo indica traccion.
El caso lIl del viento no se ha tabulado, el examen de los resultados del ordenador indica que
las cargas no son significativas.

Tabla 2 Esfuerzos axiales caracteristicos (kN) y momentos flectores (KNm) en los apoyos

Barra Permanente Impuesta Viento | Viento |
6 +64,9 +107,3 -107,8 -98,7
13 -98,7 -164,1 +141,1 +154,2
14 -98,7 -164,1 +135,0 +159,3
positivo traccién negativo compresion
Tabla 3 Esfuerzos axiales (kN) caracteristicos en el cordon superior (se suponen
conexiones articuladas)

Barra Permanente Impuesta Viento | Viento |
22 +35,6 +59,3 -58,6 -56,8
23 -38,8 —64,6 +63,9 +61,8

positivo traccién negativo compresion

Tabla 4 Esfuerzos axiales (kN) caracteristicos en las barras de los cordones internas
(se suponen conexiones articuladas)
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Barra Permanente Impuesta Viento | Viento |
55 -106,6 -177,2 +170,8 +175,2
56 —60,6 -100,8 +95,2 +101,9
62 +79,3 +131,8 -114,2 -115,7
63 +79,3 +132,9 -108,4 -115,0
64 +79,9 +132,9 -108,4 -115,0
65 +79,3 +131,9 -101,7 -115,7
66 +72,2 +120,0 -88,7 -106,0

positivo traccion negativo compresion

Tabla 5 Esfuerzos axiales (kN) caracteristicos en las barras del cordén superior

(se suponen conexiones articuladas)

Referencias




Bi...

4.

PROYECTO FINAL

4.1

Corddn Superior

Las barras 6 y 13 son los elementos sometidos a mayor carga.

Cargas axiales maximas (hasta tres cifras significativas), tabla 3

Barra 6 Barra 13
Permanente 65 kN (Traccién) 99 kN (Compresion)
Impuesta 107 kN (Traccion) 164 kN (Compresién)
Viento 108 kN (Compresion) 159 kN (Traccién)

Compresion extrema maxima (C) debida a las cargas permanen-
tes e impuestas (barra 13)

Fesg = (1,35x99) + (1,5 x 164) = 380 kN (C)

Traccion maxima (T) debida a cargas permanentes e impuestas
(que es significativamente mayor que la compresion debida a car-
gas permanentes y al viento), (barra 6).

Fisqg = (1,35x65)+ (1,5 x107) =248 kN (T)

La longitud de pandeo es igual a la distancia entre los nudos =
1,85 m (Nota: debe comprobarse la adecuacion de las correas
para proporcionar una restriccién posicional al cordéon a compre-
sién).

Remitiéndonos al proyecto preliminar, es adecuado escoger un
perfil hueco rectangular de 120 x 80 x 5

D = 120mm A = 189cm?
B = 80mm iZ = 4,43 cm
t = 50mm iy = 3,21 cm

Clasificacion del perfil:

E = (235/)%°

(235/275)95 = 924

(b-3t) _ (120-15) _,
5

t 1< 42e (= 38.8)
f

El perfil es de clase 1 a compresion

Referencias
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185
=22 =417

2 4,43 !

A =285 576
3,21

Az = 86,8 =0,48 (Ba =10

Ay = %g = 0,66

Xy = 0,92 (de la tabla 5.5.3 con la curva “a”)
X, = 0,86 (de latabla 5.5.3 con la curva “a”)

_ _ , 275 . 3

= 406 kN
es decir Ny pq > F. 54 (= 380 kN) O Satisfactorio
El perfil es satisfactorio a compresion
Comprobacion para tension:
Dado que:

* ALeta = A, es decir, no hay reduccion en el taladro de orificios
para tornillos

« la resistencia de calculo a traccién es mayor que la resistencia
de céalculo a compresién, es decir, no hay reduccion de la resis-
tencia debido a efectos de pandeo,

* la fuerza de traccion de calculo es menor que la fuerza de com-
presion de calculo, por tanto, por inspeccion, el perfil es adecua-
do bajo tension.

Usar un perfil hueco rectangular (80 mm lado vertical) de 120 x 80
x5

Referencias
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4.2 Cordon Inferior
Hay varias barras del corddn inferior que han de ser consideradas.

(a) Barras 62 y 63

Cargas axiales maximas tabla 5:

Barra 62 Barra 63
Permanente 80 kN (Traccién) 80 kN (Traccién)
Impuesta 132 kN (Traccién) 133 kN (Traccion)
Viento (caso 2) 116 kN (Compresion) 115 kN (Compresion)
Traccion maxima (T) debida a las cargas permanentes mas las
impuestas.
Fisg = (1,35x80)+ (1,5x133) =308 kN (T).

Los efectos de la compresidn son bajos en comparacién con las barras
adyacentes al apoyo.

(b) Barras 55 y 56

Cargas axiales maximas:

Barra 55 Barra 56
Permanente 107 kN (Compresion) 61 kKN (Compresion)
Impuesta 177 kN (Compresién) 101 kN (Compresidn)
Viento (caso 2) 175 kN (Traccion) 102 kN (Traccion)
Compresion méxima en la barra 55
Fesssqg = (1,35x107) + (1,5 % 177) = 410 kN

Compresion maxima en la barra 56
Fes6.sd = (1,35 x61) + (1,5 x101) = 234 kN
Lo anterior indica que la carga que controla es la compresion de 410

kN en la barra 55. El cordon superior sélo debe calcularse a compre-
sion. El nudo de 7 estara posicionalmente arriostrado a los largo de la

estructura.
Probemos el tamafio supuesto de perfil hueco rectangular de 120 x 60
x 5.
Clasificacion del perfil:
E = 0,924

- 0 -
o840 120-3%5 _ 51 ¢ 42 (= 38.8)
Ht H 5

Referencias
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El perfil es de clase 1 a compresion.

D = 120 mm
B = 60 mm
t = 50mm
A = 16,9 cm?
I, = 4,24cm
iy = 2,43 cm
Lyt =925cm L, =185cm
Ay = 92,5 _ 38
2,43
)\]i = & =44
4,24
Xy = ﬂ = 0,44
86,8 x, = 0,93
N =22 051
86,8 X, = 0,92

ONpgg = 0,92 x 16,9 x 10° x 275« 1078 = 388,7 kN

es decir < F g5 g4 (= 410 kN)
Aumentemos el tamafio a un perfil hueco rectangular de 120 x 60 x
6,3. Dado que el area A = 20,9 cm?, por inspeccién es adecuado.

Debe advertirse que bajo la carga de viento y en ausencia de carga
impuesta, en la zona central del cordén hay una fuerza de compresién
relativamente pequefa. Por inspeccion posicional, se precisan arrios-
tramientos en toda la longitud de la estructura.

4.3 Barras internas
Arriostramiento en cruz de San Andrés - Barras 22y 23

Cargas axiales méaximas (tabla 4):

Barra 22 Barra 23
Permanente 36 kN (Traccion) 39 kN (Compresién)
Impuesta 59 kN (Traccién) 65 kN (Compresion)
Viento 59 kN (Compresion) 64 kN (Traccién)
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Bajo carga totalmente gravitatoria, la barra 22 es una barra tendida,
mientras que la barra 23 es una barra comprimida. Bajo carga de vien-
to sin cargas impuestas es cierto lo contrario.

Las hipoétesis de carga a considerar son:
Barra 22:

Traccién maxima =(1,35 x 36) + (1,5 x 59) = 137,1 kN
(Permanente + Impuesta)

Compresion méaxima = (1,5 x 59) — (1,0 x 36) = 52,5 kN
(Permanente + Viento)

Barra 23:

Compresion maxima = (1,35 x 39) + (1,5 x 65) = 150 kN
(Permanente + Impuesta)

Traccién maxima = no critica

Mediante calculos similares a los anteriores se encuentran adecuados
los perfiles siguientes:

Barra 22 perfil hueco rectangular de 60 x 40 x 3
Barra 23 perfil hueco rectangular de 80 x40 x5

4.4 Comparacion de los Tamanos de las Barras

Barra Perfil supuesto Perfil proyectado
Corddn superior 120 x 80 x5 120 x 80 x5
Cordon inferior 120 x 60 x 5 120 x 60 % 6,3
Diagonales:

Barras comprimidas 60 x 40 x5 80 x40 x5
Barras tendidas 60 x40 x 4 60 x 40 x 3

El método de evaluar el tamafio primario supuesto esta basicamente
justificado. Obsérvese que la colocacién de la seccion de los cordones
superior e inferior con el lado de 120 mm horizontal facilita la soldadu-
ra de las barras comprimidas diagonales. El lector puede comprobar
facilmente la posibilidad de utilizar un perfil hueco rectangular de 90 x
50 x 3,6 que es mas ligero y que se podria mostrar como una barra
adecuada.
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En el parrafo 3.6.2 (d) se afirmé que la flecha no seria critica. Segun
el analisis por ordenador, las flechas maximas de la celosia se
encuentran en la conexion 23.

Flecha por carga permanente = 35,3
Flecha por carga impuesta = 58,8

El coeficiente flecha/luz bajo la carga impuesta = 58,8/30000 = 1/510,
gue es satisfactorio.

4.5 Calculo de apoyos
Las cargas y momentos axiales se toman de la tabla 2.

Barras 1 a 4

Axial maximaCargas BM maximo
Permanente - 33 kN (C) 86 kNm
Impuesta - 55 kN (C) 142 kNm
Viento | - 50 kN (C) -146 KNm
Viento Il + 55 kN (T) -129 kNm

El esfuerzo axil negativo indica compresion
El esfuerzo axil positivo indica traccion

El momento flector negativo indica traccion en la cara interior del

e
Carga ponderada (accién de calculo): )
Permanente + Impuesta = (1,35 x 33) + (1,5 x 55)
= 127 kN (C)

Momento flector ponderado (momento flector de célculo):
Permanente + Impuesta = (1,35 x 86) + (1,5 x 142)

= 329 kNm
Carga ponderada: Permanente + Viento |

= (1,0 x33)-(1,5x50) = 42 kN(T)
Momento flector ponderado: Permanente + Viento |

= (1,0 x86) - (1,5x146) = —133 kNm
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De donde el peor efecto se debe a las cargas permanentes e impues-
tas.

Probemos IPE 450 Viga europea con alas de caras paralelas
h =450 mm b =190 mm t, =9,4 mm t =14,6 mm d = 378,8 mm
dit, =40,3 c/tt=6,5
A =98,8 cm? i, = 18,5cm i, =4,12 cm
- 3 - 3
W,, = 1500 cm W, y =1702 cm
Propiedades del Material
Clase S275 t <40 mm
f, = 275 N/mm? f, = 430 N/mm?

Clasificacion del perfil

Examinemos la resistencia del ala (tabla 5.3.1 - hoja 3) y del alma
(tabla 5.3.1 - hoja 1).

€= 235 =0,92
275

clt; = 6,5< 10 e Luego el ala es de clase 1

Para el alma, que esta a compresion axil y solicitacion de flexion,
determinamos

190
Zona en compresion

14,6

450

225

ad

24,6
rs
49,1
«—

Referencias

Tabla 3.1

5.3.3

Tabla 5.3.1
(Hoja 3)
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Longitud del alma sometida a carga axial directa = — M = 49,1mm
275 x 9,4
Luego la linea neutra plastica es 49,1/2 = 24,6 mm desde yy
ad = 225 + 24,6 - (h-d)/2
= 225 + 24,6 - (450 - 378,8)/2
= 214 mm
a = 214 /378,8=0,56 > 0,5

Paraa >0,5

Comprobacion drt,, < 3960 (13a -1)
< 396 x 0,92/(13 x 0,56 - 1)
< 58
40,3 < 58

Luego el alma es de clase 1

El perfil es globalmente de clase 1

En el célculo se precisan los comprobaciones: resistencia de la seccion
transversal y pandeo global (la cizalladura es muy pequefia y, por tanto, se
ignora).

Comprobacion de la Resistencia de la Seccion Transversal

Mgy = 329kNm Ngg = 127kN
Mpi.Rd = Waily 1702 %275 = 425kNm
' Yo 11x 103
98,8 x 275 ~

Npi.Rd = Afy/ MO T T11x10 = 2470 kN
n = Ngg/Npird

= 127/2470 = 0,051
a = (A-2bt)A (»0,5)

= (98,8 x 102 - 2 x 190 x 14,6)/(98,8 x 102)

= 0,438

PROYECTO FINAL
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5.4.8.1(iv)




425 (1 - 0,051)/(1 - 0,5 x 0,438)
517 kNm

Pero My, rq NO puede ser mayor que M, , gy

Portanto  Myyrq = 425 kKNm

Mggq 329 kNm

Es decir, la resistencia de la seccion transversal es adecuada
Verificacién del Pandeo Global

Bi...
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Es necesario satisfacer

Nsd + yMysa
Xmin Ay /yMl Wory fy /yMl

Ngg = 127kN Mygqy = 329kNm
N
ky = 1- Hysd perok, <15
Xy Afy

y

= - W, — W, , L
Hy = Xy (2Byy — 4) + W[ pero p, < 0,90

B ely E
Ay, = (MA)[BA] ®° donde
By = 1,0 A 1 = 939¢ = 93,9 x0,924
= 86,8

La esbeltez A en modo de pandeo requiere tener en cuenta A, y A,. En la
direccién z el apoyo puede restringirse por medio de los carriles del chapa-
doa 1,5 mc/c, 3 mclc, etc.

En la direccidn y el apoyo esté articulado y mantenido en su posicién en la
base, pero no en la conexién 5.

La referencia al andlisis del pértico por ordenador (no proporcionada) indi-
ca los movimientos horizontales y de rotacion.

Las cifras indican un punto de inflexiébn entre las conexiones 3 y 4.
Supongamos que se encuentra en la conexion 4, que esta 4 m por encima
de los cimientos. La longitud de pandeo correspondiente de una estructura
articulada en el extremo seria de 8 m.

No obstante, si se considerara que el punto de inflexibn se encuentra en el
punto 5, la correspondiente longitud de pandeo seria de 11 m. Esto puede
ser conservador, pero si hay dudas, es crucial buscar la seguridad, es decir,
en este caso utilizar:

Longitud de pandeo = 2,0L = 11m
|

Ay = - 11000 _ 60
Iy 185

PROYECTO FINAL
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Xy = (60/86,8) (1)%°> = 0,69
A, = I 3000 _ 72,8

i, 412
A, = (73/86,8) (1)°%°> = 0,84

Para BMy véase la figura 5.5.3 de Eurocddigo 4

M, Buty = 18-0,7¢
donde g = 0
BMD BMy = 1,8
(1702 - 150007
=0,69(2x%x18-4)+ —m

WM

w, = -0141

Para el pandeo alrededor de y-y, utilizar la curva “a”
Para el pandeo alrededor de z-z, utilizar la curva “b”

Coeficientes de reduccion x:

para A y = 0,69; X, = 0,852
para, = 0,84 x, = 0,700
Xmin = 0,700

_ (-0,141) x 127 x 10

=1 5
y 0,852><98,8><275J>l
k,= 1,008<15
ky, M
Luego Nsq + Y ySd

Xmin Afy /yMl Wp| fy /y,vIl

127 x11x10 +ZI,OO8><329><ZL1><103
0,700 x 98,8 x 275 1702 x 275

0,074 + 0,779

0,853<1,0

Bi...
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Las barras 1 a 4 satisfacen el pandeo.
Es necesario un embridado en la direccién z en < 3 m c/c.
Comprobacion de la Barra 5
Efectos maximos debidos a las cargas impuestas y permanentes:
Carga ponderada = (1,35x24)+(1,5%x40) = 92,4kN
Momento flector ponderado = (1,35 x 105) + (1,5 x 174) = 403 KNm
Comprobacién de la Resistencia de la Seccion Transversal
n = Nggq/Nprd
= 92,4/2470 = 0,037
a = 0438
Mny.Rd = Mpiyra @ -n)/(1-053)
= 425 (1-0,037)/(1- 0,5 x 0,438)
= 524 KNm
Pero My, rq N0 puede ser mayor que My, y g
Myy.rd = 425kNm
Mgy = 403 kNm
Luego la resistencia de la seccidn transversal es adecuada.

Verificacién del Pandeo Global

Ba = 10 A, = 868
1200
T = 60
A _ 1200 — 292
yA - 41:2 - )
- 6,5
= ! Xl =
Ay 86,8 0,075

PROYECTO FINAL
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— 29,2
= 1" x1 =
A 7 86,8 0,336
403 : 329 B
U] = 203 =0,816
BMy = 1,8-0,7 (0,816)
= 1,23
329
xy = 1,0
X, = 0,951
1702 —1500C
= 0,075(2x123-4)+ — ———
Hy (2x1, )+ 5 1500 L
My = + 0,018
0,018 x 92,4 x10
k, = 1-1-
y 1,0 x 98,9 x 275
ky = 0,998
Entonces

Nsd + ky My.Sd
Xmin Ay 1Yy Worfy /vy

92,4 0,998 x 403
0,951 x 2470 425

= 0,039 + 0,946
= 0985«<1

Se satisface el pandeo global.

Bi...
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Comprobacion de la Flecha Horizontal
La flecha limitadora es h/300

Flecha en Flecha en
Conexion 4 Conexion 39
mm mm
Permanente -5,0 +15
impuesta -8,2 +2,5
Viento | +11,9 +3,5
Viento Il +7,3 +3,4

Flecha maxima debida a las cargas permanentes e impuestas en la cone-
xion 4
= 5,0 +8,2=13,2mm = 13,2/4000

= L es decir < 1

- 303 300

Flecha maxima en los aleros, conexién 39, debida a cargas permanentes,
impuestas y de viento

= 15+25+35=75
75/6700 = —+ es decir < -
893 300

El perfil seleccionado satisface todos los criterios de calculo. La ecuacion de inte-
raccion de las cargas axiales y la flexion muestra claramente que el principal cri-
terio de célculo sera la flexion. Ello justifica la utilizacion de un perfil de viga.

4.6 Estructura metdlica de las crujias terminales

Hay varios métodos alternativos para proyectar la estructura metélica
de las crujias finales. Los apoyos pueden considerarse articulados o
empotrados en la base. Normalmente se calculan como articulados
en la parte superior, manteniéndose en su posicion por medio del
cabio del extremo o por “arriostramiento de pared” o de la cubierta, o
las correas. En consecuencia, los apoyos se calculan como elemen-
tos en voladizo apuntalados o vigas sobre dos apoyos. Las figuras 9
y 10 muestran disposiciones de arriostramiento habituales. Debe
advertirse que los puntales de la cabeza de los apoyos no son total-
mente rigidos. El arriostramiento de pared o de la cubierta pueden ser
simples barras diagonales o diagonales cruzadas. En las primeras,
las barras deben calcularse para transmitir la traccion y la compresion
directas (normalmente debidas a la carga de viento). Con arriostra-
miento cruzado, las barras a compresion se ignoran y se supone que
las barras a traccion transmiten toda la carga (a los cimientos en el
caso del arriostramiento de pared y a la cubierta en el caso de arrios-
tramiento de cubierta). EN EL CASO SIGUIENTE SE UTILIZA UN
ARRIOSTRAMIENTO SIMPLE. Es necesario comprobar las correas
con respecto a la carga axial adicional, dado que son ellas las que
proporcionan la reaccién de apuntalamiento.

PROYECTO FINAL
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7,7

16,9 18,4 16,9 7,7

Figura 9 Uso del arriostramiento cruzado

4.6.1 Cabios de la crujia terminal

6,0m

Los cabios de la crujia terminal se apoyan libremente en un tramo
de 7,52 m entre apoyos. Se mantienen en su lugar y estan carga-
dos por las correas situadas a 1,88 m entre ejes. Las cargas son
permanentes, impuestas y de viento (elevacion) sobre la cubierta,
junto con alguna carga vertical del chapado del extremo.

338 338

| !

77 16,9 18,4 16,9 7,7kN

Figura 10 Uso de un arriostramiento simple (o a tension)

Referencias
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Cargas (véase 3.7)

Cargal/correa

Permanente 4,13/2 = 2,07 kN
Impuesta 6,87/2 = 3,44 kN
Viento (elevacién)  7,4/2 = 3,70 kN

Recubrimiento vertical, digamos 0,2 x 1,88 x 1,5/2 = 0,3 kN

Carga descendente maxima de calculo (W) = 1,35 (2,07 + 0,3) + 1,5 (3,44)
= 8,4 kN

Luego la reaccién = 8,4 x 2 = 16,8 kN
Carga maxima ascendente de calculo = 1,0 (2,37) - 1,5 (3,7) = 3,2 kN

Momentos flectores maximos de calculo en C debidos a “W” = 1,5W x 3,76 —
—W x1,88=3,76 W.

Momento flector méaximo de célculo = 3,76 x 8,4 = 31,6 kNm.
Tolerancia para el peso propio, de calculo 34 kNm.

El cabio debe calcularse como una viga restringida en los puntos de las

correas.
Probemos IPE 200
h = 200 mm A = 28,5 cm?
b = 100 mm iy = 8,26 cm
ty, = 5,6 mm i, = 2,24 cm
t = 8,5 mm r = 12 mm
_ 3 — 3
Wy = 194 cm Wp,_y = 221 cm
w, = 28,5 cm?3 Wy, = 44,6 cm3
f, = 275 N/mm?2 O = 0,92
Clasificacién del perfil: 532
Tabla 5.3.1
i=@=28,4<728
ty 56
E = 100 =118 < 72¢
t 8,5
El perfil es de clase 1
Resistencia de la seccién transversal a flexion
5.45
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Mcrd = Mpird = Wory %/ Yo

_ 221x10% x 275
1,1x10°
Megg <Mgq (= 34 kNm)

= 55,3kNm

Resistencia de la seccién transversal a cortadura

VpI.Rd = Av (fy / @ )/ Ymo
A, =A-2bt+(t,+20tk
=2850-2x%x100%x8,5+ (5,6 +2x%x12)%x8,5
= 2850 - 1700 + 251,6 = 1402 mm?
Vpirg = 1402 x 275/ 3)/1,1
=202 kN
Vp'_Rol > Vg4 (= 16,8 kN)
Comprobacion de la flecha:
Supongamos una carga impuesta total de 3,44 kN que actlia como carga
puntual centrada. Entonces la flecha central es WL3/48El. Incluso si las car-
gas se consideran como una sola carga puntual central, tenemos que la fle-

cha no es significativa.

Utilicemos IPE 200 para el cabio de la crujia terminal

Referencias
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4.6.2 Apoyos de la pared del testero

Se supone
carga uniforme
de viento

Estos apoyos aguantan los cabios y carriles de la crujia terminal.
Por tanto, soportan cargas verticales y de viento, tal como se ve en
la figura 11.

Peso de Cargas de cabios
cerramiento y tirantes

l Atado de cubierta

. ' _aﬁtl]a como apoyo
A

8,0m

V%%

Figura 11 Cargas sobre los soportes de la pared del testero

Supongamos que los apoyos estan empotrados en la base y arti-
culados en la cima y que, por tanto, se han calculado como un ele-
mento en voladizo apuntalado. El apoyo central tiene unos 8 m de
altura.

Reacciones a las cargas de calculo permanentes e impuestas = 2
x 16,8 = 33,6 kN.

Peso propio del chapado = 0,2 kN/mZ2.
Peso de los carriles = 0,2 kN/m (N° 5 de 7,5 m de longitud).

Peso total del chapado y los carriles = (0,2 x 7,5 x 8) + (0,2 x 5 x
7,5) = 19,5 kN.

Carga vertical de calculo = 33,6 + (1,35 x 19,5)

= 60 kN, tomemos 65 kN con la tole-
rancia por el peso propio.

Carga de viento (véase 3.3)
En el extremo del edificio, coeficiente de presién = (Cpe Cpi) =1,0.

En un proyecto conservador suponemos que la carga de viento
sobre toda la altura del cabio es de 0,582 kN/m?2.

Referencias
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La carga de calculo total debida al viento = 1,5 x 1,0 x 0,582 x 8 x
7,5 =52,4 kN.

El momento flector m&ximo en un elemento en voladizo apuntala-
do se produce en la base y es igual a WL/8. Momento flector maxi-
mo debido al viento = 52,4 x 8/8 = 52,4 KNm.

Ignorando la elevacion del viento, proyectamos el apoyo del cabio
para una carga vertical de 65 kN y un momento flector de 52,4
kNm. Debe advertirse que la flexion es la accién aplicada que con-
trola el calculo.

La reacciéon en el extremo articulado de un elemento en voladizo
apuntalado es

3 W =§><52,4 =19,7kN
8 8

Esta carga es la carga transmitida al arriostramiento para el viento
(cubierta).

Considerando los efectos del pandeo:
Ley, =0,85L=0,85x8=6,8m L, =0,85%x8=6,8m.
Usamos IPE 300 (EB) para los soportes de la pared del testero

4.7 Arriostramiento

4.7.1 Arriostramiento de la cubierta (En ambos

extremos del edificio) - Figuras 9y 10

La carga de viento en el extremo superior del apoyo central = 19,7
kN. En la cima de los apoyos intermedios = 19,7 x 7,35/8 = 18,1 kN
(es decir, proporcional a la altura del soporte).

En la cima de los apoyos de los extremos = 19,7 x 6,7/(8 x 2) = 8,2
KN.

Si se utiliza un arriostramiento en cruz de San Andrés, se supone
gue las barras a traccion asumen toda la carga. Por sencillez de
construccion se utiliza un arriostramiento simple, figura 10.

La traccion maxima se produce en la barra (a) = (36,2 — 8,2) x 9,6/6
= 45 kN.

Dado que se utiliza un arriostramiento simple, la barra se calcula
para fuerzas de compresién, dado que la carga es menor ya que
s6lo es necesario dimensionar para los coeficientes de presién de
succion (Cpe - Cpe ) = (0,6 - (+0,2)) = -0,8 en lugar de 1,0.

Carga de célculo = 0,8 x 45 = 36 kN.

Referencias
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Nota: para satisfacer este criterio basta con un perfil relativamente
esbelto. Es importante que las flechas de la barra bajo el peso pro-
pio se comprueben para evaluar si desequilibran la resistencia al
pandeo de la barra.

Usemos 114,3 x 5 perfil hueco circular para el arriostrado de la
cubierta

Seria necesario comprobar con el fabricante el efecto de la carga
axial mas la flexion en las correas de la nave del extremo, dado que
normalmente su documentacion no tiene en cuenta las cargas axial
y de flexibn combinadas. También debe advertirse que normal-
mente las tablas de carga enumeradas por los fabricantes para sus
perfiles laminados en frio se obtuvieron mediante ensayos. Una
posibilidad es utilizar un perfil mas grueso solo para las naves de
los extremos.

Referencias
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4.7.2 Arriostramiento de las paredes del testero

(en ambos extremos del edificio) (figura 12)

>
\4

(a)

6,7m

75m

A

Figura 12 Arriostramiento de las paredes del testero

La barra (a) tiene 10,1 m de longitud y ha de resistir una cara del
viento (F) de unos

F=qCh—Cp aA2
donde
Cpe —Cpi =10

q = 0,582 kN/m? (véase la tabla 1)
A=3x6,7=20,1m2

F=(,5x%x1,0x0,582 x 20,1)/2 = 8,8 kN

Fuerza sobre la barra (a) = 8,8 x 10,1/7,5 = 11,9 kN.

Usamos 139,7 x 5 perfil hueco circular para el arriostramiento de
las paredes del testero

4.7.3 Arriostramiento longitudinal de la pared lateral

(en ambos extremos del edificio) (figura 13)

La barra (b) tiene 9 m. La fuerza del viento al nivel de los aleros es
de 36,2 kN (figura 8). Luego la fuerza sobre (b) = 9/6 x 36,2 = 54,3
kN.

Usamos 114,3 x 5 perfil hueco circular

Referencias
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(b)

4.8

% 7 077

Figura 13 Arriostramiento longitudinal de la pared lateral

Base del Apoyo

La suposicion basica en el analisis de pérticos era que la conexién
en la base del apoyo debia ser articulada. La conexién ha de ser
capaz de transmitir compresion axil, cortadura y elevacién. Se utili-
za como placa de base una simple chapa soldada al apoyo, tal
como se muestra en la figura 14.

457x191x89UB
A
v /

iz

6 soldaduras de angulo (alma)

10 soldaduras de angulo

400
192

250 100 \

4 M20 grado 4,6

Figura 14 Detalles de la Placa de base

Para satisfacer los requisitos de seguridad actuales, es necesario
incluir cuatro tornillos para garantizar la estabilidad de los apoyos
durante el montaje. Estos cuatro tornillos pueden colocarse cerca
unos de otros alrededor del eje YY, tal como se muestra en la figu-
ra 14. Mantener los tornillos cercanos al eje del apoyo garantiza que
se mantiene al minimo cualquier efecto del momento de empotra-
miento.
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Cargas (tabla 2) Cargas Sin Ponderar (kN)
Carga permanente vertical maxima =33
Carga impuesta vertical maxima =55
Elevacion del viento maxima =55

Cortadura combinada con las cargas (analisis por ordenador)

Permanente =19 kN
Impuesta =32 kN
Viento, con la elevacion méaxima =26 kN

Cargas verticales de calculo

Debidas a permanentes + impuestas

= (1,35 x 33) + (1,5 x 55) =127 kN

Debidas a permanentes + viento

=(1,0 x 33) — (1,5 x 55) = 50 kN, elevacion

Cargas de cortadura de calculo debidas a permanentes e impues-
tas

= (1,35 x 19) + (1,5 x 33) =75 kN

Cargas de cortadura de calculo debidas a permanentes y viento
= (1,35 x 19) + (1,5 x 26) = 65 kN

Placa de base para los apoyos principales 600 x 400 x 20 mm

Pernos de sujecidon (cuatro)

Estos pernos se calculan para resistir la traccion debida a la eleva-
cion y la cortadura subsecuente.

Por tanto usaremos cuatro tornillos de sujecion M20 de Grado 4,6
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4.8.2 Soldaduras

Es recomendable colocar alrededor de todo el perimetro de la viga
en | un corddn de soldadura en angulo para evitar la formacién de
cavidades de corrosion entre el apoyo y la placa de base. Por razo-
nes practicas se sugiere que la soldadura sea al menos de 6 mm.

Usaremos soldaduras en angulo de 6 mm en el alma y de 10 mm
en las alas

Referencias
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5.

CIMIENTOS

Los cimientos deben poder transmitir las cargas verticales y horizontales al
suelo y resistir la elevacion.

Compresidn vertical maxima = 127 kN
Elevacion 50 kN (ambas ponderadas).
Para evitar la elevacion cada losa de los cimientos debe pesar 50 kN como mini-
mo. Con hormigoén de 24 kN/m?3 el volumen necesario sera = 2,08 m3. Una base
de 0,9 m de profundidad y 1,5 m? es adecuada, siempre que el suelo ofrezca

una resistencia de apoyo de 127/(1,5 x 1,5) = 56,4 kN/m?2.

También debe comprobarse la capacidad de los cimientos para resistir vuelcos
y proporcionar resistencia al deslizamiento por cortaduras horizontales.

Usaremos unos cimientos de hormigén de Grado 20, de 1,5 m2 x y 0,9 m de
profundidad

Referencias
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6. PLAN DE CONJUNTO FINAL DEL PORTICO

En las figuras 2 y 10 se muestra el plan de conjunto de la estructura meta-
lica del edificio.

Finalmente debe realizarse una comprobacion del peso propio de la viga
comparando el estimado con el real. El proyectista puede haber de decidir
si es necesario un nuevo analisis.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.2: Analisis de Porticos:
Introduccion y Analisis Elastico
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Presentar los principios basicos del dise-
flo de pérticos por medio del analisis elastico. El
ambito incluye los pérticos con perfiles de sec-
cion variable. La leccién se ilustra con un ejem-
plo de proyecto.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Lecciones 3.3: Propiedades Mecanicas

de los Aceros

Leccion 3.4: Calidades y Tipos de
Acero

Leccion 4.1: Fabricacion General de
Estructuras de Acero

Leccion 8: Estabilidad Aplicada

Leccion 9.2: Clasificacion de las
Secciones Transversales

Leccion 9.3: Pandeo Local

Lecciones 9.9: Vigas No Arriostradas

Lecciones 12; Construccién mixta

Leccion 13.1.1; Uniones en Edificacién

Lecciones 13.4:  Andlisis de Uniones

LECCIONES AFINES

Lecciéon 13.6: Uniones de momento

para Pérticos Continuos

Edificios de Una Sola
Planta

Lecciones 16.1:

RESUMEN

Introduccidn; ventajas econémicas de uti-
lizar porticos con perfiles de seccidn variable de
viga | con almas ligeras y alas de Clase 2 o 3;
resumen de métodos de construccion con refe-
rencias cruzadas a las lecciones de construc-
cion.

Métodos de calculo de pérticos uniformes
y con perfiles de seccién variable; necesidad de
tener en cuenta los cerramientos con momentos
flectores y condiciones de elevaciéon asimétricas.
Métodos de evaluacion de la resistencia de las
secciones transversales. Almas ligeras bajo fle-
Xién, cortante y compresiéon combinadas.

Calculo de uniones: requisitos de la
estructura secundaria, incluido el arriostramien-
to.
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1. INTRODUCCION

Los porticos son es-
tructuras de una sola planta y
una o varias naves con la cu-
bierta inclinada o plana (figu-
ra 1). En esta leccion se pre-
sentan el analisis y calculo
elasticos de porticos conside-
rando principalmente el caso
de una sola nave y cubierta
inclinada, el mas habitual en
la practica.

La siguiente leccion
presenta el calculo de porti-
cos mediante el analisis plas-
tico. El analisis plastico con-

seguira la mayor economia Figyra1 Tipos de pérticos

cuando la estructura esté for-
mada por perfiles laminados de
Clase 1 y el célculo venga determi-
nado por la resistencia. Tal como se
muestra en la figura 2a, se utiliza la
redistribucion plastica para aprove-
char al maximo la resistencia de la
estructura.

No obstante, hay situaciones
en las que no puede utilizarse el
analisis plastico:

i. La estructura esta formada
por perfiles de Clase 1 pero
el calculo viene determinado
por la rigidez (flechas).

ii. La estructura incluye perfiles
de Clase 2 o superior.

Si se utilizan perfiles prisma-
ticos, p. ej. perfiles laminados, la dis-
tribucion elastica de los momentos
es tal que la estructura es relativa-
mente ineficaz, tal como se muestra
en la figura 2b. Debe escogerse un
perfil de viga que satisfaga el
momento gobernante en los hom-
bros; al alejarse de los mismos, las
tensiones en la viga son bajas.

Cubierta a 2 aguas

(b) Pértico de perfiles prismaticos disefiado segiin
la teoria de elasticidad

Estructura de
una sola nave

Cubierta plana

Estructuras de
varias naves

Envolvente
de resistencia

(a) Portico disefiado segiin la teoria de la plasticidad
con refuerzos en las conexiones

N

(c) Portico de perfiles ahusados disefiado segin
la teoria de la elasticidad

Figura 2 Diagramas de momentos para porticos
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INTRODUCCION

La mejor economia de materiales de una
estructura calculada elasticamente se consigue
utilizando perfiles soldados de alma decreciente.
Tal como se muestra en la figura 2c, la altura del
perfil puede ajustarse para cubrir el momento
flector, y las tensiones son altas en toda la
estructura. En la figura 3 se muestra un plan de
conjunto de un sistema estructural de este tipo

[1].

Una vez aceptado el concepto de utilizar
barras no prismaticas, el proyectista tiene la
libertad de escoger los siguientes parametros
geomeétricos independientes:

e canto

+ forma de la barra, es decir, variacion del
canto en distintos puntos de la barra

e anchura y espesor del ala superior (proba-
blemente variable en distintos puntos de la
estructura)

e anchura y espesor del ala inferior (proba-
blemente variable en distintos puntos de la
estructura)

Unién de cumbrera

Union del codo

Base articulada

» espesor del alma (probablemente variable
en distintos puntos de la estructura)

Para determinar estos parametros debe
utilizarse alguna forma de idealizacion que tenga
en cuenta los embridados reales. En la practica
se ha observado que la mayor economia suele
obtenerse con:

Alas de Clase 2 0 3

Almas de Clase 3 0 4 con una relacion
maxima entre altura de ala (d) y espesor (t) de
200 y sin ninguna rigidizacion.

Con estas restricciones se pueden conse-
guir grandes ahorros en comparacion con el dise-
fio plastico, tal como se muestra en la figura 4.

Naturalmente, minimizar el peso no signifi-
ca necesariamente minimizar el coste. En este
caso, la economia general de la construccién sélo
se conseguira si se acude a la fabricacion auto-
matica. Posteriormente, en esta misma leccion, se
resumen los dltimos desarrollos en este campo.

Correas Multibeam conformadas
en frio y galvanizadas

Carriles laterales y
vigas de alero

Figura 3 Perspectiva de una nave de porticos de perfiles ahusados
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Diseiio plastico

———
———
|
1
, i 87 kg/m
Pilar ! (con refuerzo
===t==  forma de cuiia)
Cabio

(con refuerzo
forma de cuiia)

—— . v e
Diseiio elastico
51 kg/m 25 kg/m
Seccion de
momento
Seccidn de
momento
maximo
— /™

Figura 4 Comparacion de secciones transversales para porticos

El comportamiento de las secciones con
elementos ligeros es, por definicion, mas com-
plejo que el de los perfiles compactos de Clase
1, debido a las abolladuras y la distorsion de las
secciones transversales. Son necesarios proce-
dimientos especiales de céalculo y se ha de pres-
tar mas atencion a estabilizar la estructura con el
apropiado arriostramiento de la estructura
secundaria. Estos temas se tratan posteriormen-
te en la leccién. La complejidad de estas com-
probaciones de resistencia y la mayor compleji-
dad del andlisis hacen necesaria la adopcién del
célculo asistido por ordenador.

Asi, antes de plantearse los pérticos con
perfiles de seccidn variable, es necesaria una
importante inversidn tanto en fabricacion auto-
matica como en calculo asistido por ordenador.
Hecha esta inversion, la utilizacién de pdrticos

con perfiles de seccion variable soldados pre-
senta importantes ventajas respecto a los porti-
cos de perfiles laminados:

* Permiten conseguir notables ahorros de
peso y coste.

» Son intrinsecamente mas rigidos gracias a
qgue los perfiles soldados optimizados son
considerablemente mas altos que los perfi-
les laminados de la misma resistencia.

 La fabricacion y el disefio automaticos pue-
den integrarse facilmente en un sistema de
fabricacion totalmente computarizado, con
muy rapida y precisa estimacion de costes,
control de existencias y reduccion de sobran-
tes computarizados, planos computarizados
y equipos controlados por ordenador.
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ANALISIS ELASTICO DE PORTICOS

2. ANALISIS ELASTICO
DE PORTICOS

El analisis elastico de pérticos con perfiles
prismaticos puede realizarse con facilidad por
ordenador. También se utilizan métodos manua-
les y graficos [2,3].

El analisis de los pérticos con perfiles de
seccion variable es algo mas complejo. La varia-

CHECNCRONTNONS)

Figura5 Modelo analitico para un portico de perfiles ahusados

Carga muerta +
carga variable total

Figura 6 Diagrama de momentos flectores

Carga muerta +
carga variable s6lo en tramo B-C

(Eje: Linea exterior de la viga o del pilar)

cion de larigidez en distintos puntos de la estruc-
tura hiperestatica influye en la distribucion de los
momentos y las fuerzas axiles y de cortantes
asociadas. Existen procedimientos para el anali-
sis manual [4], pero en la practica suele hacerse
por ordenador. La figura 5 muestra un modelo
analitico habitual; las vigas y soportes se dividen
en elementos a cortante; cada elemento se con-
sidera como una barra prismatica y se le asignan
las propiedades promedio en toda su longitud. El

Elemento tipo de viga con propiedades
constantes en toda su

longitud (de nudo (i8)al nudo{9))

2O ®® O

Carga muerta +
carga del viento
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andlisis proporciona toda la distribucién de
momentos, cortantes y axiles de cada elemento.

En los perfiles de seccién variable, la eco-
nomia obliga a reducir localmente la altura del
perfil, y por tanto su resistencia, en cualquier
punto donde sea posible. Por ejemplo, el punto
11 de la figura 5 es un punto de inflexién bajo
cargas verticales simétricas. Estas zonas de
resistencia reducida no existen en las estructu-
ras con barras de seccidn constante y, por tanto,
los proyectistas no estan acostumbrados a pen-
sar en el diagrama completo de los momentos
flectores de tales estructuras. La figura 6 mues-
tra los diagramas de momentos flectores presen-
tes en una estructura a dos aguas normal.
Queda claro que, cerca de las zonas de altura
minima, el célculo puede venir dirigido por car-
gas de configuracion y otras no simétricas.

2.1 Estados Limite de Servicio

Bajo las combinaciones de acciones a con-
siderar para establecer los estados limite de servi-
cio, el Eurocédigo 3 [5] recomienda que las flechas
de los porticos no excedan los siguientes valores:

* Flechas horizontales en la parte superior de
los soportes

* porticos sin viga-carril: k/150
« otros edificios de una sola planta: k/300
(donde k es la altura del soporte)

» Flechas verticales totales de las vigas: L/200

(donde L es la luz de la viga)

()

Figura 7 Imperfecciones de porticos

Normalmente, en los pérticos con cubierta inclina-
da, el criterio de flecha de las vigas no es crucial.

Todas las cubiertas con una inclinacion
menor del 5% deben comprobarse para garanti-
zar que el agua no puede embalsarse. En esta
comprobacion debe dejarse un margen para
posibles imprecisiones de construccién y para el
asiento de los cimientos, flechas de los materia-
les de cobertura, flechas de los elementos de
construccion y efectos del precurvado, si lo hay.

Si la inclinacion del techo es menor del
3%, deben realizarse célculos adicionales para
comprobar que no puede producirse un colapso
debido al peso del agua embalsada en los char-
cos que pueden formarse debido a la flecha de
los elementos de construccion y el material de la
cubierta o por la nieve retenida.

2.2 Imperfecciones

En el calculo de estado limite ultimo, en el
analisis global de la estructura, deben preverse
los efectos de las imperfecciones de la estructu-
ra por medio de una imperfeccién geométrica
equivalente en forma de inclinacion inicial (figura
7a) determinado a partir de:

@ ={0,5 + 1/n, }%° = 1/200 donde n, es el nu-
mero de soportes
para poérticos de
una sola nave

En la practica, es mas cémodo, y esta
aceptado en el Eurocddigo 3 [5], sustituir la incli-
nacion inicial por un sistema de fuerzas horizon-

() ON>
> >

o) Ni= Esfuer.zo a{xial o
en el pilar i

N PN2
& «

(b)
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ANALISIS ELASTICO DE PORTICOS

tales equivalentes, tal como se muestra en la
figura 7b.

Las imperfecciones de las barras se tie-
nen en consideracion al realizar el analisis global
de la estructura, incorporando la curvatura ade-
cuada en los soportes, tal como se muestra en la
figura 8. El valor €od del arqueo depende del tipo
y la dimensidn del perfil del soporte y esta indi-
cado en el Eurocddigo 3 [5].

Las imperfecciones de las barras pueden
no considerarse en el analisis global de la
estructura si A < 0,5 {Ag, / Ng4}°>

donde:

Ngy es el valor de calculo del esfuerzo
de compresion

>|

es la esbeltez dimensional en el
plano, calculada utilizando una longi-
tud de pandeo igual a la longitud de la
barra.

Figura 8 Imperfecciones de arqueo

2.3 Analisis Global de
Segundo Orden

El analisis global de segundo orden, que
incluye las imperfecciones de la estructura y de
las barras es el método mas exacto y adecuado
para poérticos con barras de seccion variable.
Algunos programas de ordenador existentes:

e Calculan las propiedades del perfil en la
mitad de cada elemento de viga y soporte.
Conocidos los valores extremos del alma y
las dimensiones del ala y el nUmero de ele-
mentos de igual longitud de las vigas y los
pilares a utilizar.

» Calculan la posicion de cada nodo cuando
se conocen la inclinacién en la parte supe-
rior de los soportes y el arqueo en la mitad
de los mismos.

» Ejecutan un andlisis elastico de segundo
orden de la estructura plana.

Después de obtener los resultados del
célculo por ordenador, no es necesario un calcu-
lo manual adicional de la longitud de pandeo ni
del pandeo en el plano de las barras. Las Unicas
comprobaciones necesarias son:

 Los valores de las tensiones en las barras, que
no deben exceder la tension de fluencia fy;

» El pandeo fuera del plano de los soportes,
excepto si hay paredes, carriles o revesti-
mientos que los impidan;

» El pandeo lateral por torsion de las barras.

Si la estructura incluye secciones de
Clase 4, debe determinarse la seccion transver-
sal efectiva reducida. Si las secciones son de
Clase 1, 2 0 3, no es necesario.

Dado que el analisis de segundo orden no
es lineal, los calculos compuestos deben reali-
zarse para todas las combinaciones de carga.
No hay posibilidad de superponer los efectos de
cargas elementales.
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2.4 Analisis Global de
Primer Orden

También pueden aplicarse los llamados
“métodos de calculo simplificados”, pero presen-
tan varias desventajas:

* Precisan mas calculos manuales

e Son menos precisos: necesitan aproxima-
ciones

» Se encuentran en la banda de seguridad en
comparacion con los métodos de segundo
orden, por lo que no son econdémicos dado
que se tiene en cuenta el peso del acero.

En estos “métodos simplificados”, se rea-
liza un andlisis elastico global de primer orden
por medio de calculos computarizados (0 a
mano, pero soélo para pérticos de barras de sec-
cion constante y una sola nave) teniendo en
cuenta las imperfecciones de la estructura (nor-
malmente fuerzas horizontales).

Dado que los porticos de una sola nave
no son muy rigidos, normalmente han de ser cla-
sificados como estructuras traslacionales. En la
mayoria de estados de carga esta situacion se
produce si:

Ver <10 Vgy
donde V.4  es el valor de calculo de la carga
vertical total
Ve es el valor elastico critico de ago-

tamiento en modo traslacional.

Después de realizar el analisis global de
primer orden, Eurocédigo 3 incluye dos posibili-
dades de calculos manuales complementarios:

Primera posibilidad - Método de “amplificacion
de momentos”

1. Aumentar los momentos de las fuerzas
horizontales multiplicandolos por el coefi-
ciente 1/(1 - V4 / V).

2. Calcular las longitudes de pandeo en el
plano de las barras en el modo intrasla-
cional de pandeo.

3. Comprobar la resistencia al pandeo en el
plano de las barras por medio de las for-
mulas adecuadas, indicadas en el
Eurocddigo 3.

Segunda Posibilidad - Método de las “longitudes
de pandeo en modo traslacional”

1. Aumentar los momentos de las fuerzas hori-
zontales sobre las vigas y las uniones entre
vigas y pilares, multiplicAndolos por 1,2.

2. Calcular las longitudes de pandeo en el
plano de las barras suponiendo el modo
traslacional.

3. Comprobar la resistencia al pandeo en el
plano de las barras por medio de las for-
mulas de pandeo adecuadas, indicadas
en el Eurocédigo 3 [5].

Las formulas que deben aplicarse a los
puntos 2 y 3 (longitudes de pandeo y resistencia
al pandeo) se indican en el Eurocédigo 3 para
las barras de seccién constante, pero no son
aplicables a las barras de seccién variable. Para
éstas, pueden utilizarse soluciones aproximadas
conservadoras.

Finalmente, las comprobaciones comple-
mentarias presentadas para el analisis de
segundo orden también deben realizarse
mediante calculo manual para tensiones, pandeo
fuera del plano y pandeo lateral por torsion.

Si la estructura incluye perfiles de Clase
4, debe determinarse la seccién transversal efec-
tiva reducida.
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3. CARACTERISTICAS lladuras bajo flexiones, cortantes y compre-
ESPECIALES DEL siones del tipo mostrado en la figura 9. Esta
COMPORTAMIENTO DE forma de inestabilidad no es fre'c.ugnte en
LOS PORTICOS CON otras formas de estructura de edificios.
PERFILES DE SECCION o Abolladura del ala
VARIABLE Y REGLAS
DE PROYECTO ASOCIADAS Normalmente, las alas estan restringidas a

las Clases 2 y 3 y no es necesario tener en
* Abolladura del alma cuenta su abolladura.
La esbeltez del alma (d/t) puede llegar a » Pandeo vy distorsién de la estructura entre
200. Por tanto el alma esta sometida a abo- puntos fijos

<;<<i:> OCOCOC,

(a) Flexion

(b) Cortadura

ﬂ ///’—\\\\
ﬂ% /< )
—» \\\\__’///

(¢) Compresién

—

Figura 9 Abolladura de un alma delgada
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Restriceion por
la correa

.

Restriccion por
la riostra

Figura 10 Pandeo distorsional entre riostras

Tal como se muestra en la figura 10, el
pandeo de un cabio o de un soporte
entre vientos es una interaccion comple-
ja de la abolladura del alma, el pandeo
lateral por torsion y la distorsion de la
seccion transversal. Recientes estudios
[6] han considerado directamente estos
efectos con el resultado de avanzados
enfoques de calculo. No obstante, el sis-
tema de la seccion transversal efectiva
reducida, mostrado en la figura 11, es
mucho mas simple y consigue una coin-
cidencia satisfactoria con los resultados
experimentales.

La comprobacion de la resistencia es
entonces como sigue:

Restriceion por

7\1: correa

Restriccion por
la riostra

Determinar las tensiones por flexion y
compresion sobre la seccion efectiva.

Comprobar que la resistencia a la com-
presién del perfil T es mayor que la com-
presién aplicada, suponiendo que tiene
una longitud de pandeo igual a la separa-
cion entre arriostramientos.

Comprobar el ala a traccién para garantizar
gque no hay fluencia. La fluencia sélo sera
determinante si el perfil es muy asimétrico.

Comprobar la resistencia del alma bajo
compresion, flexién y cortante combina-
das utilizando las dos primeras acciones
basadas en el punto i. anterior.
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* Unién en los hombros

El comportamiento de la unién en los hom-
bros se comprende mejor si se sigue el
desarrollo de la unién utilizada por un desta-
cado fabricante britanico [7]. Originalmente,
se consideraba la unién mostrada en la figu-
ra 12a. El comportamiento era satisfactorio,
pero habia un importante problema de esta-
bilidad en la esquina interior. La falta de con-
tinuidad entre las alas a lo largo de la unién,
agravada por la carencia de arriostramiento
debida a las tolerancias de las chapas de
testa, conduce al agotamiento prematuro en
este punto por pandeo fuera del plano. Este
problema podia controlarse fijando vientos
directamente en esta esquina, pero se trata
de una solucién costosa en ausencia de
algun carril lateral o correa adecuados para
dicho viento.

le B 5|
I i
i T
74 T A A
Traccion
D/2
t
> <
/ G D
u 7
D/6 Compresiéon
4 ] v

Figura 11 Reduccion de la seccion transversal

CARACTERISTICAS ESPECIALES...

La estabilidad de la esquina anterior, en
este célculo elastico, puede conseguirse
prolongando una u otra de las alas interio-
res (de compresién) a lo largo de la linea de
carga a traccion, tal como se muestra en la
figura 12b.

— @

Figura 12 Tipos de conexiones de alero
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Generalmente, sera necesario algun tipo de
rigidizacién en el punto X de la figura 12h.
En ausencia de un rigidizador diagonal, por-
que el panel de la esquina sea delgado, la
elevada cortante de la esquina la soporta la
accion del campo de traccion mostrado en
la figura 12c. El resultado es una reduccién
local del brazo de palanca, lo que provocara
un considerable aumento de la compresién
en la vecindad inmediata de la esquina inte-
rior, llevando a un agotamiento prematuro.
Se decidié proporcionar una considerable
rigidez diagonal, tal como se muestra en la
figura 12d, que podia resistir la compresion
combinada de ambas alas gracias a la trian-
gulacion directa de las fuerzas. Este rigidi-
zador asume las funciones de mantener el
brazo de palanca alrededor de la esquina,
rigidizar el ala para que pueda resistir la
compresion horizontal del ala entrante y
estabilizar el alma delgada.
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* Fuerzas sobre los Arriostramientos

Los criterios de célculo tradicionales para las
fuerzas sobre los arriostramientos son empi-
ricas. Los valores de célculo habituales son
del 2149 de la fuerza méaxima resultante en
el area comprimida de los perfiles soldados,
distribuida entre los embridados situados a
lo largo del elemento. La experiencia ha
demostrado que este enfoque es satisfacto-
rio. No obstante, las secciones altas y delga-
das caracteristicas de las estructuras con
secciones armadas de secci6n variable
fabricadas con una elevada relacién entre
Ixx e lyy, son mas propensas al pandeo.
Trabajos anteriores [7 y 8] sugieren que un
valor del 2% en cada arriostramiento seria
mas adecuado.
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DISENO PRACTICO Y FABRICACION...

4. DISENO PRACTICO Y
FABRICACION DE PORTICOS
CON PERFILES DE SECCION
VARIABLE

La potencial ventaja econémica de los
porticos con perfiles de seccién variable sélo
puede conseguirse si la complejidad estructural
tiene su contrapartida en unos procedimientos
de gabinete y una fabricacion eficientes.

El disefo, realizacién de planos, estima-
cion y control de existencias deben estar infor-
matizados. Los procedimientos de calculo tienen

-
\

El sobrante rectangular
vuelve al almacén

gue acompanfarse de andlisis y comprobaciones
y optimizacion de la resistencia y capacidad en
servicio. La delineacion debe generar planos
completos basados en las orientaciones detalla-
das y especificadas por el taller. Como subpro-
ducto, se generan datos para todas las maquinas
de control numérico del taller. Con estos datos
se debe proceder a una precisa estimacion. En
la fase de licitacién, se puede utilizar para la pre-
paracion de informacién precisa sobre costes y
plazos sin la preparacién de planos completos y
datos de control numérico. El control de existen-
cias puede utilizarse para reducir los sobrantes
al minimo; esto es particularmente importante en

Soldaduras a tope

Soldaduras a tope

Soldaduras a tope

Figura 13 Patrones de corte de chapas de alma
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el caso del corte eficaz de las almas de seccién
variable. La figura 13 muestra un esquema de
corte habitual para una chapa de alma. La utili-
zacién de materiales en existencia puede intro-
ducirse como restriccion en la optimizacion del
disenio.

El nucleo de la fabricacion semiautomati-
ca es la soldadura eficiente de las alas al alma.
La soldadura suele basarse en el proceso de

1 mm
maximo
—> le—

Chapa de cobre
adosada refrigerada

Antes de soldar

Después de soldar

Figura 14 Soldadura por una sola cara

arco sumergido monolateral mostrado en la figu-
ra 14. Las caracteristicas basicas del proceso se
muestran en la figura 15. En la leccion 4.4, que
trata el Trabajo de Taller, se proporcionan mas
detalles. No obstante, para conseguir una efica-
cia general, este proceso de fabricacién tiene
que estar apoyado en:

* una gestién eficaz de los materiales de los
componentes de las almas y las alas.

$»8mm
€<—>

d

1 mm
maximo

$15mm
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Dos electrodos de soldeo de

/ arco sumergido \
g4 N

4 4 A A
7 7 N\ AN

i Rodillo tractor AN

| |
| I
| |
I N |
8 A NN 8
! Rodillo fijacién del alm\),_\%
—Rodillo Rodillo——

a i

Rodillos de soporte del alma
| | |
i Rodillo tractor | i
| L
| |

Figura 15 Equipo de soldeo automatico

|
|
|

\\L
1

» mecanizado por control numérico del alma, » soldadura a tope semiautomatica de las
y también de las alas si se obtienen cortan- uniones entre alas y alma.
do una chapa.
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5. RESUMEN FINAL

» Los poérticos de perfiles de seccion variable
fabricados mediante soldadura automatica
pueden utilizarse para crear edificios indus-
triales estéticos y econémicos.

» Es mas probable obtener una mayor econo-
mia con alas de Clase 2 0 3 y almas de Clase
3a, con un perfil que proporcione una distribu-
cién de la resistencia a la flexion lo mas ajus-
tada posible al diagrama del momento flector.

» Estas estructuras deben analizarse elasti-
camente.

e El comportamiento de las secciones fabri-
cadas con almas delgadas es mas comple-
jo que el de los perfiles laminados; las com-
probaciones de la resistencia deben tener
en cuenta la abolladura, la distorsién de la
seccion transversal y la interaccién entre las
estructuras primaria y secundaria a través
de los arriostramientos.

» Esta forma de construccion es econémica si
hay una inversién importante en “ingenieria
de fabricacion” respecto a la gestion, el
disefio, la estimacion y el trabajo de taller.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccidon 16.3: Analisis de Porticos: Analisis Plastico

109



Bi...

OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Presentar los principios basicos del dise-
flo de pdrticos por medio del método de calculo
rigido-plastico, que luego se expone en un ejem-
plo de proyecto.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Leccion 3.3: Propiedades Mecénicas
de los Aceros

Leccién 3.4: Calidades y Tipos de
Acero

Leccion 9.2: Clasificaciéon de las

Secciones Transversales
Lecciones 9.9: Vigas no Arriostradas
Lecciones 9.10:  Vigas-Columnas

LECCIONES AFINES

Uniones de momento
para Porticos Continuos

Leccién 13.6:

Lecciones 16.1:  Anatomia y Analisis de
los Edificios de Una Sola

Planta

Leccion 16.13: Proyecto de Porticos

de varias plantas

RESUMEN

Se presentan los principios del andlisis
rigido-plastico con referencia a las rétulas plasti-
cas, los efectos de la combinacién de flexién, +
esfuerzos axiles y + esfuerzos de cizallamiento,
diagramas de momento flector “libre” y “de reac-
cion”, historia y mecanismos de colapso de las
rétulas y asiento de los apoyos.

Los principios se desarrollan para las
vigas semicontinuas y se amplian a los porticos
planos e inclinados. Se comentan las reglas de
calculo de los pérticos inclinados, seguidas por
un ejemplo de disefio.
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1. EL PORTICO DE ACERO
ACTUAL

Las figuras 1 y 2 muestran un edificio
habitual con un portico de acero moderno.
Puede estar formado por:

Sistema de cerramiento de acero aislado
térmicamente y pintado.

Correas de acero laminadas en caliente o
en frio.

Perfiles de acero laminado.
Acero de clase S275.

» Normalmente una pendiente de la cubierta
de un 10% por necesidades arquitectonicas
0 de programacion.

En Reino Unido, estas estructuras se
disefian con frecuencia por medio del sencillo
método de analisis rigido-plastico.

Esta leccién explica el disefio de pérticos
fabricados con vigas y calculados por medio del
sencillo método de andlisis rigido-plastico. Las
referencias en el texto a clausulas del Eurocé-
digo 3[1] se encuentran normalmente entre pa-
réntesis, p. €j. (clausula 5.3.1).

Vi%a ensamblada
antes del montaje

/
T

Figura 1 Edificio de una sola nave con estructura porticada de gran luz
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Figura 2 Edificio tipo de varias naves con estructura de porticos
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2.  REQUISITOS
DEL
ANALISIS
PLASTICO

La utilizacion del
método de andlisis plastico
en el calculo de estructuras
metalicas es posible gracias
a la capacidad del acero de
construccion de soportar
una deformacién considera-
ble sin rotura. En la figura 3
aparece una curva tipica de
tension/deformacion.

Las vigas sujetas a
momentos flectores deben
ser simétricas alrededor del
eje del plano de carga (clau-
sula 5.3.3.(1)) y cumplir
determinadas propiedades

Tension A
fu
« (0
. \e“
f, “‘ec“o,c'\b“
y ﬁo“‘aaeio&
A\
|
&y €s €u Deformacién
Cléusula 3.2.2.2 fu g, Eugg
fy - €y -

Figura 3 Curva tensién/deformacion simplificada

dimensionales que

debe desarrollar y mantener una rétula plastica
(clausulas 5.3.2 y 5.3.3) En la figura 4 aparece un

resumen de estos criterios.

En las figuras 5a, 5b y 5¢ se muestra el
desarrollo de una rétula plastica de una viga |I.
Cualquier intento de aplicar mas momento flector
al perfil cuando toda la seccion es totalmente

— 1
ty
el B od
d
+ +
V
| |
‘I‘tf
[
Ala Alma
Flexidn y esfuerzo axial Flexi6n Compresiéon | Flexion+esfuerzo axial
£ <10¢ d <7nc¢ d <33¢ para o > (,5:
b b tw d - 39%¢
a <
t, ~ 13a-1
para o <0,5:
d . 36¢
t, -~ o

Figura 4 Proporciones limite para una seccion de clase 1 requerida para la formacién de una rétula plastica con capacidad
de rotacion adecuada € = w/235/fy
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Ey fy 3ey fy ~10gy fy
N
AN
Deformacion Deformacion Deformacion
unitaria Tensién | unitaria Tensién | | unitaria Tensién |
Limite elastico semi plastico Practicamente
plastico
@ (b) (©

Figura5 El desarrollo de una rétula plastica en una seccion sujeta Gnicamente a momento flector

plastica provoca que la barra actie como si en
ese punto hubiera una rétula.

Esta accién de rotula se denomina roétula
plastica. En una rétula plastica, el perfil de acero
conserva el momento flector plastico y puede
admitir una importante rotacién, provocando
momentos flectores adicionales que se transferi-
ran a otras piezas de la barra o estructura.

La figura 5 se refiere a la situaciéon en la
que sélo existe un momento flector y la resisten-
cia al momento en el estado de rétula plastica se
denomina Capacidad Plastica a Flexiéon (CPF)
del perfil. Segun la clausula 5.4.5.1:

momento de resistencia plastica de
calculo del perfil global

CPFE

Los orificios de unién en el ala de traccion
pueden reducir el CPF, véase la clausula 5.4.5.3.

I\/IpI.Rd

El CPF de un perfil se reduce si coexisten
un momento flector y un esfuerzo axil o un gran
esfuerzo cortante.

En la figura 6 se muestra la distribucién de
las tensiones de flexién y del esfuerzo axil con-
comitante. Deberia tenerse en cuenta que nor-

fy fy fy
t + |
Tl e + '
+ d
l—) ;I
fy fy
Flexién = Flexion + Esfuerzo axial

+ esfuerzo axial

(fy tw dl)

Figura 6 En una rétula plastica, la capacidad de resistir el momento flector se ve reducida por una carga axial superpuesta
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malmente un esfuerzo axil solo provoca una
pequefia reduccion del CPF del perfil global.

Npl.Rd .

Normalmente, un esfuerzo axil de sélo

reduce el CPF en un 2%. 10

En la clausula 5.4.8 se indican las féormu-
las para el CPF reducido (My rq)

MnRd = Mpird [1 - (Nsg Ny rg )]

Para el estado de célculo

Mgy < My Rrd

La ecuacién anterior puede arreglarse
para dar la ecuacién de interaccion siguiente:

Msd_, E Nsd 52 1
MpI.Rd

ANp1.RdE

Las férmulas modificadas para la flexion y
la cortadura concomitantes se indican en la clau-
sula 5.4.7. Debe tenerse en cuenta que, si el
esfuerzo cortante < 50% de V, g4, €NtONCes noO
se reduce el CPE

Los efectos dominantes en las barras de
poérticos son los momentos flectores. Normalmen-
te, los esfuerzos axial y cortante tienen un efecto
despreciable en la capacidad a flexién.

No obstante, en la cabeza del soporte se
producen grandes esfuerzos cortantes como
resultado de la union de los nudos de los hom-
bros.

Una practica habitual es NO comprobar el
efecto combinado del momento flector y el
esfuerzo cortante en la cabeza del soporte, ni
siquiera cuando el soporte tiene una rétula plas-

tica por momento flector inmediatamente por
debajo de la cabeza del soporte.

No obstante, también es habitual rigidizar
la cabeza del soporte si la tensién tangencial en
el alma es > f, /V/3, es decir > 0,6 fy. La verifica-
cion de esta practica precisa una aclaracién adi-
cional dado gue se ha informado que, aunque el
endurecimiento por deformacion puede justificar-
la, puede aparecer una deformacion excesiva
debida a los efectos de segundo orden del pérti-
co [2]. El ensayo del que se informa en [2] pre-
senta una tension tangencial muy elevada en el
alma del soporte, lo que NO es adecuado para
una cabeza de soporte de pértico normal.

Debe haber algunas restricciones sobre la
fabricacién para garantizar que no existe mate-
rial fragilizado en la posicion de una rétula plas-
tica. La clausula 7.3 indica las restricciones rela-
cionadas con:

« Oxicorte y aristas cortantes”

» Agujeros punzonados

* Marcado

» Accesorios provisionales soldados

» Reparacion por soldadura de la superficie
(este requisito afecta a las condiciones de
suministro del material).

También se indica que “Todas las posicio-
nes donde se exijan restricciones a la fragiliza-
cibn deben estar claramente indicadas en los
planos”.

El calculo plastico aborda el estado limite
final e incluye comprobaciones de la estabilidad
de la estructura y la barra. El estado limite de
aplicacion también precisa una comprobacion.

*) (Esta clausula sélo permite la utilizacién para el calculo plastico de vigas laminadas o vigas soldadas formadas por chapas laminadas).
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3. API'_ICACIC,)N DEL ANALISIS tica se forma en el punto 2 con una carga de
PLASTICO A UNA VIGA _8CPF

F1=
. . . . L
En la figura 7, la viga tiene un diagrama
elastico de momento flector con el momento flec- En esta fase de la carga, solo se ha for-
tor maximo en el punto 2. La primera rétula plas- mado una rétula plastica y la viga se ha reducido

F F

IWMMQ? 3
2
\, " e -
() Viga
Momento flector "libre"
KL
8
, Momento
a
R -~ o
P de reaccion

(b) Diagrama de momentos flectores eldsticos

///
//
//
KL | FL A
8 8 A
//
//
F,L
vy N 8
LV
( 414L

(c) Diagrama de momentos flectores plisticos

Articulacién ~ Articulacién
Historia de la rétula: Segunda Primera Segunda
Angulos de la rétula: Cierra Abre Cierra Abre Cierra

(d) Deformaci6n mecanica

Figura 7 Aplicacion del analisis plastico a la viga
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a dos vigas sobre dos apoyos para cualquier
carga adicional.

El efecto de afiadir mas carga se muestra
en la figura 8(c). Esta carga adicional provoca la
formacion de una rétula plastica cerca del

Si se compara con el analisis elastico, en
el que el perfil se mantiene elastico, la resisten-
cia adicional de adoptar un calculo plastico es,
en este ejemplo concreto:

o Wol 1166 .1 15-1,67 es decirel 67%

siguiente centro del vano de cada viga. La posi- Fel Wel
cion exacta de la rétula de pandeo puede deter-
minarse y el valor de la carga de agotamiento es  donde Wrp! es el factor de forma (aprox. 1,15
CPF , FplL We|
Fp=11,66 , es decir cpg :11p66 :
’ para un perfil en 1).
F F
1 g? 3
2
L L L ——  Asiento 0
(a) Asiento del apoyo 2
KL CPF A
8 /rl’l/

T

5

(b) Diagrama de momentos flectores eldsticos

Primera rétula

P
VAN AN
o)
Y
_ PL)? . 48E1
o=227 ., P= d
48E1 (2L)3
Momento flector del centro del vano = L:L) = 1’2_L

donde P es la carga vertical equivalente debida al asiento

del pértico &

(c) Determinacion de la fuerza de asiento y momento flector

Figura 8 Efecto del asiento sobre una viga semicontinua
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APLICACION DEL ANALISIS PLASTICO...

No obstante, comparado con un analisis
elastico en el que se comprueba con toda la
capacidad plastica de la seccion (que es el caso
habitual), el aumento de la resistencia por adop-
tar un andlisis plastico para este ejemplo se
reduce a:

F_p: 1,46 ©s decir el 45%
Fel

El esfuerzo cortante en la Posicion 2
puede reducir el CPF vy, por tanto, la Fp.

En la figura 7(d) se muestra la historia de
la rétula plastica. Se puede ver que, si a las car-
gas de servicio las rétulas plasticas no son acep-
tables, entonces, en este ejemplo, la carga de

servicio no debe ser mayor que

1166 2086

veces la carga de agotamiento.

En la figura 8(d) se muestra el mecanismo
de colapso en el que puede observarse que:

* Ré6tulas = articulaciones

» Las rétulas adyacentes estan abierta/cerra-
da/abierta...

» El nimero de rétulas plasticas necesarias
para colapsar un tramo es de 2, es decir r
+ 1, donde r es el nimero de redundan-
cias.

El efecto del asiento de los cimientos en
las estructuras calculadas plasticamente es:

* No cambia la carga de agotamiento.

e Cambia la carga a la que se forma la pri-
mera rétula.

No obstante, los estados de carga admisi-
bles deben comprobarse por si hay flechas y
para determinar si se ha formado o no una rotu-
la plastica. En la figura 8(a) se muestra el asien-
to del Apoyo 2 y se puede ver que el momento en
el Soporte se reduce vy:

« Aumentan las flechas de la viga por
momento positivo.

* Aumenta la carga a la que se forma la pri-
mera rétula plastica.

» El asiento influye en la distribucion de
momentos de un célculo elastico.

La carga a la que se forma la primera
rétula plastica en el apoyo 2 es:

F, = ? (CPF + PL/2)
donde P

es la carga vertical equivalente debi-
da al asiento de la estructura o.

En teoria existe una posibilidad de que la
primera rétula en formarse sea la rétula de vano
si hay un asiento suficientemente grande en el
apoyo 2.

Los efectos del desfase de cortante los
trata la clausula 5.4.2.3 y se aplican a los andli-
sis elastico y plastico. Si la distancia entre los
puntos de momento nulo es menor que 10 veces
el ancho del ala de la viga en I, significa que no
todo el ancho de ala es eficaz.

El anterior ejemplo mostrado en la figura
7 se refiere a una viga continua entre los Apoyos
1y 3. Si se incluyen uniones en el Apoyo 2, debe
hacerse referencia al Eurocodigo 3, clausula 6.9:
“Uniones entre Viga y Pilar”.

Las uniones entre viga y soporte estan
clasificadas segun sus caracteristicas de resis-
tencia al momento y de rigidez rotacional:

Resistencia al momento
(clausula 6.9.6.3)

Rigidez rotacional
(clausula 6.9.6.2)

Nominalmente articulada  Nominalmente articulada
Resistencia plastica total Rigida

Resistencia plastica parcial Semirrigida

La resistencia plastica total o parcial
puede ser rigida o semirrigida.
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Asi, el ejemplo de la figura 7 puede clasi-
ficarse como:

Apoyos 1y 3 Nominalmente articulada
Nominalmente articulada

Apoyo 2 Resistencia plastica total

(rétula plastica) Rigida

Si en el Apoyo 2 la conexién fuera “semi-
rrigida”, la capacidad de la unién puede ser dis-
tinta de la viga y, por tanto, seria “resistencia
plastica parcial”’. Puede verse que si las caracte-
risticas M-¢ de la conexién son demasiado flexi-

bles, la propia conexién se convierte en una rotu-
la plastica porque el momento del mecanismo de
colapso no ha alcanzado FL/11,66. En tales cir-
cunstancias, los momentos en las otras posicio-
nes de las rétulas son mayores y se necesita una
viga de mayor capacidad. Las caracteristicas de
M-¢ también determinan la cadencia de forma-
cion de rétulas y las flechas en el estado limite
de servicio.

Esta exposicion del comportamiento de
una viga continua incluye algunas de las carac-
teristicas del calculo plastico que deben tenerse
en cuenta en el célculo plastico de porticos.
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4.  APLICACION DEL ANALISIS observarse que las reacciones vertical y horizon-
PLASTICO A UN PORTICO SIMPLE tal deben pasar por las articulaciones de las

bases para que la estructura se comporte con
Como ejemplo, la figura 9(a) ofrece los eficacia si se analiza elastica o plasticamente. El
detalles generales de un portico simple. Puede valor de H determina la posicion del momento

F
—
h
H H
F t L j F
2 7
(a) Pértico de dintel plano
"L‘b "
ore CPF
A -
o A
8
" (yeall
De reaccion ‘ CPFE

h
(b) Diagrama de momentos plasticos de un pértico de seccion
de acero continua

# T ([l y

0,092L = minima longitud del refuerzo

(c) Diagrama de momentos plisticos donde la resistencia a la
flexion del pilar CPF; =2 veces la resistencia a la flexion

de la viga CPF,

L | >0,092L

_AV_ Longitud refuerzo
(d) Refuerzo de alero

Figura 9 Analisis plastico de portico simple siempre de dintel plano
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flector de “cierre” en el diagrama de momentos
flectores.

En el andlisis elastico, el valor de H lo
determinan las rigideces relativas de los elemen-
tos metalicos. Por contra, en el andlisis plastico
lo determinan las resistencias relativas a la fle-
xién. El analisis del desarrollo de rétulas plasti-
cas (el historial) tiene que comprobarse por su
efecto en el rendimiento en servicio de la estruc-
tura.

En la figura 9(b) el dintel y los soportes
tienen la misma seccioén, mientras que en la
figura 9(c) el soporte se ha elegido arbitraria-
mente para tener una capacidad a flexion que
duplique la de la viga. En la figura 9(c) puede
observarse que la viga tiene que reforzarse en
Su unién con el soporte en una longitud al
menos de 0,09175L. Este refuerzo puede con-
seguirse fabricando un nudo, tal como se
muestra en la figura 9(d). Por razones de esta-
bilidad, el nudo suele disefiarse para permane-
cer elastico en toda su longitud cuando la
estructura presenta la ULS necesaria, véase el
Anexo A(c) iv.

No es necesario ni deseable que ambas
rétulas CPF, y CPF, estén adyacentes al nudo.
La longitud de pandeo en la comprobacion de la
estabilidad del acartelamiento es funcion de los
valores de los momentos flectores en sus extre-
mos [3]. El disefio de la figura 9(c) muestra que
para una longitud del refuerzo = 10% del tramo,
la resistencia de la viga sélo tiene que ser el 50%
de la resistencia del soporte. En funcién de la
relacion luz/altura de la estructura, este disefio
puede ahorrar costes en comparacion con la
solucion de perfil constante de la figura 9(b).

El momento en la unién entre viga y pilar
puede reducirse por medio de una uniéon de
resistencia plastica parcial (véanse las lecciones
16.10 y 16.11). Esta reduccion tiene el efecto de
aumentar el tamafio de viga necesario pero
reduce las fuerzas transmitidas a través de la
unién. Si la unién tiene una resistencia al
momento relativamente baja, puede evitarse la
necesidad de un rigidizador de alma en el sopor-
te. Dado que la fabricacién de elementos de rigi-
dizacion puede ser una operacién costosa y que
precise mucha mano de obra, puede obtenerse
un ahorro global.
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PRINCIPIO DE LOS TRABAJOS VIRTUALES

5.  PRINCIPIO DE LOS
TRABAJOS VIRTUALES

En el punto 4, los CPF necesarios de los
perfiles se derivaban de la manipulacién de los
diagramas de Momentos Flectores. El principio
de los Trabajos Virtuales es un método alternati-
VO que precisa suponer el mecanismo de colap-
so a partir del cual pueden calcularse los CPF de
los perfiles de acero a partir de:

MO = ZWd

Trabajo interno Trabajo externo

donde cada M6

CPF de la roétula
plastica x rotacién
de la rotula

y cada Wd Carga aplicada x

distancia recorrida.

La aplicacion al primer pértico plano mos-
trado en las figuras 9a y 9b es entonces:

Suponer un mecanismo basado en la figu-
ra 9b y que la rotacion de la rétula de la cabeza
del soporte es 6. Entonces:

Hombros centro del vano  hombros
MO = MO + 2MO + MO = 4M6
sws = F(6D)
4
amp = FLO
4
M = & = CPF necesario
16
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6. METODOS DE ANALISIS
PLASTICO

Hasta ahora s6lo hemos utilizado estruc-
turas simples como ejemplos de la aplicacion del
analisis plastico. El método de analisis utilizado

se denomina método (simple) de andlisis rigi-
do-plastico.

En la clausula 5.2.1.4 se indican tres
métodos de analisis plastico. En la tabla 1 se
resumen las diferencias entre ellos.

ELASTICO-PLASTICO
BASADO EN
ORDENADOR
o Plastico
Criterios Rigido Elastico Elastico-
Perfecta- Plastico
mente
plastico
1. Efectos de primer orden
i) Momentos flectores. O O O
i) Efecto de los esfuerzos axiles en la resistencia a
flexion de las barras. Opcional Opcional O
iii) Efecto de los esfuerzos cortantes en la
resistencia a la flexion de la barra. - - O
2. Entorno de rétulas plasticas
i) Barras linealmente elésticas hasta la formacion
repentina de rotulas a f, W,. -
i) Concentrada en la posicién de la rétula. ad ad -
iii) La plasticidad se distribuye en la seccion vy,
parcialmente, a lo largo del miembro a
medida que el momenton flector aumenta
de f W af W, - -
iv) Se dispone del historial de la rétula. - O
3. Efectos de segundo orden en el andlisis ULS
i) Flechas en los nodos principales debido
a los efectos de los momentos flectores incluidas
de primer orden. - - en iii
i) Sin cambios en los valores de El de la barra. ad ad -
iii) Pérdida de rigidez de la barra debido al efecto
de los esfuerzos flector y axial (¢y de cortadura?)
y se desplaza el perfil de la barra. - - ad
iv) Endurecimiento en las posiciones de las rétulas
plasticas. - - O

Tabla 1 Métodos de andlisis plastico
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La calibracion del método elasto-plastico han desarrollado reglas empiricas sencillas
ha demostrado que para muchas (pero no gue pueden utilizarse con el método rigi -
todas) estructuras, incluidos los pérticos, no es do-plastico y obtener disefios satisfactorios y
necesario utilizar este método mas exacto. Se econdmicos.
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7. APLICACION DEL METODO
DE ANALISIS
RIGIDO-PLASTICO SIMPLE
AL DISENO DE UN PORTICO
INCLINADO

En las secciones anteriores puede verse
que el método de andlisis rigido-plastico simple
es puramente una manipulacion de las resisten-
cias de los momentos de flexion de los elemen-
tos metalicos a las que se superpone el momen-
to de cierre sobre el momento flector “libre”. En
el caso de los pdrticos, esta manipulacion puede
realizarse graficamente. Este procedimiento fue
el tnico medio de disefio antes de la aparicion
de las calculadoras electronicas y los ordenado-
res. Este método grafico puede aplicarse a prac-
ticamente cualquier combinacion, incluidos los
vientos huracanados.

Como consecuencia de la sencillez del
método, deben comprobarse otros criterios, indi-
cados a continuacion:

a. Es preferible que no se formen rotulas
plasticas en el estado limite de servicio
dado que habria que tenerlas en cuenta
al comprobar las flechas de la estructura.
Las flechas de la estructura pueden acer-
carse a los limites maximos aceptables y
por tanto no es deseable la aparicién de
rétulas plasticas [4]. La aparicion de la
primera roétula plastica puede determinar-
se a partir de un andlisis elastico de la
estructura.

En 4.2.2.(4) se indica un estado limite de
servicio (SLS) para los porticos, pero tam-
bién deben tenerse en cuenta los efectos
de las flechas del SLS en el revestimiento
o la fabrica del cierre lateral y el anclaje
del revestimiento de la cubierta en naves
adyacentes a estructuras de acoplamien-
to poco flexible. No es necesario compro-
bar las flecha de los pérticos en estados
entre SLS y ULS.

b. En algunas combinaciones de estructu-
ras y cargas es posible que una roétula

plastica se “forme” y “desaparezca” y no
participe en ninglin mecanismo de colap-
so. Este fenbmeno apareceria en progra-
mas de ordenador basados en el clasico
método de la rigidez, en el que la carga
se “aplica” incrementalmente a una
estructura y se determina el historial de la
rétula plastica. Se ha informado de algu-
nos programas de ordenador que obtie-
nen este aspecto de forma incorrecta [4]
y también que ofrecen resultados inco-
rrectos debido a la insuficiente precision
del procesador del ordenador. Un punto
importante respecto a las rétulas “desa-
parecidas” es que deben tenerse en
cuenta en las comprobaciones de la esta-
bilidad de las barras.

Es necesario determinar la adecuacion
del método de andlisis rigido-plastico al
portico real que se esta disefiando dado
que los efectos de segundo orden provo-
cados por las flechas de la estructura
pueden reducir muchisimo la resistencia
ULS real de la misma.

La clausula 5.2.6.3 permite utilizar el ana-
lisis rigido-plastico simple, junto con una
tolerancia indirecta para los efectos de
segundo-orden, siempre y cuando:

La relacion de carga elastica critica,
Vgy/Vr £ 0,20

donde Vg, = valor de calculo de la carga
vertical total
V. = valor eldstico critico de
agotamiento en modo tras-
lacional

cr

En el caso de los pérticos, esto sélo es
valido en los casos en que:

* no aparecen rétulas plasticas en los
soportes, 0

 los soportes satisfacen las limitaciones
de esbeltez en el plano indicadas en
5.2.7.
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La tolerancia indirecta para los efectos de
segundo-orden implica aumentar todos
los esfuerzos y momentos por el factor
indicado en 5.2.6.2(3).

1

Factor de aplicacion = ——M—
1Vsd/Ver

SiVgy/V,, 0,10, la estructura puede cla-
sificarse como intraslacional y, si presen-
ta una resistencia adecuada en modo
oscilante, no es necesaria ninguna com-
probacion adicional de la estabilidad de
la estructura.

La mayoria de porticos presentan indi-
ces de carga elastica critica ente 0,10 y
0,20. Por tanto, son estructuras trasla-
cionales y pueden analizarse mediante
el método rigido-plastico aumentando

APLICACION DEL METODO DE ANALISIS...

los esfuerzos y momentos. Los coefi-
cientes de amplificacion suelen estar
alrededor de 1,1.

Debe comprobarse la estabilidad de las
barras. Normalmente la comprobacién se
realiza en las dos &reas de nudo de hom-
bro mas par adyacente y los soportes, en
especial si las alas de compresién no
estan arriostradas.

Las cargas aplicadas a los pdrticos,
incluidas las cargas del viento, se clasifi-
can normalmente como cargas estéticas.
Normalmente no es necesario comprobar
la plasticidad dinamica en las estructuras
de los edificios, véase la clausula
5.2.1.4.(11).

En el Anexo A se proporcionan algunas

reglas de disefio para pérticos simples.
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8.

RESUMEN FINAL

Los perfiles de acero de Clase 1 permiten
la utilizacion del método de analisis rigi-
do-plastico aumentando mas el uso efi-
ciente del acero.

El método de andlisis rigido-plastico es
simple pero potente y comprobado para
calcular pérticos que cumplan los requisi-
tos de ULS. Los requisitos de SLS pueden
comprobarse mediante un analisis elastico.

Los reglamentos de disefio modernos,
como el Eurocédigo 3 [1] aplican indices
menores que los anteriores a las cargas
ULS/de servicio. Por tanto, debe demos-
trarse que los efectos de segundo orden
son despreciables. Este requisito ha hecho
necesario garantizar que el indice de
carga elastica critica es satisfactorio. Hay
una necesidad de complementos sencillos
y precisos del calculo para obtener los
indices de carga elastica critica.

Los porticos fabricados con vigas en |
laminadas en caliente y con nudos acarte-
lados pueden ofrecer estructuras econémi-
camente atractivas sin necesidad de gran-
des inversiones en maquinaria de
produccion.

Los nudos de hombro acartelados propor-
cionan un medio para modificar los tama-
fios de los perfiles de los pares y soportes
para adecuarse a las proporciones dimen-
sionales de la estructura.
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ANEXO A

La figura 10 muestra el diagrama de mo-
mentos flectores plasticos y el mecanismo de co-
lapso de un pértico simple del que los siguientes
aspectos se han establecido y extendido como
reglas de calculo:

(@) La combinacion de cargas mostrada, de
Cargas Muertas, de Nieve y Horizontales
Equivalentes (por las imperfecciones de
disefio), suele ser el criterio principal,
pero depende de la intensidad de las car-

Bases articuladas P
H- H+E
‘_
L W, Ph
W Ph 10 ==
2L L 2T
c h-¢
B Il
M
hH EN
]‘.
"De reaccién” M; /!
WL '
3 "Libre" —> rH Ms=(H+ ;—’) (b0
Rétula pléstica

Figura 10 Mecanismo de colapso para un portico simple

Ubicaciones alternativas para
rétulas del alero

Alternativas
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gas Muertas, de la Nieve y del Viento, y La rotula por “momento positivo” se
del indice h/L. produce en el par cerca de la cumbre-
ra (Mg).
(b) En el pértico real son necesarias dos
rétulas plasticas para crear un mecanis- La rétula “por momento negativo” puede
mo de colapso, dado que ya hay otras producirse en el par cerca del hombro
dos rétulas disponibles en la cimientaciéon (M) o en el soporte (Mg). En general, el
articuladas. proyectista puede escoger donde por

P
H+ T)h

Brazos de palanca

X,l del grupo de tornillos
Dintel 1 /
T— . — /
— —. _— 2; “—: | I
= =J|l ;
o5
Alas sujetas a / |
compresién 1] \
ISii=NP
Tornillos sujetos a cargas de traccién / \f
Tornillos sujetos a cargas de cortadura X L ' \\
\ Centro de
rotacion
Traccién

Esta seccién (en toda la longitud) /:I
permanecera elistica cuando

el pértico alcance la carga de

estado limite dltimo —

— 3 Compresién
Seccién X-X

Figura 11 Refuerzo de alero del dintel
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medio de la adecuada seleccion de las
caracteristicas del soporte y el nudo.

El nudo es un elemento importante y
también deben tenerse en cuenta varios
aspectos (véase también la figura 11):

Una longitud de nudo de L/10 es
una buena primera aproximacion.
Un nudo mas corto acerca la sec-
cion de los pares a la de los
soportes, mientras que si es mas
largo reduce el tamafo del par
pero puede provocar problemas
en el taller o no poder alcanzar la
resistencia Mg.

Normalmente el nudo se fabrica
cortandolo de otro perfil laminado
en caliente y soldandolo al pary a
la placa de testa.

El corte proporciona un “nudo de
tres alas” y es preferible a un
“nudo de dos alas” conseguido
mediante una insercion en la
placa, dadas sus mejores caracte-
risticas de estabilidad [5].

El &ngulo de la cartela debe man-
tenerse por encima de 7° para
reducir al minimo el efecto de las
tensiones remanentes generadas
durante la fabricacion.

Un corte en el perfil del par gene-
ra un perfil simétrico. En tal caso
las tensiones de compresién son
altas y pueden llevar a la necesi-
dad de un embridado menos
espaciado del ala de compresion.

La forma del nudo su longitud, y el
diagrama de momentos flectores,
provocan que estén sometidos a
una tension practicamente cons-
tante, por lo que una rétula plasti-
ca se formaria en toda la longitud
del nudo y podria provocar proble-
mas de inestabilidad. Una forma

Vi.

Vii.

ANEXO A

de evitarlo es que los nudos se
mantengan elasticos en toda su
longitud cuando la estructura esta
a su ULS establecida.

Si se adopta este enfoque, el ala
de compresion cortada del nudo
estda sometida a menores tensio-
nes. Por ello es mas facil garanti-
zar la estabilidad. Ademas, la rigi-
dez de la estructura aumenta y se
reducen las flechas de SLS.

El ala y las chapas de testa del
nudo normalmente se disefian por
medio del método de lineas de
rotura. También deben tenerse en
cuenta otros criterios, como las
cargas de tornillos pretensados,
las tensiones de traccién locales
en el alma del par y las soldadu-
ras, o la necesidad de rigidizado-
res locales (leccion 13.6).

Normalmente se utilizan tornillos
de alta resistencia de Grado 8.8.
El grupo superior proporciona la
fuerza de traccién que hace bajar
el brazo de palanca hacia el punto
de rotacién del ala comprimida
cortada. Otros factores que limitan
el tamafio de los tornillos son las
dimensiones para acceder a ellos
y apretarlos, las distancias al
borde y el espesor del ala del
soporte y de la placa del extremo
del nudo.

En una unioén, todas las soldadu-
ras deben ser soldaduras en
angulo. Las soldaduras a tope
son mas caras y pueden provocar
problemas de retraccion, p. e€j. el
punto de rotacion puede despla-
zarse de la posicién requerida.

El nudo se disefia como una
unién rigida. Los requisitos de
Eurocodigo 3 [1] sobre uniones se
indican en la tabla 5.2.1. Un pbérti-
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co, analizado globalmente segln
“portico continuo” y “rigido-plasti-
co”, precisa una conexién de
“resistencia total” segun la clausu-
la 6.4.3.2.

La subclausula 6.4.3.2 (1) exige
que la resistencia de una cone-
xién de resistencia-plastica total
debe ser “como minimo igual a la
de la barra conectada”.

Si la capacidad de rotacién de una
conexién de resistencia-plastica
total esta limitada, la resistencia de
calculo de la conexion debe ser al
menos 1,2 veces la resistencia
plastica de calculo de la barra
(6.4.3.2(2)) para admitir la posible
“sobreresistencia” de las barras. No
obstante, no es necesario compro-
bar la capacidad de rotacion de una
union adyacente a un nudo, supo-
niendo que la unién es capaz de
resistir los momentos y esfuerzos
mMAaximos que resultarian si aumen-
tara el CPF de una o mas de las

134
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rétulas plasticas de las barras,
dado que las barras en cuestion tie-
nen una tension de fluencia real 1,2
veces el valor especificado. Por
ejemplo, si la rétula de los hombros
se forma en el soporte, la resisten-
cia al momento de la conexiéon
debe ser al menos 1,2 veces la
resistencia plastica al momento del
perfil del soporte. No es necesario
comprobar la estabilidad de las
barras en funcion de la nueva distri-
bucién de momentos.

Si la rotula por momento negativo se
encuentra en el soporte (Mg) la compro-
bacién de la estabilidad exigirdA mas
arriostramiento que si el soporte se man-
tuviera elastico. Esto puede ser importan-
te si el cliente quiere puertas con la
anchura de la nave en los laterales del
edificio.

La representacion del nudo en el analisis
de la estructura se indica, para simplifi-
carlo, por medio de las lineas de puntos
1-2-3-4. Una alternativa es 1-5-4.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Problema resuelto 16.3; Calculo de un Portico mediante
el Analisis Rigido-Plastico
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1.

DIMENSIONES DEL PORTICO

Las dimensiones basicas del pértico de este ejemplo de célculo son:

Cumbrera

1,6m

Longitud de | _
Pilar refuerzo

Base articulada |

80m

32,0 m (6,0 m entre pérticos) N

)

Referencias

Las referen-
cias indicadas
remiten a las
clausulas de
Eurocddigo 3:
ENV 1993-1-1,
siempre que
no se indique
lo contrario
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ACCIONES

2.

ACCIONES

Aciones permanentes y variables supuestas:

Acciones Permanentes Valores
caracteristicos
(kN/m2)
Sistema de cerramiento
térmicamente aislado y

pintado 0,15(1)

Correas de acero laminado 0,03

en frio

Servicios 0,10(1)

Cabios 0,13
0,41

(1) Determinado con anterioridad para cumplir los requisitos del cliente.
(2) Seleccionado por la experiencia y la repeticién de proyectos.
Acciones Variables

Nieve 0,75 kN/m?

Presion del viento habitual de célculo g 0,70 kN/m?

Coeficientes de presién del viento:

Se obtendrian de EC1, pero dado que éste aun no se ha publicado, los
siguientes coeficientes se han basado en BS CP3: Capitulo V: Parte 2 [1].

0,964

Viento transversal
0,709

{BOQ fO,SOq
Viento longitudinal K 7‘
0,509 0,509
<4— | 4—0,20q 0209 —p| —»

Referencias
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3.

COMBINACIONES DE CARGAS DE CALCULO

“Se tendran en cuenta todas las situaciones de calculo y casos de carga
adecuados”.

Si se utiliza el método de andlisis rigido-plastico, el proyecto suele abordar-
se sin utilizar programas de ordenador mas que para las condiciones del
Estado Limite de Servicio (ELS). Por tanto, el proyectista debe aplicar la
experiencia para seleccionar las combinaciones de cargas de calculo criti-
cas mas probables.

Es habitual que el criterio para el calculo del pértico sea la combinacion de
cargas permanentes y de la nieve y que luego se compruebe para las otras
combinaciones. En este proyecto se utiliza este criterio.

Referencias

2.3.1(2)
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Referencias

4. COMBINACIONES DE CARGA PARA EL ESTADO

LIMITE ULTIMO 233
ACCIONES ACCIONES
PERMANENTES VARIABLES
Cerramlento_ Servicios Nieve Vl_ent(_) Viento
Correas y cabio longitudinal transversal
1,35 1,35 15
1,0 1,5 (presion
interna)
1,35 1,35 1,5
(aspiracion
interna)
1,0 1,5 (presion
interna)
1,35 1,35 1,35 1,35
(aspiracion
interna)

Nota: Este ejemplo toma las cargas de servicio como acciones permanentes.
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5.

IMPERFECCIONES

Las imperfecciones de las barras pueden despreciarse en el analisis global
excepto las de las barras a compresion en pdrticos con flecha horizontal con
conexiones resistentes al momento y cargas axiales que no satisfagan los
criterios de esbeltez en el plano indicados en 5.2.4.2(4).

No obstante, en el proyecto de pérticos mediante el andlisis rigido-plastico,
la estabilidad en el plano de las barras la aborda la comprobacion de esta-
bilidad en el plano del pértico de 5.2.6.3(3) (véase el apartado 8).

Deben incluirse los efectos de las imperfecciones del portico. Se ofrecen
dos opciones:

Imperfeccion inicial por flecha horizontal @

" 200

o fuerzas horizontales equivalentes (FHE)

w

FHE =P = gW =

N
e

Referencia

524

5.2.7

5.2.4.3
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donde W carga vertical ponderada total
Las FHE deben aplicarse en todos los casos de carga

En los apoyos deben aplicarse las reacciones equilibradoras de las fuerzas
horizontales equivalentes (en equilibrio con las fuerzas y momentos inter-
nos) para que la fuerza horizontal equivalente en el conjunto del pértico sea
nula.

Referencia

5.2.4.3

5.2.4.3(8)
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CARGAS DE CALCULO PARA EL ELU; COMBINACION
PARA EL DIMENSIONAMIENTO DE LOS PERFILES DE
ACERO

:
'

322,3 kN

=
I

(0,41 x 1,35 + 0,75 x 1,5) x 6 x 32

W/200 1,6 kN

o
I

Referencia
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DIMENSIONAMIENTO INICIAL DEL PERFIL...

7.

DIMENSIONAMIENTO INICIAL DEL PERFIL: CABIO,

APOYO Y NUDO DE LOS ALEROS

Se ha desarrollado un grafico de célculo que muestra la variacion de la fuer-
za horizontal en la base del tramo, H, y la resistencia plastica al momento
requerida para el cabio, Mg, en funcion de h/L (véase la pagina siguiente).
En el pértico considerado se tomé una longitud de nudo de L/10. A partir del
grafico y suponiendo que la rétula de los aleros se encuentran en el apoyo:

Para E = i =0,25
L 32
M—R = 0,0370 ﬂ = 2,293
L w
Por tanto:
Mg = 0,0370 WL = 0,0370 x 322,3 x 32
Mg = 381,6 kNm
H = 0,293 W = 0,293 x322,3 = 94,4kN
Suponiendo ¢ = 0,75 m, entonces
_ PO, _ % 160
Mg = S—HED(h c)= 94,4 + 2D><7,25
Mg = 690,2 kNm
Tamario del Cabio
IPE A 500 Grado S275 Perfil de clase 1 a flexiéon
f, = 275 N/mm?2
El momento plastico de resistencia de calculo = W, f, / Yo
1946 x 275 = 4865 kNm
1000 x 1,1

Referencia

Figura 10
Leccion 16.3

5.3.2

Tabla 3.1
5441

5.1.1(2)

145



146

Bi...

Referencia

Tamario del apoyo

IPE A 600 Clase S275 Perfil de Clase 1 a flexién

W f/ L eI
piy¥o = Tooox11 3 KNM

En este ejemplo de célculo se supone que el nudo se mantiene elastico en
toda su longitud y que el cabio se mantiene elastico en la posicién del punto
inferior del nodo. Si se aplica esta hipotesis, el momento en el nudo (M, en
la figura 10 de la leccién 16.3) es = Mg/1,15 = 423,0 KNm.

El momento méaximo en el cabio es:

fy Wel _ 275 x 1728
1,1x 1000

=432,0 kNm > M; O VALE
Ymo

L
Longitud de refuerzo = —
Articulado en base 10

5|z

Dintel articulado en alero

Dintel no articulado en alero

0,0404 0,20

0,035+ 0,10

0,030 1 1 1 1 1 1 1 >
0.1 02 03 04 05 06 07 08 09

Gréfico de célculo para disefio plastico de porticos

53.2
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Referencia

8. ESTABILIDAD DEI,_ PORTICO Y COEFICIENTE
DE AMPLIFICACION (véase el apéndice 1)

322,3 kN

§ = =

A

£

©

o
¢ Y

IPE A 500 A
IPE A 600 } I = 42930 cm*

e = 82920 cm*

O Base articulada O Y

32m

Formulas del apéndice 1

Cargas axiales elasticas P, y P,

16

m =1+ =1+28 -1
h 8,0
R - oS _82920x161_ oo
IL)h ~ 42930 x 8,0
N =2%+1+m+m25=2 1 +12+1225=7,79
R H 3,89
_ wlL? (3 +5m) wL
PP =——————=cos@+—seno
16 Nh 4
wL = 322,3 kN

_[B22,3x32x9 10 822,30 1

_ 10 082490 1 _ 9506 kN
" “Hiex779x80viol O 4 Oyio1
P _W7" = 3223 _ 1612 kN
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Relacion de carga elastica critica Vg, /V,,

VaaNg = SCen*03Rs)
r

16,1(161, 2 x 8 + 0,3 x 100, 6 x 16,1)10°
3 x 210000 x 42930 x 10*

0,106

Dado que Vg4/V, > 0,1, el portico es con flecha horizontal.

Dado que Vg4/V,, < 0,20, EC3 permite una tolerancia indirecta para efecto
de segundo orden en el analisis rigido-plastico, siempre que los apoyos
satisfagan los criterios de pandeo en el plano de 5.2.7. Es algo que se com-
prueba en la verificacion detallada del proyecto (apartado 9).

La tolerancia indirecta, denominada método de la flecha horizontal amplia-
da, consiste en amplificar toadas las fuerzas y momentos internos por el
siguiente coeficiente:

Coeficiente de amplificacion = 1
1-Vsg / Ver
-1 112
1-0,106
Seccion CPF

Comprobar los perfiles escogidos CPF Requerido x factor de amplificacion

486, 5

Cabio IPE A 500 —— =114
3816 x112
785,3
== =102
Apoyo IPE A 600 6902 x 112 ]

Por tanto los perfiles son correctos.

Nota: Este enfoque del calculo de Vgy/V,, desprecia el efecto beneficioso
del nudo. Si se tiene en cuenta el nudo, el analisis por ordenador predice
que Vg4/V, < 0,10 y entonces el portico puede clasificarse como sin flecha
horizontal y no es necesario aplicar ninglin coeficiente de amplificacion.

Por inspeccién de los resultados del “Dimensionamiento del perfil” puede
verse que:

Referencia

5.2.5.2(3)

5.2.6.3(3)
5.2.7

5.2.6.2(3)

5.2.5.2(3)
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 El cabio esta sobredimensionado y, por tanto, no necesita una longitud de
nudo del alero de L/10.
» El apoyo no estéa tan sobredimensionado como el cabio.

La longitud del nudo puede reducirse hasta que las anteriores comproba-
ciones de los elementos dieran 1,0 en lugar de 1,14 y 1,02. Alternativamen-
te, con una longitud del nudo de 3,2 m el pértico estaria ligeramente sobre-
dimensionado.

El diagrama de momentos plasticos debe basarse en los valores reales de
los momentos plasticos de resistencia de calculo del cabio y el apoyo.
Sustituyendo la resistencia al momento plastico del perfil del cabio por Mg
y la resistencia al momento plastico del perfil del apoyo por Mg, la carga de
célculo real que puede soportar la estructura se determiné a partir del dia-
grama de momentos flectores como = 380 kN.

Comprobacion de la esbeltez en el plano del apoyo
El pértico no esta arriostrado.

Un apoyo de un pértico no arriostrado calculado mediante el método de cal-
culo rigido-plastico y con una rétula plastica debe satisfacer:

pN <032E\|_E

donde X SI%E(BA)

5
A =093,9¢ donde € = EQSSDO
¥ 4T "B d
y By = 1,0para perfiles de Clase 1,20 3
Entonces A <0,32 DA%\I—f DO 5
93,9 EQSS[P 0 E

(o750

y A <278B\|_E

ESTABILIDAD DEL PORTICO...

Referencia

5.2.5.3

5.2.7(3)

5.5.1.2

5511
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h _ 8000
AN=—=—-=325
Apoyo IPE A 600 iy 246
y AL, = 13700 % 275 _ 4 60N
1000
27,8(f
Luego N < d x 3768
S 2,54
< 2757 kN
322,3 :
Ngq real = > + apoyo + cerramiento de la pared
= 200 kN

Luego el apoyo es satisfactorio
Estabilidad puntual del cabio

Los porticos con cubiertas inclinadas no trianguladas también han de ser
comprobados respecto al pandeo puntual.

En EC3 no se indica ninguna comprobacién, por lo que se seguiran las
reglas de BS 5950: Parte 1 [2]:

La inestabilidad puntual puede deberse al balanceo de los apoyos y la inver-
sion del cabio, pero normalmente sélo es critica en una nave interna de un
portico de varias naves.

Para evitarla, la esbeltez del cabio debe ser tal que:

+ 00 O

Lo (224 +L/WDOY QDEQ 55 tan 26,

D Ha@-1 H7 O 5Py B
donde L, = Iluzefectiva de la nave
D = altura minima de los cabios
L = luz dela nave = 320m
h = alturadelapoyo = 8,0m
Il = ~momento minimo de inercia del apoyo para el pandeo en el plano

del portico (se toma cero si el soporte no esta conectado rigida-
mente al cabio)

= 82920 cm?

Referencia

5.2.6.1(4)
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Referencia

I = momento minimo de inercia de los cabios para el pandeo en el
plano del pértico

= 42930 cm*
Pyr = resistencia de calculo de los cabios =275 N/mm?
Q =  coeficiente de arqueo = WJW,
W, =  carga vertical ponderada sobre los cabios =322,3 kN
W, = valor maximo de W, que podria provocar un agotamiento plas-

tico del cabio tratado como una barra empotrada de luz L.

6, = enun portico simétrico es la inclinacion del cabio
= 571°
L, = L-L, dadoquelaalturadel nudo mas el cabio no es menor
que 2D.
Ly = 32-32=288

Suponiendo que el efecto de la carga axial en la resistencia al momento del
cabio sea pequenia,

WoL _ 16 xMpirg _ 16 x 486,5

M = "W = = 243,3kN
pl.Rd 16 o] L 32
_ 322,3 =132
243,3

Lp _ (22(4+32/80 %+ 829200 (2750

D H32@32-)HE 429308 758 tan(2x5,71) = 246,7

288 _ 57,6
0,5

ol&

O La estabilidad puntual del cabio es adecuada.
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COMPROBACION DETALLADA DEL PROYECTO

r=16m

o
F

2 h=80m

32,0m

=
I

ELU (nieve + cerramiento + correas + cabio + servicios)

322,3 x coeficiente de amplificacién 1,12

361,0 kN

P = Fuerza horizontal equivalente de las imperfecciones del pértico

L 1,80 kN
200

Los momentos flectores del pértico de la figura 10 (lecciéon 16.3) puede
obtenerse graficamente o mediante calculos basados en las posiciones
supuestas de las rétulas (un enfoque alternativo seria calcular la carga apli-
cada que podria provocar el mecanismo de colapso.) El pértico seria capaz
de soportar eficazmente esta mayor carga (véase la pagina 148).

Por tanto, conociendo las dimensiones, cargas y perfiles de acero del porti-
co:

H = 0,284 W =102,5 kN

Mg = 0,04024 WL =464,9 kKNm = rotula
Mg = 0,06495 WL =750,3 kKNm =rotula
A = 0,02965 L =0,95m

My = 0,03979 WL =459,7 KNm

Referencia
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<
=
I

0,03499 WL = 404,2 kNm

Ly

0,0855 L =2,74m

Diagrama de Momentos Plasticos para el ELU

| .
Z_l
\
Me | A
| Ms
18 4
|
|
|
|
hH (h+nH |
|
|
| I
I I
Al lee : I
we | | hH
8 | |
MN l
D/2
—>| |
Me | L
/ \ I M : <
Parébola :/
|
|
|
Diagrama de momento plastico ULS
Mgy Mg = Rétulas plasticas

M, < que la resistencia elastica al momento del cabio (= 432,0 kNm) porque
si M; y Mg son ambas rotulas plasticas, es probable que se precisen mas
embridados para la estabilidad del nudo.

Ava

Cierres
Aperturas /
Avrticulacion en angulo
/ \ Aperturas

A L4 Cierres |/‘ A
N N

Mecanismo de colapso
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Efecto de las cargas axiales en los momentos plasticos de resistencia de
cdlculo de los perfiles de acero

Carga axial sobre el cabio = Hcos & =102,0 kN

w =181,0 kN

Carga axial sobre el apoyo

(Se ignoran los efectos despreciables de P)
Conslltese la figura 6 de la leccion 16.3
Apoyo Mppq = 7853 kNm
Clasificacion de almas bajo flexibn compuesta

a = 05(1+Yyoa,/f)

N
donde o, = dt_Sd
W

_181x10°

Ngg =181 kN O 0, = ———— = 35,9 N/mm?

Sd W " 514x098
a = 0,5(1+1,1x35,9/275) = 0,57

. 39%6 ¢
Si a>05 d/t, < m para la clase 1
€ = 0,92paralaclase S275 -

dlt, < 20x092 _ g6 o
(13a -1

d/t,, = 524 O Bajo flexion compuesta el alma es de clase 1

El ala es de clase 1 a compresion dado que c/t; (= 6,3) < 10¢e (= 9,2)

Para perfiles de clase 1.
Momento plastico de resistencia reducido My gy = M gq (1 -(NSd/NpLRd)Z)

donde Ngy = 181kN

Referencia

Tabla 5.3.1

Tabla

531

5.4.8.1(2)




Nora = ATy /Yo

_ 13700 x 275 _ 3495 KN

11x 103

0 Mygrg = 785,3(1- (181/3425)?) = 783,1 kNm

O PMR _ 7831 _ 1044 0O El perfil es correcto
Mg 750, 3
Cabio My ra = 486,5 kN

Clasificacion de almas bajo flexibn compuesta

a = 05(1+ Yy 0/
N
donde o, = -3¢
dt,,
3
Neg =102 kN O o, = 02X10° _ 58 5 N/mm?
426 x 8,4
o = 05(+1,1x28,5/275) = 0,56
Sia>0,5 d/t < _3%e ara la clase 1
e =092 para grado S2750 d/t, < >0 2092 _ 554
13a -1
dft,, = 50,7 O Bajo flexibn compuesta el alma es de clase 1

El ala es de clase 1 a compresion dado que c/t; (= 6,9) < 10¢e (= 9,2)

Nggq = 102 kN
Nled _ 10100 x 2375 — 2595 KN
1,1x10

Para perfiles de clase 1.

0 Mypg = 486,5(1- (102/2525)%) = 485,7 kNm

CPF _ 485,7

0 =
Mg 464,9

= 1045 O El perfil es correcto

COMPROBACION DETALLADA DEL PROYECTO

Referencia

5.4.4(1)

Tabla 5.3.1

Tabla 5.3.1
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Nudo de los aleros

Eje de pilar

Ala de traccién

—
— -
/ /
/
' Ala en compresion
/% . plano para el célculo del médulo eléstico del refuerzo
— e

\

Longitud de refuerzo

2/Pb2
2/Pbl

2/Ph3

2/Pb4

Punto de giro

Pb = Carga en tornillo

La resistencia al momento del perfil del nudo = M,

Mh — fy Wel.min

Ymo
We| min = €l menor de W ;accign (@la superior) y Wel_compresién (ala inferior)
f, = 275N/mm? Longitud del nudo = 2740 mm

La figura 11 de la leccién 16.3 muestra los detalles del nudo, cuyas dimen-
siones y propiedades de los médulos elasticos se obtiene facilmente con
una calculadora programabile.

ITEA
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Cabio IPE A 500

Perfil I Wirac | Weomp C My,

cm? cm3 cm3 mm kKNm

IPE AS500 | 200856 | 4131 | 4056 747 1014

El momento flector en el nudo de la cara del apoyo es Mg

PO. D Ph) WD D[
Mg =+ he D Hr-T10- 22 4= 2 0= 7765 kNm
E 20 L 20 4 2L0

Mg < M,

776,5 <1014 O El nudo es correcto

Dintel IPE A 500

Tornillos M24 Grado 8.8

—_—
—_—-

L Y

IPE A 500 Cortada

Pilar IPE A 600

2740

Conexion en los Nudos de los Aleros

Los requisitos de EC3 para las conexiones se indican en la tabla 5.2.1. Un
portico se encuentra en la categoria de estructuras continuas’ y el andlisis glo-
bal rigido-plastico’ exige una conexiéon de resistencia plastica total’ de acuer-
do con la clausula 6.4.3.2. La resistencia de calculo de una conexién de resis-
tencia plastica total debe ser por lo menos igual a la de la barra conectada.

Es necesario tener en cuenta la posibilidad de que las barras sean sobre-
rresistentes. La precaucion al respecto en EC3 es garantizar que la resis-
tencia de la conexion sea al menos 1,2 veces la resistencia plastica de cal-
culo de la barra.

COMPROBACION DETALLADA DEL PROYECTO

Referencia

6.4.3.2(1)

6.4.3.2(2)
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Por tanto, la resistencia de céalculo al momento de la conexién del nudo debe
ser al menos 1,2 veces el momento plastico del apoyo (= 1,2 x 785,3 =
942,4 kNm) y = Mc.

Debe hacerse referencia a la leccién 13.6 “Uniones de Momento para porti-
cos continuos” para el procedimiento de calculo de la conexién del nudo. En
estas conexiones suelen utilizarse tornillos M24 de grado 8.8.

Nudo del Apice

El nudo del apice es mucho menor que el de los aleros pero se calcula de
forma similar. El momento de calculo primario es un momento positivo y, al
estar adyacente a la rétula plastica del cabio, la resistencia de calculo al
momento del nudo debe ser al menos 1,2 veces el momento plastico del
cabio.

Otras combinaciones de cargas (Estado Limite Ultimo)

Los momentos de célculo de las demas combinaciones de carga del ELU
dadas en la pagina 140 se calcularon.

Los valores de Seccion CPF/Momento de calculo (en la rétula) indican que
el pértico no tiene rétulas plasticas a las cargas de rotura de proyecto y que
seria mejor comprobarlo mediante un analisis elastico que plastico.

Las cargas de viento pueden provocar que las barras estén sometidas a
momentos flectores de signo opuesto a los de las combinaciones de cargas
primarias, es decir, negativos en lugar de positivos y viceversa.

ITEA

Referencia
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Estabilidad de las Barras

Ejes de correas 4\‘—’_»\(,:) ©

. —_—
—_— . —
—_—

Dintel IPE A 500 L

.

Ll@

IPE A 500 cortada

8,0m

Pilar IPE A 600

i
L dihe

32m

Estabilidad de las barras bajo los momentos dominantes:combinacion de
nieve, cerramiento, correas, cabios y servicios en el estado limite Ultimo.

Las rotulas plasticas se encuentran en (C) en el apoyo y en (F) en el cabio.
El punto de inflexién se encuentra en (E).

El ala mas interior estd a compresion de (A) - (B) - (C) - (D) - (E).

El ala mas exterior estd a compresion de (E) - (F) - (G).

Las alas a compresion deben restringirse suficientemente en su posicion
para garantizar que no se produce un pandeo lateral por torsion.

En las posiciones de las rétulas plasticas (C) y (F) se requieren restriccio-
nes a la torsién, aunque ello no sea absolutamente necesario en (F) dado
que es la dltima rétula en formarse y por tanto no precisa una capacidad de
rotacion frente a momentos.

Probablemente el apoyo necesitara una restriccion lateral en el ala de com-
presién en (B).

COMPROBACION DETALLADA DEL PROYECTO
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El punto de inflexién puede aceptarse como la posicién de la restriccion late-
ral del ala mas interior si la especificacién y la conexién de la correa o el
cabio adyacente proporcionan una restriccion nominal a la torsién.

Probablemente el cabio necesitara una restriccion lateral para el ala de
compresion en la posicion (D).

Todas estas restricciones (en (B) (C) (D) y (E)) pueden realizarse por medio
de jabalcones.

Dintel o pilar
Arriostrado

El ala de compresion del cabio entre las posiciones (E) a (G) esta restringi-
da por las correas, siempre que el espaciado de las mismas no sea dema-
siado grande.

Por tanto, las siguientes longitudes se comprueban individualmente respec-
to a que satisfacen la clausula 5.5.4, resistencia al pandeo de barras some-
tidas a flexion y compresién axial:

B-C
C-D (es decir el nudo)
D-E
A-B
Espaciado de las correas

El Problema Resuelto de la leccién 9.10 indica el procedimiento de proyecto.

Puede aprovecharse el efecto beneficioso de la restriccion sobre el ala de
compresion remota que proporcionan las correas (o carriles). BS5950: Parte
1, Apéndice G [2] indica un método para calcular los valores reducidos de A
y A7 que pueden utilizarse en las ecuaciones de interaccion de EC3.

Referencia
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Referencia

En algunos casos las demés combinaciones de carga pueden provocar que
el ala mas interior sea el “ala de compresion” entre las posiciones (E) a (G)
y que necesite refuerzos de jabalcon. Depende de la velocidad del viento y

de las acciones resultantes.
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Estados limite de servicio (flechas)
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COMPROBACION DETALLADA DEL PROYECTO

Resumen de las flechas

9, de las acciones permanentes A +B +C
&
O, de las acciones variables < L :
2 = 250
L \ L=32m \
— | |
6mé\X - 61 + 62 = 200
e h
movimiento de la cabeza del soporte < 150
Todas las flechas estan en mm
Flecha
Acciones
A B C
1 Permanente (0,31 kN/m2) 5 47 5
2 Servicios (0,10 kN/m?2) 2 15 2
3 Nieve (0,75 k/Nm) 11 113 11
48, =(1+2) 7 =h/1142 62 =L/516 7 =h/1142
58,4 =(1+2+3) 18 = h/444 175 =1L/183 18 =h/444
6 L/200 160
Es necesario un 15
precurvado
7 Viento transversal -15 -73 1
8 Succiodn interna 3 28 3
9 Presion interna -2 -18 -2
10 Viento longitudinal -8 -79 -8
111+2+3+7+8 6 130 =L/246 22
121+2+7+9 -10 -29 6
131+2+3+10+8 13 = h/615 124 =L7/258 | 13 =h/615
141+2+10+9 -3 -35 -3
151+2+09(38+7+8) 6 123 =L/260 21
161+2+0,9(3+10+8) 13 118 =L/271 12

el factor 0,9 de 15y 16 viene de 2.3.4(5)

Referencia

4.2.2

2.3.4(5)
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APENDICE1 CALCULO DE LA RELACION CRITICA DE
CARGA, Vgy/V,

El calculo indicado a continuacion se toma de [3].

| L2

Figura 1 Calculo optimizado del pandeo en pérticos

La solucién de la ecuacién (21) o (24) en relacion con [3] exige conocer los
valores de las fuerzas axiles P,y P, con el coeficiente de carga unitaria. Si
se procede a un analisis elastico lineal por ordenador de la estructura, se
conoceran con precision dichos valores.

Alternativamente, pueden calcularse los valores necesarios, despreciando
el nudo, por medio de las ecuaciones siguientes

m :1+L, N:2§+i+m+m2[
h R E

Para una carga repartida uniformemente w y con P calculada en el centro
del cabio,

b _ wL? (3 +5m) wL
; =—————’cos@+—senqQ
16 Nh 4

_wL
o TR
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Para porticos con base articulada

_S[P.h+0,3R s]

VSd /Vcr - 3 Elr

donde

P es el esfuerzo axil en el apoyo exterior

P, es el esfuerzo axil en el cabio exterior

I es el momento de inercia del apoyo exterior
l, es el momento de inercia del cabio exterior
h es la altura hasta los aleros

S es la longitud del cabio
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.4: Vigas Carril de Puentes Grua
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Presentar las funciones estructurales de
la viga-carril de puente-gria y ofrecer una orien-
tacién para el proyecto de la viga y sus distintos
componentes.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Introduccién al Disefio de
Edificios Industriales

Lecciones 2.5:

Pandeo de los Elementos
Estructurales Reales

Lecciones 8.6:

Lecciones 9.9: Vigas No Arriostradas

Lecciones 10.4: Comportamiento y Disefo

de Vigas Armadas

Disefio de Uniones:
Carga Estatica

Lecciones 13;

LECCIONES AFINES

Lecciones 14: Disefio para Fatiga

Lecciéon 16.1.1; Edificios de Una Sola
Planta: Introduccién y
Estructura Primaria

Leccién 16.1.2: Edificios de Una Sola

planta: Cerramientos y
Estructura Secundaria
Leccién 16.3: Analisis de Porticos:

Andlisis Plastico

RESUMEN

Las vigas-carril de puente-gria se consi-
deran normalmente como parte de la estructura
del edificio y se disefian en consecuencia.

Un enfoque mas realista es considerarlas
como parte del sistema de transporte mecanico,
cuyo elemento principal es la grua.

Hay una gran interaccion entre las partes
moviles y estacionarias del sistema de la grua.
No puede proyectarse satisfactoriamente la pro-
pia grda ni la viga-carril de puente-gria si se tra-
tan como estructuras separadas.

Las fuerzas a las que la gria somete a la
viga son en parte debidas al comportamiento de
la propia grua, especialmente por lo que se refie-
re a la rigidez vertical y lateral de la viga. La
transmision de las reacciones de la rueda de la
grda a la viga-carril de puente-gria generan un
complejo esquema de tensiones en la parte
superior de la viga y provocan agotamientos de
servicio prematuros si no se tienen en conside-
racion al proyectarla.
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1. INTRODUCCION

Al proyectar gruas, carriles, vigas-carril y
la estructura de soporte, los parametros mas
importantes son los pesos maximo y frecuente
que se van a elevar, la velocidad y la aceleracion,
y la altura libre por debajo de la gria. Las cargas
maximas por rueda se determinan a través de la
capacidad neta y el peso muerto de la gria y sus
efectos dinamicos.

La posibilidad de manipulacién en los edi-
ficios de un solo portico proviene con frecuencia
de puentes-grua ligeros soportados por vigas-
carril apoyadas en ménsulas de apoyo fijadas a
los soportes (véase la figura 1a).

La capacidad maxima de las gruas asi
sostenidas esta alrededor de 100 kN. Por encima
de esta capacidad es mejor disponer un perfil o
aumentar el canto del pilar bajo la viga-carril
para que tenga un apoyo adecuado.

— _—

() (b)

Figura 1l Pilares de puentes grua
(a) Para gruas relativamente ligeras
(b-d) Para gruas de gran capacidad

Si se incluye un puente-grda en un edifi-
cio, debe prestarse especial atencion para
garantizar que el edificio estd adecuadamente
arriostrado en ambas direcciones. No esta de
MAs mencionar que, en caso de grlas pesadas,
las vigas-carril de puente-gria pueden estar
sometidas a condiciones de fatiga severas.

1.1 La Viga-Carril de Puente-Grua
y la Estructura

El método de apoyo de la viga-carril de un
puente-gria depende de la magnitud de las
reacciones que produce respecto a la resistencia
del pértico.

Algunas disposiciones habituales, desde
las mas ligeras a las mas pesadas, se muestran
en la figura 1. En caso de gruas pesadas, resul-
ta interesante proveer un perfil de apoyo directo
para la grua, tal como se muestra en las figuras

© @
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1b y 1d, ya que permite tratar aisladamente el Debe prestarse mucha atenciéon a la
efecto de la gria. No obstante, ello implica un transferencia de las fuerzas horizontales del
peligro, dado que el desplazamiento del pilar del ala superior de la viga al pilar. Esta conexién
portico puede provocar sobretensiones en la debe:

conexién entre ambos pilares. Un enfoque

correcto y mas realista es analizar los perfiles * resistir con seguridad las reacciones hori-
como un solo pilar compuesto. zontales
T -—  Chapa de
rellell,lo /|\/
Perfil de Carril de

carril B / /fox:ma . I
laminado \{gﬁ prismética .
L Agujeros
ovalados <>

=]
A N\ aons ’ ‘\7\ ;
Agujeros A

ovalados )

®

©,
Manguito

calibrado Chapa de relleno

m 1mm de separacién
a / manguito

| ) <— 8mm separacion

Tuerca de \
cierre .
1mm separacién
Tuerca de
cierre B
_ A
T
I
o O | (@n) (@]
=== :—:E:—:" Ee==—==o=
o O : (s} (@]
I
Ménsula con agujeros OT‘."‘:;:;z:o“ agujeros
ovalados

Figura 2 Montaje de puentes-gria sobre dos apoyos
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Pilar

, /|

\\i

[ ya

7 =

Rigidizador Viga carril de
puente gria

— \ Ménsula

Figura 3 Apoyo flexible de una viga carril de puente grda sobre ménsu-

las

 permitir la rotacion libre
en el apoyo de la viga-
carril

e permitir el ajuste late-
ral de la viga-carril una
vez finalizado el edi-
ficio.

La necesidad de a- Viga - carril

juste es un aspecto muy im-
portante. Es imposible mon-
tar estructuras de edificios
con la tolerancia exigida por
el fabricante de la gria y por
tanto es esencial que toda la
viga-carril pueda ser ajusta-
da hasta 10 mm con respec-
to a los pilares del edificio.
Por tanto, se precisan aguje-
ros rasgados y espaciado-
res, tal como se muestra en

Carril de forma prismética

}_I‘riapgultaiién | £
orizonta | L
--H k— — =4
|
|
|
|
|

Arriostramiento

Vertical —. E_l/ — —> Ly

La rotacién libre en los apoyos
de las vigas-carril es importante para
evitar los momentos flectores y torso-
res de los pilares.

La rotacién en los apoyos de una
viga continua puede conseguirse con un
detalle adecuado Y flexible, tal como se
muestra en la figura 3.

La rotacién en el extremo de
una viga simplemente apoyada tiene
como resultado un movimiento longitu-
dinal del ala superior respecto a la
linea media. La barra cuya ala superior
conecta con el pilar del edificio debe,
por tanto, ser capaz de permitir el
movimiento longitudinal libre sin
esfuerzos. Una simple pletina flexible
puede ser satisfactoria si los movi-
mientos son menores de 1 mm, pero
una conexién con agujeros ovalados
es una solucibn mas segura en la
mayoria de los casos (véase el detalle
B de la figura 2).

la figura 2. Figura 4 Triangulacion horizontal como restriccion contra la torsion del pilar
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H—»

Figura 5 Juntas de dilatacion

Otro aspecto crucial es que la distancia
entre los dos pilares de un pértico a la altura del
carril varia con la carga. El cambio de distancia
entre ambos soportes puede llegar facilmente a
1/180 de la altura del pilar. Las holguras en el
carril deben ser pues mucho mayores que las
esperadas a primera vista (a menudo se reco-
miendan 50 mm o mas).

El arriostramiento longitudinal del edificio
y de las vigas-carril de puente-gria puede dispo-
nerse de varias maneras:

« arriostramiento vertical utilizado como a-
rriostramiento del edificio y de la viga-ca-
rril.

* naves de arriostramiento vertical con cone-
Xion directa a las ménsulas de apoyo y colo-
cadas en el plano de la viga-carril (para
grdas pesadas).

« arriostramiento vertical en los planos tanto
de la viga-carril como de los pilares del edi-
ficio (solo para grias muy pesadas).

Si se aplica el Gltimo método, debe haber
un arriostramiento efectivo de ménsulas de
apoyo de la gria para evitar la torsién del pilar.
Este embridado se consigue normalmente por

—>

T

Junta de dilataciéon

medio de una viga triangulada horizontal, tal
como se muestra en la figura 4.

El lugar ideal para disponer la triangula-
cion es a mitad de camino entre las juntas de
dilataciéon de la viga-carril o en el centro del edi-
ficio (véase la figura 5). Esta disposicidn evita el
aumento de los esfuerzos de compresion debi-
dos a la temperatura, que podrian provocar el
pandeo de las vigas-carril. Ademas, provoca que
la expansion sea bidireccional, reduciendo el
movimiento total. Sélo los pilares situados bajo la
viga-carril se deforman. Lo que limita la distancia
entre las juntas de dilatacién es la magnitud de
las tensiones secundarias asociadas a esta
deformacion. La maxima distancia admisible
entre las juntas de dilatacion depende de la
capacidad de desplazamiento longitudinal hori-
zontal de los pilares de apoyo de la viga-carril
(véase la figura 5).

En la figura 2.3 se muestra un método de
transmitir-directamente a través de la junta del
apoyo los esfuerzos axiles de una viga simple-
mente apoyada. El detalle también muestra un
método eficaz de apoyar las vigas por medio de
rigidizadores. Debe prestarse atencién a la
excentricidad local del rigidizador del aparato de
apoyo en relacion con el alma de la ménsula de
apoyo.
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2. TIPOS DE GRUA

Los tipos de gria mas habituales monta-
das sobre vigas carril son:

» Puentes-gria de pértico apoyados forma-
dos por una viga simple o doble apoyada en
los carros extremos (figura 6a).

» Puentes-gria de pértico suspendidos con
carros especiales en los extremos, en los

Gancho

(a) Puente - griia apoyado

Gancho

Puente - gria

Carril de puente - gria

Puente - gria

gue las ruedas se desplazan sobre el ala
inferior de la viga carril (figura 6b).

2.1 Clasificacion de las Gruas

Las cargas de las ruedas de la grua tie-
nen componentes dindmica y estatica. Ambas
componentes son funciones del tiempo y vari-
an segun la posicién de la gria y la magnitud
de la carga. Las cargas transportadas por la

Tope del carro

(b) Puente - gria suspendido

Figura 6 Tipos de gruas
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TIPOS DE GRUA

grua pueden ser ligeras, medias o pesadas.
Las fuerzas dinamicas debidas a la aceleracion
y al frenado, la elevacién y las irregularidades
de los carriles también dependen de cada ins-
talacion.

Para garantizar un disefio econémico de
las gruas, normalmente se dividen en varias cla-
ses en funcién de su frecuencia de uso, el coefi-
ciente medio de las cargas elevadas respecto a
la carga admisible y los efectos dinamicos provo-
cados en servicio. De esta forma se puede eva-

luar el riesgo de fatiga de la gria y su viga carril
durante la vida prevista.

La clasificacidon se basa en dos factores:
* Frecuencia de uso.

» Estado de la carga (coeficiente de magnitud
de la carga real 0 supuesta respecto a la
carga util admisible).

La seleccion de los valores de frecuencia
de uso y estado de carga determina la clasifica-
cion final de la graa.
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3. CARRILES DE RODADURA

El carril de rodadura y su interaccion con
el ala de la viga tiene una gran influencia en el
rendimiento de la grda. Por tanto, al disefiar el
carril de rodadura y la viga carril es importante
saber qué tipo de grua se va a utilizar. Las carac-
teristicas de carga deben adoptarse de acuerdo
con la gria que va a instalarse. Estas caracteris-
ticas pueden conseguirse de los manuales de los
fabricantes. En la practica, a veces es imposible
preparar al mismo tiempo el disefio de la grda y
de la viga-carril, ya que la gria se encarga
mucho después que la estructura del edificio. El

Figura 7 Biselado del carril

resultado puede ser un disefio incorrecto que
provoca problemas como un desgaste excesivo

ﬂ

(a) Carril de forma prismatica soldado sobre
viga - carril continua

M@a

P

L@i@' !

(b) Conexién totalmente
rigida

(c) Restriccion parcial

o

Neopreno

(d) Junta de neopreno
con resistencia
parcial

(e) Ganchos

Figura 8 Fijacion del carril

600

.
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CARRILES DE RODADURA

del carril de rodadura y de las alas de la rueda
del puente-gria o fisuracién por fatiga en la parte
superior del alma de la viga.

El carril de rodadura debe cumplir los
requisitos de proteger del desgaste el ala y de
distribuir las cargas por rueda sobre la mayor
longitud posible. En consecuencia, el carril de
rodadura debe presentar:

* resistencia al desgaste adecuada
 elevada rigidez a la flexion.

En la figura 2 se muestran dos tipos de
carril de rodadura:

+ cuadradillos.

« perfil laminado de carril.

3.1 Juntas de los Carriles

Hay dos tipos de juntas:
 Juntas que unen tramos.
» Juntas de expansion.
Pueden obtenerse carriles largos soldan-
dolos o atornillandolos ente ellos. Las juntas sol-

dadas suelen ser mejores que las atornilladas,
dado que la unién soldada evita las separacio-

@ peccees

nes y proporciona una superficie de rodadura
continua. Si el acero presenta un alto contenido
de carbono o magnesio debe prestarse especial
atencion a la operacién de soldadura.

En las vias de rodadura largas, deben
incluirse juntas de dilatacion en los carriles cuan-
do estos se fijan a las vigas. Deben coincidir con
las juntas de la viga principal. Si los extremos del
carril se cortan en diagonal, tal como se muestra
en la figura 7, se garantiza una transmision gra-
dual de la carga por rueda de un carril al otro.

3.2 Fijaciones de los Carriles

En la figura 8 se muestran varios tipos de
fijaciones de carriles. El enfoque tradicional es
proporcionar una sujecién que embride el carril
en todas direcciones. La fijacion de carriles de
cuadradillos se realiza siempre por soldadura en
el taller. La fijacion de los perfiles de carril lami-
nados se consigue normalmente por medio de
una mordaza totalmente rigida o soldando el
carril al ala de la viga-carril.

La soldadura presenta la ventaja de que
el carril puede colocarse con precision sobre la
linea central de la viga dado que puede proce-
derse al ajuste lateral. No obstante, en algunos
casos la soldadura presenta problemas. Por
ejemplo:

» Puede ser dificil la substitucién.

@)

o) o

Soldadas para baja frecuencia de uso

{ Atornillados para frecuencia de uso elevada

Figura 9 Placas “guia”
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e Si se utilizan vigas-carril continuas, es
necesaria la soldadura in situ. Este proble-
ma se resuelve si la soldadura in situ se rea-
liza en las posiciones donde los momentos
flectores son minimos, en cuyo caso el
estado de tensiones en las soldaduras es
menos critico.

e Las soldaduras pueden favorecer fisuras
por fatiga.

« Si se utiliza acero de gran resistencia, la
soldadura es mas dificil.

Modernamente se tiende a una sujecion
que proporcione un embridado parcial, tal como

se muestra en la figura 8c. El carril queda embri-
dado en las direcciones vertical y horizontal pero
las mordazas permiten que se desplace en
direccion longitudinal.

La figura 9 muestra un método muy eco-
noémico de conseguir un embridado lateral para
aplicaciones “pesadas” por medio de la soldadu-
ra de placas “directoras” entre las mordazas, en
lugar de tornillos de alta resistencia en las mor-
dazas, para eliminar la posibilidad de desplaza-
miento. Este tipo de fijacion debe comprobarse
con respecto a su influencia en la fatiga de la
viga-carril.
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CARGAS SOBRE LA VIGA-CARRIL...

4. CARGAS SOBRE LA
VIGA-CARRIL DEL
PUENTE-GRUA

Durante el funcionamiento de la graa, las
cargas estaticas por rueda se superan como
resultado de impactos, efectos de inercia y otros
efectos dinamicos. Estos efectos también pue-
den provocar fuerzas laterales en la parte supe-
rior del carril de rodadura. Los principales facto-
res a considerar son:

» grado de control sobre la velocidad de ele-
vacion.

» elevacion no perpendicular al inicio de la
misma (véase la figura 10).

» tendencia de la gria a viajar oblicuamente
(véase la figura 11).

» estado de la superficie del carril y huelgo de
las conexiones entre carriles.

Puede realizarse una apro-
ximacioén de estos efectos dinami-
cos multiplicando la carga estatica
de la rueda por un coeficiente ade-
cuado que puede variar entre 1,0y

2,0.

El viaje oblicuo de la gria
también puede provocar cargas
laterales, tal como se muestra en
la figura 11. Las fuerzas sobre el
carril actian en direcciones opues-
tas sobre cada rueda del carro del
extremo y dependen de la relacion

Figura 10 Elevacién no perpendicular

 aceleracion y deceleracion del puente gria

entre la luz de la gria y la base de
la rueda.

Las fuerzas longitudinales
debidas a la aceleracién y el frenado de la graa

y de gria. deben verificarse por céalculo una vez conocidas
A 5 T Luz de carril
< Luz de la grua >
[ ¢
T A
| ——
H =) T_ H =) L'L_

Figura 11 Movimiento oblicuo
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las masas de las partes méviles y sus acelera-
ciones.

Los topes colocados en la viga-carril
del puente-gria deben disefiarse para absor-
ber la fuerza de frenado de la gria. La fuerza
de frenado se calcula a partir de la energia
cinética de la masa de la cuerda sin la carga
elevada, ya que esta esta suspendida de las
cuerdas. Otro enfoque es utilizar dispositivos
electrénicos para detener las grias en los
extremos, lo que proporciona un mejor estado
de solicitacion a la estructura que soporta la
viga-carril.

Otras cargas a tener en cuenta son:
« Corredores y escalerillas fijados a la viga.

« Cableado de suministro de corriente y por-
tacables.

Si se precisa mas informacion cuantitativa
sobre las cargas a tener en cuenta al disefar la
viga-carril, pueden consultarse los reglamentos
nacionales o la documentacioén, de los fabrican-
tes de grlas.

4.1 Transmision de Cargas al
Ala Superior

Las cargas transmitidas al carril provocan
un estado de tensiones triaxial en el ala y la
parte superior del alma. Los componentes de la
tensién son:

» Tension de compresion en la direccion lon-
gitudinal del ala.

» Tension de compresion en direccion vertical
en el alma.

» Tension local de flexién en direccidn longitu-
dinal en el ala.

» Tension local de flexién en direccién trans-
versal en el ala.

» Tensiones tangenciales en el ala.

Para realizar una valoracion realista de las
tensiones, pueden seguirse los siguientes con-
sejos de proyecto:

» La carga por rueda debe distribuirse en una
longitud igual a dos veces la altura del carril.

* Las tensiones sobre el alma deben calcu-
larse suponiendo la excentricidad de la
rueda respecto al centro del alma que
puede producirse en los apoyos o cuando la
grua o el carril han sufrido un desgaste con-
siderable. Normalmente debe prevenirse la
excentricidad del carril respecto a la viga
carril conectandolos con tolerancias muy
estrechas (preferiblemente por soldadura).

» Deben comprobarse las soldaduras de
unién entre el ala 'y el alma por si presentan
una combinacién de tensiones verticales y
de flexiébn debido a la excentricidad (de la
carga por rueda) adicional al rasante.

» Para evitar la necesidad de desplazar el
carril de su posicion por encima del alma,
debe ser posible la alineacién de toda la
viga-carril del puente-gria. Por tanto, se
precisan agujeros ovalados y espaciadores,
(véase la figura 2).

« Si se utilizan vigas-carril, para conseguir
resistencia a la fatiga, la unién entre el ala
superior y el alma debera soldarse a tope
con penetracion total.
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SELECCION DE LA VIGA-CARRIL...

5. SELECCION DE LA
VIGA-CARRIL DEL
PUENTE-GRUA
En la fase conceptual del proyecto de la

viga-carril del puente-graa, las preguntas funda-
mentales son:

« ¢Debe utilizarse una viga continua o sim-
plemente apoyada?

« ¢Debe usarse una viga de alma llena o de
celosia?

» ¢ Debe usarse una tipologia de alma simple
0 doble?

» ¢ Debe usarse acero de alta resistencia?

En algunos paises se prefieren las vigas
simplemente apoyadas; en otros las vigas conti-
nuas. Si se utilizan vigas continuas debe prestar-
se especial atencién a:

« el asiento diferencial entre apoyos adyacen-
tes. Debe limitarse a 1/600.

» el montaje, en especial si se adopta la sol-
dadura in situ.

La figura 12 muestra algunas secciones
transversales utilizadas en vigas-carril. Para tra-
mos y cargas pequefias a medias, normalmente

=t

S

il

[

——— ——— ———
(a) Viga (b) Viga (c) Viga
laminada compuesta compuesta

=

(d) Viga compuesta
rigidizada

S

(e) Viga compuesta en cajén

Figura 12 Secciones habituales de vigas-carril de puentes-gria
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es posible utilizar perfiles laminados. En algunos
casos puede ser necesario un refuerzo para pro-
porcionar resistencia a los esfuerzos transversa-
les (figura 12a-c).

Las vigas armadas son adecuadas para la
mayoria de las grias mas pesadas. Nor-
malmente su falta de resistencia a las fuerzas
laterales se solventa mediante arriostramientos
horizontales, tal como se muestra en la figura
12d.

Las vigas en cajon son habituales para la
grda en si, pero raramente se utilizan para la
viga de la gria. El carril debe situarse directa-
mente sobre el alma interior de la viga, para evi-
tar las tensiones de flexion transversales de la
chapa del ala superior, tal como se muestra en la
figura 12e.

Raramente su utiliza acero de alta resis-
tencia en vigas-carril de puente-gria, ya que los

criterios de fatiga limitan considerablemente las
tensiones admisibles, lo que reduce sus ventajas
econdmicas (la resistencia a la fatiga de los ace-
ros de media y alta resistencia para estructuras
soldadas es la misma). Ademas, también los cri-
terios de flexibn y pandeo por torsion lateral
desaniman al proyectista de beneficiarse de la
utilizaciéon del acero de alta resistencia.

5.1 Proporciones Optimas
de las Vigas

No puede ofrecerse un conjunto de reglas
generales que ayuden a escoger la altura 6ptima
de la viga-carril, dada la variedad de situaciones
de carga y de secciones transversales utilizadas
normalmente. Como primera orientacion, puede
decirse que la gama habitual de coeficientes
entre la altura y la luz de la viga esta entre 8 y 14.
La limitacion de flexiébn puede obligar a una
mayor altura, en especial con luces largas.
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6. PROYECTO DE LA + combinacion de cargas laterales y pandeo
VIGA-CARRIL DEL por torsion lateral.
PUENTE-GRUA

» combinacién de pandeo del alma y tensiones

El proyecto de vigas-carril de puente-gria de flexion de la chapa debido a la torsidn pro-
presenta algunos aspectos especiales poco vocada por la excentricidad del carril y los
habituales entre las consideraciones de disefio esfuerzos transversales.

de otros tipos de vigas:
» se exige un disefio contra un agotamiento
» combinacién de cargas concentradas y por fatiga.
momentos flectores.

\*“

(b) Accién

Desplazamiento
del alma

\

Alma fisurada:
| agotamiento
progresivo

(¢) Resultado

Figura 13 Conexion “peligrosa” debido a fuerzas laterales
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El grado de refinamiento necesario al con-
siderar estos efectos especiales durante el pro-
yecto depende mucho del tipo de gria.

Una de las decisiones mas importantes
en relacion con el proyecto es determinar cuanto
minimizar la masa del acero. Un buen proyecto
debe tener en cuenta todos los costes durante la
vida prevista de la grda. Un disefio muy ligero
puede ofrecer un bajo coste inicial pero llevar a

Ala superior conectado
directamente al pilar

Presillas

grandes gastos de mantenimiento consecuencia
de la necesidad de reparaciones frecuentes.

6.1 Detalles de la Unién entre la
Viga-Carril y el Soporte
La carga dominante es vertical. Nor-

malmente la viga-carril se apoya directamente en
el soporte o por medio de una ménsula de apoyo.

oo

Angular con
agujeros ovalados

No se requiere
diafragma

Agujeros
ovalados

n
|
L
|
I
I
I

n
1]
M
I
I
I
I

%

Planta

Figura 14 Conexiones del ala superior

N
\ Rigidizadores si
son precisos
Agujeros ovalados
horizontales en presillas
Empuje .
“—r
I
B
—
1 '—
= _/\,_
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La mejor forma de garantizar un flujo directo de
los esfuerzos de la viga-carril al soporte o la mén-
sula de apoyo, con el minimo de excentricidad, es
por medio de apoyos soldados, tal como se mues-
tra en la figura 2.

La siguiente carga en importancia es la
transversal. La figura 13a muestra un detalle
peligroso utilizado con frecuencia en las vigas de
graa ligeras para resistir los esfuerzos transver-
sales. La figura 13b muestra la deformacion
reversible a la que esta sujeta el alma de la viga,
una accién que lleva al resultado mostrado en la
figura 13c. El agotamiento puede evitarse facil-
mente con so6lo conectar el ala superior directa-
mente al soporte, tal como se muestra en la figu-
ra 14. El ala superior actia como viga horizontal
traspasando su reaccioén al pilar.

Otro efecto causado por este mal detalle
lo muestra la figura 15. La flexién vertical de la
viga de la griia hace girar sus extremos sobre el
asiento del soporte. Si no se ha disefiado la
unién previendo este efecto, el resultado es un
cizallamiento en las uniones superiores y trac-
cion local en el alma, lo que puede provocar un
agotamiento en esa zona.

Figura 15 Traccién local en el alma préxima al diafragma, debida a la
rotacion de los extremos de vigas sobre 2 apoyos

secundaria

Una posible solucién al problema de la
rotacion cuando se opta por un detalle flexible
como el mostrado en la figura 3 la ofrece una
viga continua.

6.2 Condiciones de Rigidez

Normalmente no deben excederse los
valores maximos de flecha de la viga de la gria
gue se indican a continuacion si se quieren evi-
tar efectos dindmicos indeseables y asegurar el
funcionamiento de la gria:

* Flecha vertical en el centro del vano, debida a
las reacciones maximas por rueda sin disposi-
tivos de carga L/700

* Flecha horizontal en el centro del vano debida
a las reacciones maximas por rueda multipli-
cada por el coeficiente de carga L/600

Si no se dispone de calculos mas detalla-
dos, puede aceptarse suponer que el ala supe-
rior soporta toda la fuerza horizontal. El requisito
de rigidez frente a la flexién horizontal es crucial
para evitar el movimiento oblicuo de la graa.

Normalmente la flecha vertical
esta limitada a un valor no superior a
25 mm para evitar un exceso de vibra-
ciones provocadas por el funciona-
miento y movimiento de la grda.

6.3 Rigidizadores del Alma

Cuando aumentan las alturas
de las vigas resulta antieconémico uti-
lizar almas no rigidizadas, dado que
buena parte del material de la viga
esta en el alma. Los rigidizadores de
alma sirven para:

« evitar el pandeo del alma.

» afiadir capacidad de rotacion al
ala superior.

Si no hay rigidizadores, la tor-
sion del ala superior provocada por los
esfuerzos transversales tiene que
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sion lateral deben tenerse en cuen-
ta en varios sentidos. A menudo es
dificil decidir con cuanto rigor
deben realizarse los célculos es-
tructurales. Los esfuerzos trans-
versales debidos a la elevacion no
perpendicular, los efectos inercia-
S les y el movimiento oblicuo sélo

Figura 16 Rigidizadores de alma con separacion al ala de traccion

soportarla en su totalidad el alma. Si la viga es
relativamente alta y las fuerzas laterales altas, no
es posible evitar los rigidizadores de alma. La
distancia entre los rigidizadores no debe ser tan
grande como para que la torsiéon del ala superior
sea excesiva en el punto medio.

El método de fijacion de los rigidizadores
al alma y las alas debe especificarse detallada-
mente para evitar agotamiento por fatiga. La fati-
ga del ala a traccién puede evitarse mediante
una separacion de 4t entre el extremo del rigidi-
zador y el ala inferior, tal como se muestra en la
figura 16. No obstante, seguira habiendo posibi-
lidad de fatiga del alma al final del rigidizador.

El detalle mostrado en la

mejor soluciéon. El rigidizador
debe soldarse al ala de compre-
sién para evitar totalmente el
movimiento relativo del ala res-
pecto al alma a causa de esfuer-
zos transversales. El rigidizador
deberia cubrir como méximo 200
mm.

figura 17 suele considerarse la l

—>

6.4 Esfuerzos
Transversales y
Pandeo por
Torsion Lateral

Los efectos de torsidn si-
multdneos debidos a los esfuerzos

T pueden estimarse aproximada-
mente. Los valores obtenidos de
los reglamentos correspondientes
con la utilizacion de factores de
servicio dados en los mismos re-
presentan el Unico medio del que disponen los
proyectistas.

La torsioén del perfil la provocan:

* los esfuerzos laterales que actian al nivel
de la cabeza del carril.

* la excentricidad de la fuerza vertical debida
a tolerancias que dependen de la fabrica-
cion del carril de la viga (véase el apartado
4.1).

La geometria del ala superior debe elegir-

se entre las alternativas que ofrezca la mejor
resistencia a la torsion y rigidez lateral.

=

i <200 mm
)

transversales y el pandeo por tor- Figural7 Rigidizadores de alma soldados al ala de compresion
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6.5 Criterios de Fatiga

Las vigas-carril estan sometidas a traccio-
nes y compresiones repetidas. El niamero de
ciclos de tension al que estan sometidas deter-
minadas partes de la viga-carril puede ser de
dos a cuatro veces los pasos de la grda, ya que
cada uno de estos provoca fluctuaciones de la
tension. Este efecto es una de las razones por
las que se debe prestar especial atencion a la
especificacion de la parte superior de la viga-
carril.

El nimero de pasos de la graa no es facil
de estimar. A objetos de calculo, se supone que
el ndmero de fluctuaciones de la tensién se
corresponde con el tipo de la grda, tal como se
indica en los Reglamentos.

Los detalles criticos en el célculo a fatiga
son las conexiones entre rigidizador y ala, rigidi-
zador y alma, y ala y alma, donde existen gran-
des concentraciones de tensiones. Se ofrecen
las siguientes recomendaciones:

* las soldaduras que fijan los rigidizadores al
alma de la viga deben finalizar a una dis-
tancia de las alas que reduzca la concen-
tracion de tensiones (véase la figura 17).

* las soldaduras que conectan el alma al ala
superior deben ser soldaduras a tope con
penetracion total, aungue en ocasiones se
utilizan, en gruas ligeras y principalmente
estaticas, soldadura de angulo.

« el refuerzo de las alas con platabandas con-
duce a una menor vida a fatiga.
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7. RESUMEN FINAL

Las vigas-carril de puente-gria precisan
una especial atencién, tanto en su concepto glo-
bal como en el detalle. Deben contemplarse
como elementos mecanicos. Se han de recono-
cer claramente las incertidumbres, en especial
en relacion con las cargas transversales y la
transferencia de fuerzas a las vigas. A continua-
cion se ofrecen algunas orientaciones para un
disefio correcto:

» Los calculos simplificados son adecuados
para las gruas ligeras, pero para las pesa-
das son necesarios analisis mas rigurosos.
La profundidad de los célculos puede deci-
dirse a partir del tipo de grua.

e Aunque un disefio con el minimo peso
puede ofrecer una solucidon econémica a
muchos problemas, no es éste el caso de
las vigas-carril, donde los costes generales
deben incluir los de mantenimiento.

» Debe prestarse atencion a las especifica-
ciones que pueden reducir la vida a fatiga

de la viga-carril. Este criterio es particular-
mente importante en la zona superior de la
viga.

» Los trabajos de soldadura deben someterse
a una inspeccién mas rigurosa que en el
resto de la estructura del edificio.

* No debe permitirse la soldadura de elemen-
tos adicionales durante la vida de una viga
de grda muy utilizada.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.5: Celosias Espaciales
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“ITEA OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO LECCIONES AFINES
Describir los distintos sistemas de celosi- Lecciones 15: Estructuras Tubulares
as espaciales y los parametros de proyecto a
considerar. Ofrecer orientaciones sobre el pre- Leccion 16.6: Estructuras Especiales de
dimensionado y los métodos de analisis. Una Sola Planta
Describir los procedimientos de fabricacion y
montaje. RESUMEN
La leccion proporciona una base histérica
CONOCIMIENTOS PREVIOS y una revision de los distintos tipos de sistemas
de celosias espaciales: emparrillados de doble
Leccion 2.3: Bases para la capa, bovedas de cafdn y cupulas. Se presen-

Determinacién de Cargas tan los parametros del proyecto y se explican
algunas reglas para el predimensionado. Se pro-

Leccion 8.3: Modelos de Inestabilidad porcionan los principios de distintos métodos de
Elastica andlisis. La leccion finaliza describiendo aspec-
tos de la fabricacion y el montaje particulares de

Leccién 9.12: Celosias estas estructuras.
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1. INTRODUCCION

1.1 Definiciones

A los efectos de esta leccidn, las celosias
se definen como sistemas estructurales en los
que las barras estan entrelazadas de forma que
s6lo estdn sometidas a fuerzas de compresion o
traccién axial.

Esta definicibn supone que no se aplica
ninguna accion directamente sobre las barras.

Los ejes convergen

Los ejes no convergen

Figura 1l Convergencia de los ejes de las barras

Todas las cargas se aplican sobre las uniones,
llamadas “nodos”. En caso de que sea imposible
garantizar la convergencia de los ejes de las
barras, debe evaluarse el efecto de flexiéon resul-
tante. Es particularmente importante garantizar
que los ejes de las barras convergen (figura 1).
El cumplimiento de este estado de carga soélo
pueden garantizarlo las rétulas perfectas. La
construccion real de los conjuntos se desvia en
cierto grado de esta situacion tedrica y resulta
una de las principales dificultades asociadas a
estos sistemas estructurales.

La leccion trata principalmente de los sis-
temas de celosia para cubiertas bidireccionales
(lamadas “estructuras espaciales”). Son posi-
bles otras disposiciones, como los sistemas con-
tinuos basados en la viga de montantes (o viga
Vierendeel) (figura 2) en los que las diagonales
son innecesarias dado que el comportamiento a
flexion predomina sobre el axial; los espacios
entre montantes resultantes pueden utilizarse
para ubicar los servicios mecanicos y eléctricos.

1.2 Precedentes Historicos

Hasta los afos sesenta, casi todos los sis-
temas de celosia eran planos. Se habian desa-
rrollado a partir de las cerchas de madera que, a
su vez, habian evolucionado de una disposicion
triangular basica a formas mas complejas (figura
3). La necesidad de aligerar los tirantes y reducir
los esfuerzos de flexion (figura 3a) llevoé a la
introduccion de una péndola (figura 3b). Una pre-
ocupacioén similar por reducir la flexion de los
pares llevé a la introduccion de los puntales
(figura 3c). Dividiendo la péndola en dos, se llegé
a la familiar disposicion de la figura 3d.

| 4

A

Figura 2 Viga Vierendeel
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©
- =

Vlga tirante

@ % TN,

Tirante

Figura 3 Evolucion de la construccion de cerchas para cubiertas de madera

En el siglo XIX pasé a predominar la utili- dos para las marquesinas de las estaciones de
zacion del metal en todo tipo de estructuras ferrocarril, eran ejemplos perfectos de cerchas
excepto en los edificios de viviendas. Los siste- planas. La segunda mitad del siglo XIX se carac-
mas articulados (figura 4), normalmente utiliza- terizd por algunos logros destacables, como el

Figura 4 Detalles constructivos de la estacion de Euston
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Figura5 Viaducto de Garabit - linea de Marvejols a Neussargues (Cantal)

viaducto de Garabit en Francia (figura 5) o el
puente de Maria Pia en Oporto, ambos disefia-
dos por Eiffel.

Aunque a principios del siglo XX se pro-
pusieron sistemas espaciales, su utilizacion en la
practica ha llegado de la mano de los mas
recientes desarrollos de métodos de analisis por
ordenador, la necesidad funcional de espacios
libres de columnas y de las demandas de la
estética arquitectonica.

1.3 Tipos de Sistemas

1.3.1 Introduccioén

Los distintos tipos de sistemas de celosia
se suelen clasificar de acuerdo con su forma
general. De todos modos pueden distinguirse los
siguientes [1]:

» entramados bidimensionales
» bovedas cilindricas
e clpulas.

(a) Cuadrado: Bidireccional

Figura 6 Emparrillado de una sola capa

(b) Diagonal : Bidireccional

(¢) Tridireccional

ReZ)
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INTRODUCCION

En todos los casos es aconsejable distin-
guir entre los entramados de simple, doble e
incluso triple capa. El nimero de capas depende
de la luz. Una tercera caracteristica radica en la
geometria escogida para el sistema de barras de
las capas y, posiblemente, en la composicion del
arriostramiento de las capas.

1.3.2 Entramados bidimensionales

1.3.2.1 Entramados de una sola
capa
Estos entramados se citan s6lo como
recordatorio de que son sistemas de barras que

trabajan a flexion y torsibn mas que a compre-
sion y traccion.

Capa superior

______ Capa de arriostramiento

Planta -— - — Capa inferior

®)

Figura 7 Emparrillado de doble capa

En funcién de las direcciones asignadas a
las barras, los entramados pueden ser bi o tridi-
reccionales (figura 6). Los entramados en dos
direcciones diagonales son mas rigidos (las
barras siguen la direccién de las tensiones prin-
cipales de las placas equivalentes) y son amplia-
mente utilizados. Su utilizacion esté restringida a
luces hasta unos 10 m.

1.3.2.2 Entramados de doble capa

Estos entramados incluyen dos planos
paralelos de barras (capas superior e inferior).
Ambos sistemas estan entrelazados por medio
de diagonales (barras de alma) (figura 7). Puede
distinguirse entre dos tipos de entramados de
doble capa (figura 8):

» entramados de celosia en los que
los cordones superior e inferior
estan siempre en el mismo plano
vertical (figura 8a).

e entramados espaciales, realizados
con piramides de base triangular,
cuadrada o hexagonal (figura 8b).
Las hay de dos tipos: uno en el que
las geometrias de las capas son
idénticas pero desplazadas (entra-
mados descentrados) y otro en el
que las geometrias de las capas son
distintas (entramados diferenciales).

Estos sistemas son adecuados
para luces de hasta 100 m. Para luces
mayores es necesario incorporar
entramados de triple capa para evitar
barras largas, por otro lado necesarias
dada la mayor altura de la viga.

El tamafio de los mddulos cons-
tituyentes depende de varios factores,
principalmente: luz, carga, sistema de
cubricién, tipo de nodo y medios de
transporte y montaje.

Para luces entre 30 y 40 m son
aceptables longitudes de barra entre
15y3m.
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Las ventajas de los entramados de doble

capa son numerosos:

e son estructuras tridimensionales que pue-
den soportar cargas en cualquier direccion.
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Figura 8 Enrejados de doble capa

» son hiperestaticas y el pandeo de algunas
barras comprimidas no provoca el colapso
del conjunto, tal como se ha demostrado
por medio de modelos matematicos y de
experimentos.
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* su rigidez reduce al minimo las flexiones.

e son muy resistentes al incendio.

* su composicién permite la prefabricacion en
elementos modulares que se transportan con
facilidad. La precision de fabricacion garanti-
za la facilidad de ensamblado y montaje.

 gracias a la construcciéon modular permiten
una amplia gama de posiciones de apoyo.

« el espacio entre las dos capas puede utili-
zarse para el tendido de cables, tuberias, etc.

« el montaje se realiza por roscado y puede
realizarse en cualquier situacion atmosférica.

» ofrecen indudables cualidades estéticas.

Anchura
Luz
Longitud
Planta
- KN
Altura
Alzado

Figura 9 Boveda cilindrica

Desde el punto de vista econémico es
importante reducir al minimo el nimero de
nodos. Por tanto, es necesaria una soluciéon de
compromiso entre este criterio y los establecidos
por la eleccion de los tamafios de los médulos.

1.3.3 Bbvedas cilindricas

En la historia de la construccion, las béve-
das cilindricas aparecen como evolucién de los
arcos. La utilizacién de los metales ha permitido
la realizacion de construcciones con elementos
prefabricados que pueden ensamblarse en la
obra. El primer ejemplo que viene a la mente es
el Crystal Palace, erigido por Joseph Paxton
para la Exposiciéon Mundial de 1851.

Su forma se ha demostrado adecuada
para los techos de salas, estaciones de ferroca-
rril o instalaciones deportivas, p. ej. pistas de
tenis cubiertas.

La maxima eficacia se consigue con for-
mas con superficies rectangulares y una relacién
longitud/anchura entre 1 y 2. El valor 6ptimo de
rebaje esta en la zona de 0,15 a 0,20 (figura 9).

Son posibles diversas geometrias de
capa (figura 10). En la préctica, los sistemas tri-
direccionales son los que ofrecen mas ventajas.
Normalmente pueden ser analizados suponien-
do un comportamiento de rétula en los nodos.
Aunque esta suposicion no es valida para algu-
nos sistemas en los que debe tenerse en cuenta
la rigidez a la flexién, p. €j. las bévedas formadas
por elementos prefabricados unidos rigidamente
mediante tornillos de alta resistencia.

Siempre debe considerarse la sensibili-
dad de estos sistemas a las acciones asimétri-
cas, en particular al viento. Estas acciones pue-
den incluso invertir el signo de los esfuerzos en
las barras, que es una razén adicional para esco-
ger geometrias tridireccionales en las que la lon-
gitud de todos los elementos sea idéntica.

De la misma forma, la eleccion de las con-
diciones de apoyo a lo largo de los contornos
influye en la distribucién de fuerzas.
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Las luces econémicas para las bdévedas cuados para los sistemas de doble capa varian
de una sola capa estan en la region de los 20 m. entre 0,13 y 0,25 kN/m2, en funcién de la forma
Insertando diagonales puede aumentarse la luz. buscada, las condiciones de apoyo y la geome-
Los sistemas de doble capa llegan a los 60 my, tria de las capas (para una carga uniforme entre
en algunos casos, incluso mas. Los pesos ade- 0,75y 1,50 kN/m2).

VAVA\“ >y

WZA N O\

® (h) ®

Figura 10 Geometrias de capa para bévedas cilindricas
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1.3.4 Cupulas

Las cupulas son una de las mas antiguas
formas de construccion. Sean grandes o peque-
flas, su apoyo suele ser circular en planta.

Las estructuras de las clpulas pueden
clasificarse en varias categorias segun la orien-
tacién y posicion de las barras principales. Los
cuatro tipos mas populares son: clpulas nerva-
das, de Schwedler, con entramados de tres vias
y laminas paralelas (figura 11).

Las cupulas tienen un interés especial
para arquitectos e ingenieros porque proporcio-
nan el mayor volumen con la minima superficie.
En los ultimos 25 afios, la construccion con per-

Cuapula nervada
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Figura 11 Geometrias de cupulas
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files de acero ha sustituido en gran medida al
hormigén armado. Los dos primeros ejemplos
tratan de sistemas de simple y doble capa. Estos
sistemas permiten, respectivamente, luces alre-
dedor de 40 my de mas de 100 m. Algunas solu-
ciones de doble capa han alcanzado luces
“récord” de mas de 200 m.

El analisis preciso de las cupulas sé6lo ha
sido posible con la introduccién de los ordenado-
res, que han permitido un estudio fiable del com-
portamiento elastico. Es importante advertir que
las cupulas de una capa con grandes luces y
sometidas a acciones asimétricas pueden sufrir
efectos de inestabilidad global. Ademas de tener
en cuenta la abolladura de los elementos a com-
presién, debe prestarse especial atencion a

“snap through” (figura 12). La

accion del viento no es bien

/////;7 ;\\\\\ conocida; la aplicacién de accio-

/[ RSN nes mayoradas en una hipétesis
VIR s :

\\\\\gggn ""W”/ de carga no limite no necesaria-
A AVS . .. -

\\\\?; ;’7 mente cubre la situacion mas

\\\: desfavorable, ni la consideracion

de un mayor necesariamente
constituye la situacién mas des-
favorable.

Desde un punto de vista
mecanico, es importante resal-
tar la diferencia de comporta-
miento entre las clpulas y las
bévedas cilindricas. La sensibili-
dad frente a acciones asimétri-

002 : . .
i g’q’(‘b; casy laresistencia a fendmenos
1) Do
I//,f/:f;;‘ de pandeo globales depende
=

directamente de la geometria.
En las boévedas cilindricas, la
superficie tiene una sola curva-
tura, por lo que puede desarro-
llarse en el plano. Por contra, las
cupulas, tienen una doble curva-
tura por lo que resisten cualquier
accion gracias a la propia forma.

O Na

La definicion de la disposi-
cién de los elementos, sea la
estructura de una o dos capas,
es un problema dificil de resolver.
Las investigaciones se dirigen a
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Figura 12 Abolladura global de una cupula

la utilizacion de menos longitudes distintas de las
barras. Incluso mas, es importante comprobar
que los poligonos definidos sean tan similares
como sea posible para facilitar la colocacién del
cerramiento. Fuller diseiid uno de los primeros

grandes desarrollos: el pabelléon estadounidense
en Montreal (1967) formado por dos capas inter-
conectadas y construidas con secciones tubulares
soldadas; la estructura resultante es un casquete
de 5/8 de esfera con un didmetro de 75 m.
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2. DISENO DE SISTEMAS DE
CELOSIAS ESPACIALES

2.1 Diseio Conceptual

En la fase conceptual es importante definir
la geometria de la estructura, dado que determinar
las posiciones de los apoyos es un factor impor-
tante para la resistencia y rigidez del sistema.

Los parametros geométricos son:

« la forma general; plana o conjunto de formas
planas (llamadas “superficies poliédricas”) y
curvas (normalmente superficies de doble
curvatura; una de las curvaturas puede ser
cero, p. €j. el caso de las bévedas cilindri-
cas). En las superficies curvas debe fijarse
un rebajamiento que satisfaga tanto los cri-
terios mecanicos como arguitecténicos, p. €j
para evitar cupulas demasiado bajas.

» geometria de los anclajes del cerramiento

* numero de capas; la relacion altura/luz de la
estructura tiene influencia en el peso, la
resistencia y el coste.

» paso de la malla o, su inversa, el nimero de
elementos geométricos por longitud.

Las elecciones realizadas influyen direc-
tamente en el nimero de barras que confluye en
cada nodo y en los angulos de conexién entre
ellas; estos dos parametros determinan la posi-
bilidad de realizar los nodos. Demasiados ele-
mentos convergiendo con angulos distintos vy
poca repeticion representan obstaculos a la efi-
ciencia de la construccion. La eleccion de la
separacion de los entramados debe depender de
las conexiones geométricas, en particular de la
conexion de los lados bidimensionales de las
superficies poliédricas.

La elecciéon de las condiciones de apoyo
no representa ningln problema en concreto,
pero afecta al comportamiento.

Debe advertirse que, dado el poco peso
de estas estructuras, no debe menospreciarse el

peso de los equipos soportados por las mismas.
De forma similar, deben analizarse cuidadosa-
mente las acciones resultantes del método de
construccion. Los efectos de las acciones con-
centradas y de las cargas parcialmente reparti-
das, que son mayores cuando la carga total no
esta distribuida simétricamente, deben analizar-
se. Excepto en casos concretos, las acciones
dinAmicas pueden substituirse por acciones
estéaticas amplificadas.

2.2 Método de Proyecto

Sin lugar a dudas, cada proyecto es un
caso particular. De todos modos, es posible
establecer los pasos de su desarrollo. Alin mas
importante, debe advertirse que, para cubrir una
forma de un modo determinado, pueden utilizar-
se dos métodos para definir la superficie general:

» 0 bien se define en primer lugar la geome-
tria de la superficie: entonces debe hacerse
una division geométrica, p. €j. una division
geodésica en el caso de las cupulas.

» 0 se decide antes el médulo generador cuya
multiplicacién proporcionara la geometria
final.

Una vez establecida la geometria general,
el proyectista debe decidir el nimero de capas.
Esto depende basicamente de la luz libre y de la
distribucion geométrica de las barras en las
capas y entre éstas. La seleccion del paso de la
malla es importante por razones de resistencia y
de coste, asi como estéticas. La selecciéon de la
geometria de la red de barras influye directamen-
te en el comportamiento de los sistemas. Por
ejemplo, en el caso de los entramados de doble
capa, un examen de distintas disposiciones geo-
métricas ha confirmado la importancia de adoptar
una disposicién en la que las direcciones de las
barras de las dos capas estén a 45°.

Es por tanto posible examinar el compor-
tamiento estructural bajo adecuadas combinacio-
nes de acciones. La eleccion de las condiciones
de apoyo tiene gran influencia en la distribucion
de las fuerzas internas y la magnitud de las fle-
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chas. La posibilidad de utilizar apoyos multipunto ciones transversales de los elementos puede lle-
es una importante ventaja de las celosias espa- var a un proceso de optimacién adecuado para el
ciales. La definicion de las superficies de las sec- modelo proyectado.

(D Véase la Fig 14

_____ (2) Véase la Fig 15

Peso en % del --—-— (3) VéaselaFig 16
peso maximo

P, — - — (@ VéaselaFig 17

— — — (5 VéaselaFig 18

—--— (&) VéaselaFig 19

e @ Véase la Fig 20
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Figura 13 Comparacion de diferentes geometrias en funcion del peso
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2.3 Dimensionamiento Inicial

En el caso de los entramados bidimensio-
nales de doble capa es posible proporcionar infor-
macion adicional. Las curvas de la figura 13 ilus-
tran la variacion de la carga admisible para

diferentes cantos en funcién de la esbeltez de siete
geometrias distintas (figuras 14 a 20). Los calculos
se realizaron para el caso de una planta cuadrada
con apoyos en el contorno y bajo cada nodo y
suponiendo una carga repartida uniformemente.
Ademas, se supusieron los datos siguientes:

Unidad: 180180

14 unidades en la luz total
481 nod 1 soporte cada 2 uds (en el perimetro)
1800n:a::as Carga uniforme: 1,5 kN/ m2

S

180

N

A IO N N B A

1/4 Cordones superiores 1/4 Arriostramiento

Figura 14

Yy

1/4 Cordones inferiores
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 una relacion canto/luz de 1:15 en relacién a « un peso propio entre 0,15 y 0,20 kg/m? para
la luz libre, donde hay una carga de servicio luces hasta 30 m.
de 1,50 kN/m?;

14 unidades en la luz total

1 soporte cada 3.6m
432 nodos Carga distribufda: 1,5 kN/m 2
1408 barras

180
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1/4 Cordones superiores 1/4 Arriostramiento 1/4 Cordones inferiores

Figura 15
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También es importante considerar la rela-
cion entre el tamafio del elemento de malla y el
canto del entramado.

2.4 Eleccion del Sistema
Estructural

Una vez definida la forma general de la
estructura, es necesario escoger el sistema
estructural.

Enrejado 3

Se dispone de gran variedad de sistemas
estructurales que pueden satisfacer las necesi-
dades de proyecto. No obstante, no todos ellos
pueden proporcionar la capacidad de carga
necesaria para resistir las condiciones mas des-
favorables.

El dimensionamiento de la seccién trans-
versal de las barras es tarea del proyectista,
mientras que el fabricante del sistema estructural

14 unidades en la luz total

379 nodos 1 soporte cada 3.6m
1156 barras Carga distribuida : 1,5 kN/m? 180
180
Al_ _IA
L N

v .

|
L -1 111

1/4 Cordones superiores 1/4 Arriostramiento 1/4 Cordones inferiores

Figura 16
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debe garantizar que la combinacién de nodos y barse por medio de los adecuados procedimien-
barras puede ofrecer una unién de resistencia  tos de cualificacion.
plastica total. Esta garantia s6lo puede compro-

Enrejado 4

14 unidades en la luz total
257 nodos 1 soporte cada 3.6m
960 barras Carga distribuida: 1,5 kN/m?
180 |
180
Al _'a
A% _’a

Seccién 1-1

Seccién 2-2

S g

1/4 Cordones inferiores 1/4 Arriostramiento 1/4 Cordones superiores

Figura 17
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2.5 Procedimiento de
Cualificacion

El procedimiento de cualificacion debe
demostrar que el sistema de la estructura espa-
cial se basa en una unién nodo-barra basica que
es de tipo de resistencia total. La demostracion
puede realizarse con calculos o ensayos.

Por otro lado, es posible modelizar la
unién nodo-barra por medio de técnicas de ele-
mentos finitos. No obstante, no es prudente fiar-
se en exclusiva de estos resultados numéricos.

Por otro lado, sélo las pruebas experi-
mentales pueden demostrar plenamente el com-
portamiento real del sistema.

Enrejado 5

450 nodos

Unidades: 180x180

14 unidades en la luz total

1 soporte cada 2 uds (en el perimetro)
Carga distribuida: 1,5 kN/m?

2520

1485 barras

1.

-F
v
-F

Al _la

A2 _2a

AN
Y/ N\
5L N\
/ 7 177, \\
1/4 Cordones inferiores 1/4 Arriostramiento 1/4 Cordones superiores

Figura 18
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Eorejado 6 Unidad: 180x180
14 unidades en la luz total
1 soporte cada 2 uds. (en el perimetro)
4 d P
ayodos Carga distribuida: 1.5 kKN/m®
I( 2520 )I
A __A
A2 _’A
V4
7 IN/4 M FAN
1/4 Cordones superiores 1/4 Arriostramiento 1/4 Cordones inferiores

Figura 19

Por estas razones, el procedimiento de
cualificacion debe basarse principalmente en
ensayos de laboratorio cuyos resultados confir-
maran los calculos. Un posible procedimiento
podria basarse en los pasos siguientes:

ensayos monoaxiales del nodo;

ensayos monoaxiales en la conexién entre
barra y nodo;

ensayos a flexion y cortadura en unidades
estructurales a escala real;
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« ensayos de flexion monotoénicos y ciclicos efectos térmicos) hasta el colapso en proto-
en el campo de elasticidad (incluidos los tipos a escala real.

Enrejado 7 Unidad: 360x360

7 unidades en la luz total

240 nodos 1 soporte cada 2 uds (en el perimetro)
828 barras Carga distribuida: 1,5 kN/m?
2520
< >
H Seccién 1-1
H Seccién 2-2

_'a

&
&
&
s

/KK
.

rN
KKK KK
SEKKXKL

R L1
CKXKXK L0
KX L

1/4 Cordones inferiores 1/4 Arriostramiento 1/4 Cordones superiores

Figura 20
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3  ANALISIS DE LOS SIS- 100m 200m
TEMAS DE CELOSIAS < >< >
ESPACIALES

3.1 Métodos de Analisis

El objetivo de un andlisis de los
sistemas de celosias es determinar los 1,00 m
valores de las variables necesarias para
el dimensionamiento y para el tamafo
de los apoyos. Normalmente las varia-

: A
bles necesarias pueden ser: =
» fuerzas de compresion y traccion )
en las barras del sistema. ,|< 00 m >||

» desplazamientos de los nodos.

* valores de las reacciones en los apo- Figura 21 Sistema bidimensional
yos.
disponibles pueden clasificarse asi:
El estudio debe realizarse para varios

casos de acciones y combinaciones de accio- i. Método de los nudos: aplicable a siste-
nes. Como base del céalculo se utilizan los casos mas bidimensionales internamente isosta-
mas desfavorables. ticos (figura 21), para los que se han deter-
minado previamente las reacciones. Se
En funcién del tipo de problema examina- pueden determinar las fuerzas en todas las
do, puede no ser necesario determinar todos los barras. Pueden determinarse analitica o
valores desconocidos. Los métodos de analisis graficamente (véanse las figuras 22 y 23).
10kN
L 16.67kN
<«
18,84kN 4,69kN
Unién 2 . < _29kN
:
18,84kN V¥ 33kN
compresioén
/ Unién 1
> 13,3kN
T traccién —Pp 20kN

1
: j
13,3kN T
13,3kN

Figura 22 Método de las uniones - analitico
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4 3
c
d

21

7z 1

7

/

7 |

7 |

b 7 I

—— e ————— 1
L/k\ ) o

c
a ¢ ¢ 2
Equilibrio del nodo 1 Equilibrio del nodo 3

Equilibrio del nodo 2

. b
£ 4 Rl l
" g

e

.
71
|

|

|

(3

Equilibrio del nodo 4

7
7
7
7
7
R}
4

<

Figura 23 Método de las uniones - gréaficos

Método de las secciones: en algunos
casos, este método puede dar acceso
directo a las fuerzas internas de un
ndmero limitado de barras seleccionadas
por el proyectista. Se utiliza, por ejemplo

i

2 ()
i (B23)
10kN

Fp2) 3

4

vy
~

Ie
f
Rax

Escala : 1em =2kN

N2 = 18,8 (Compresi6n)
Ni3 = 13,36 (Traccién) d
N24 =16,70 (Compresién)
Nag = 4,70 (Compresién)
N23 = 4,70 (Traccién)

\ A

Figura 24 Método de las secciones

en el trabajo de calculo preliminar para
evaluar las fuerzas maximas de un siste-
ma triangulado (figura 24).

Método de los desplazamientos: es el
método mas general. Se puede aplicar a
sistemas bidimensionales y espaciales,
isostaticos o hiperestaticos. Ofrece los
valores de todas las magnitudes desco-
nocidas: esfuerzos, desplazamientos y
reacciones.

3.2 Hipotesis de Caélculo

Ademas del uso de principios comunes a

todas las estructuras en lo referente a las accio-
nes y sus combinaciones, el Eurocédigo 3 [2]
admite un modelo de rétula perfecta para el ana-
lisis global.
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Ademas, se considera gque todas las
acciones se aplican en los nodos del sistema.
Basta con suponer una respuesta lineal elastica.

Los calculos del campo elasto-plastico
pueden realizarse por medio de modelos sim-
plificados de las barras, tal como se muestra
en la figura 25. Los resultados muestran que
puede considerarse una respuesta estable de
los elementos a compresién (después de
alcanzar la carga ultima de la barra) y que las
fuerzas se transmiten a las barras adyacentes
a la que ha alcanzado su resistencia ultima.

Los métodos descritos en los parrafos
siguientes se basan en la aplicacién del equili-
brio a las fuerzas aplicadas por las barras sobre
los nodos. El analisis de la rotula utilizado para

Y \

los sistemas triangulados simplifica las formulas
del equilibrio: en general son necesarias tres
ecuaciones relacionadas con el equilibrio de
fuerzas.

3.3 Limite de Validez de los
Métodos Descritos

Debe tenerse muy presente que los méto-
dos descritos no tienen en cuenta:

« cualquier no convergencia de los ejes de las
barras que forman un nodo.

 la flexion provocada por la aplicacion de

acciones externas, pero sobre las barras,
en posiciones distintas a los nodos.

Compresién

Traccion

Figura 25 Comportamiento de las barras
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* momentos flectores secundarios debidos a
la rigidez efectiva de las uniones, que ya no
se corresponden con la hipétesis del com-
portamiento de rétula.

* no linealidad debida a la geometria o al
material.

Por tanto, es necesario evaluar cuidado-
samente la importancia de los factores asocia-
dos con el agotamiento para garantizar la ade-
cuacion de los modelos hipotéticos, sea
mediante calculos adicionales o, si es posible,
con modelos de calculo mas detallados, p. €j. el
modelo de los desplazamientos generalizado,
que tiene en cuenta la rigidez en flexién y torsion
cuando la unién se aleja de la hipétesis de rotu-
la.

3.4 Método del desplazamiento

Es el método mas general, aplicable a
todos los casos de estructuras espaciales. Se

supone que los materiales presentan un com-
portamiento elastico y lineal.

El principio del método consiste en resol-
ver un sistema de ecuaciones lineales de equili-
brio del tipo:

[K] {D} = {F}

donde

[K] es la matriz de rigidez de la estructura.

{D} es el vector de desplazamientos, des-
conocido.

{F}  es el vector de las acciones, conocido.

Las componentes de {D} correspondientes
a los apoyos son nulos. Por tanto, las ecuaciones
correspondientes, las componentes secundarias
de las que son reacciones, no aparecen en el
correspondiente sistema de ecuaciones lineales.
La determinacién de los desplazamientos permi-
te calcular las fuerzas internas. Normalmente
este método se aplica por ordenador.
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4. FABRICACION DE CELOSIAS
ESPACIALES

4.1 Introduccion

La naturaleza de las celosias espaciales
dirige la investigacion hacia la maxima estanda-
rizacién, relacionada con la fabricacién de los
componentes individuales, y exige especial aten-
cion a los problemas de precision.

El disefio de celosias espaciales con el
minimo namero de barras distintas resulta ventajo-
s0; el mismo criterio es valido para los nodos. Es
habitual utilizar barras con secciones del mismo
tamafio con independencia de sus diferentes esta-
dos de tensién debidos a su posicién en la estruc-
tura. No obstante, en el caso de los perfiles tubula-
res parece razonable mantener el mismo diametro
externo y variar el espesor de las paredes.

Se pueden provocar deformaciones y
fuerzas mayores durante el montaje que des-
pués de la finalizacion. El proyectista debe tener
en cuenta las fases del montaje al dimensionar
los elementos.

4.2 El Sistema Estructural

El sistema estructural se caracteriza por
la combinacién de tres componentes principales:

* barra
e nodo

* conexién

Barras

Los perfiles huecos son esenciales por
diversas razones. En particular, generalmente se
utilizan perfiles tubulares dado su radio de giro
grande y uniforme.

Nodos

El suefio de un nodo universal ain no se
ha alcanzado. El disefio de los nodos viene gober-
nado por varios parametros. Los nodos pueden
conectarse principalmente por soldadura, atorni-
llado o fabricacién especial. Excepto si se utilizan
tornillos pretensados, las uniones atornilladas
reducen la resistencia de las secciones-netas.
Algunas autoridades prefieren la soldadura de los

(a) Nodos de chapa

(c) Nodos fundidos

Figura 26 Tipos de nodos

(d) Nodos de aluminio extruido

(e) Conexiones especiales
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vanos grandes, incluso si es dificil garantizar la
calidad de las soldaduras in situ. Uno de los fac-
tores determinantes en la eleccion de los nodos
es el nimero de barras a ensamblar. A parte de
las influencias estructurales del propio nodo, este
problema enlaza con la forma de conectar las
barras al nodo y con consideraciones de espacio
y facilidad de montaje. La regularidad de la geo-
metria resultante del nodo determina toda la geo-
metria de la estructura. La informatizacién ha pro-
movido grandes avances en este campo
relacionando el disefio y la fabricacion. Como
resultado, es posible fabricar nodos modificando
los angulos de incidencia de las barras.

Se puede distinguir entre cinco “tipos” de
nodo, figura 26:
» nodos de chapa (figura 26a)
» nodos plegados (figura 26b)
« nodos fundidos (figura 26c¢)

» nodos de aluminio extruido (figura 26d)

(b) Corte recto

(d) Aplastado

Figura 27 Tratamientos de los extremos de las barras

¢

(a) Conexiones especiales

&

e conexiones especiales con nodos esféricos
(figura 26e)

Normalmente, los nodos de chapa y ple-
gados se conectan a los extremos de las barras
por medio de uniones atornilladas, pero también
puede hacerse por soldadura.

El nodo es un elemento critico al evaluar
el coste de las estructuras espaciales: un nodo
por cada 2,5-3,0 m2 podria parecer una solucion
economica.

Conexiones

El sistema de unién nodo-barra determina
cOmo se deben tratar los extremos de las barras.
Pueden describirse cinco modelos, por ejemplo
(figura 27):

» Corte recto (figura 27b)
» Corte perfilado (figura 27c)

7

(c) Corte perfilado

| I
soldada

Triodetic

(e) Con chapa
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» Aplastado y taladrado (figura 27d)
 Adicién de una chapa de unién (figura 27¢€)

e Fijacion especial: roscado, soldadura o
aplastamiento por tornillos (figura 27a)

Es evidente que no todos estos sistemas
proporcionan uniones de resistencia plastica
total.

4.3 Meétodos de Fabricacion
y Montaje

Los métodos utilizados pueden encua-
drarse en tres categorias:

a. Montaje de barras separadas, cada una
elevada hasta su posicién y conectada al
trabajo ya montado.

b. Montaje de subconjuntos: es una fase
intermedia en la que las barras se conec-
tan en subconjuntos, sea en fabrica o in
situ. Los subconjuntos se izan hasta la
posicién final y se conectan al trabajo ya
ensamblado.

c. lzado de toda la estructura espacial, que
se monta in situ en el suelo. Pueden con-
siderarse varios métodos, desde la utili-
zacion de piezas constructivas verticales
como mastiles de elevacion hasta las
graas.

La eleccién de uno de estos métodos
depende de:

 la naturaleza del proyecto en términos de
tipo y tamario de la estructura.

» condiciones de actuacion: disposicién real
de la obra, medios de elevacién disponi-
bles, costes de transporte, experiencia, etc.

e seguridad.
En a) y b) es esencial predecir la necesi-

dad de cualquier apoyo provisional que pueda
ser preciso si la estructura sélo alcanza la esta-

bilidad una vez finalizada. Las distintas fases del
montaje se deben examinar a fondo para evitar
comportamientos estructurales intermedios que
sean menos favorables que el del estado final de
la estructura.

La elevacion de toda la estructura espa-
cial presenta las ventajas siguientes:

» la mayor parte del trabajo se realiza a nivel
del suelo, facilitando el control del proceso
de trabajo, especialmente la realizacion de
uniones soldadas.

» la maquinaria pesada de elevacion sélo se
utiliza durante un tiempo corto, lo que
puede reducir los costes finales.

» en algunos casos, la estructura puede izar-
se con otras instalaciones ya incorporadas.

El izado es una fase critica del montaje.
Deben examinarse a fondo los puntos de izado.
Este debe realizarse en las mejores condiciones
meteoroldgicas Yy, naturalmente, sin viento. Una
vez en su lugar, la estructura debe conectarse a
la obra ya montada. Para facilitar la conexion y
fijacion, deben planificarse con antelacién dispo-

Montaje en el suelo con articulaciones provisionales

A /4

Figura 28 Método original de elevacién de una cupula
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sitivos de regulacion precisos. La fase de eleva-
cion puede ser un factor determinante en el dise-
fio de la estructura.

Un enfoque nuevo fue el utilizado en
Barcelona para el montaje de la cipula del Palacio
Olimpico. Implica la fabricacién de la cupula en el
suelo en cinco partes que provisionalmente se arti-
culan entre ellas (figura 28). Luego se iza la parte
central y los restantes segmentos de la clpula se
enclavan en la posicion final.

En funcion de la estructura y el lugar de
montaje pueden considerarse distintos métodos
de ejecucion.

Por ejemplo, es posible llevar a cabo el
montaje por medio de un método de lanzamien-
to que tiene su origen en la construccion de
puentes, etc. La lista de soluciones es ilimitada.
El método de montaje escogido depende de la
imaginacién y experiencia practica del proyectis-
ta en un contexto determinado.
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5. RESUMEN FINAL

e La leccién ha tratado de las estructuras
espaciales para cubiertas en las que las
barras estan sometidas a fuerzas axiales.

 Las estructuras pueden tomar la forma de:

* entramados bidimensionales.
» bovedas cilindricas.
 clpulas.

» Deben tenerse en cuenta esquemas de car-
gas asimétricas, incluidas las combinacio-
nes de acciones que pueden aparecer
durante el montaje.

* El método de analisis del desplazamiento,
aplicado por ordenador, es el enfoque méas
adecuado para determinar los esfuerzos
internos, los desplazamientos de los nodos
y las reacciones en los apoyos.

 La repeticion de nodos y barras permite la
utilizacién de componentes estandar y
reduce los costes asociados con el disefo,
el detalle y la fabricacion.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.6: Estructuras Especiales de Una Sola Planta
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Describir formas poco conocidas de
estructuras de acero de una sola planta, inclui-
das las estructuras de cables y a traccion.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Ninguno

LECCIONES AFINES

Leccion 16.5: Celosias Espaciales

Leccion 19.4: Mastiles Atirantados

RESUMEN

La leccién estudia algunos de los siste-
mas estructurales menos habituales, no comen-
tados anteriormente. Se describen brevemente
las variantes de las formas estandar utilizadas
en edificios industriales. Las estructuras atiranta-
das y tensionadas se tratan con mas detalle.
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1. INTRODUCCION

1.1 Generalidades

La mayoria de estructuras de una sola
planta se basan en pérticos rigidos o triangula-
res (véase la figura 1). Estas formas estructura-
les han demostrado proporcionar soluciones
econdmicas y efectivas para las construcciones
usuales. No obstante, junto con estas formas
normales, se han desarrollado muchas otras
estructuras de una sola planta para aplicaciones
especiales.

Aunqgue el nimero de estructuras espe-
ciales es relativamente reducido, abarcan una
amplia gama de formas estructurales. Muchas
de estas estructuras aparecen por la necesidad
de cubrir grandes areas, habitualmente destina-
das a actividades deportivas, feriales, industria-
les o comerciales. En consecuencia, se caracte-
rizan por grandes luces ininterrumpidas y una
carga impuesta relativamente ligera. Con fre-
cuencia son ligeras, reflejando la voluntad de sus
proyectistas de llevar al maximo la eficacia
estructural. Las consideraciones estructurales
son, por tanto, las que determinan su forma
arquitecténica.

La ligereza de estas estructuras exige
prestar gran atencién a los aspectos de la acciéon
y reaccion estructurales, que no son significati-
vas en las estructuras méas convencionales.
Debe prestarse atencién a los efectos dinamicos
y de fatiga, a la inversidn de la carga y a la ele-
vacion. En este aspecto, los elementos disefia-
dos en principio para trabajar a traccidon pueden
precisar un refuerzo para resistir las fuerzas de
compresion y los elementos pueden precisar un

pretensado para garantizar que mantienen la
rigidez bajo cargas reversibles y dinamicas. Las
barras y las conexiones pueden precisar una
especificacion para la fatiga. Los efectos de la
temperatura y los de segundo orden debidos al
alargamiento o la distension de los cables tam-
bién pueden precisar su consideracion.

Es conveniente clasificar estas formas
segun sus sistemas estructurales. Estos incluyen
sistemas triangulados y mixtos que combinan
elementos a flexibn con componentes principa-
les triangulados, ademas de los sistemas que
aprovechan las posibilidades de las formas cur-
vas o plegadas. En algunos casos, los cimientos
juegan un papel mas complejo de lo habitual en
el equilibrio del sistema de fuerzas y en la limita-
cion de las deformaciones.

En esta leccion se pretende describir algu-
nos de los sistemas més habituales. En la leccion
16.5, apartado Estructuras Espaciales, y en la lec-
cion 19.4, apartado Mastiles y Torres atirantados,
también se tratan estos temas. Las imagenes de
las estructuras de una sola-planta proporcionan
una amplia gama de ejemplos de la aplicacion de
los principios descritos en esta leccion.

La leccion empieza con un breve repaso a
algunos enfoques no usuales utilizados en el
pasado en edificios industriales, la cubierta en
diente de sierra, paraguas, mariposa y la cubier-
ta en arco. También se revisa la clpula.

1.2 Seguridad

En las estructuras de grandes luces
aumenta con respecto a las estructuras norma-

Figura 1l Sistemas de cercha- pilar y de pérticos
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les la probabilidad de que las consecuencias de
un agotamiento sean catastréficas y por tanto la
seguridad exige una atencién especial en todas
las fases de la vida de la estructura. Las mas
graves consecuencias del agotamiento pueden
atribuirse parcialmente al gran tamafio y también
a la falta de redundancia estructural presente en
muchos de los sistemas adoptados en las
estructuras de grandes luces. Una mayor redun-
dancia ofrece la posibilidad de mayor rigidez y
resistencia, y las trayectorias de carga alternati-
vas asociadas con la redundancia reducen la
probabilidad de un colapso total. Frente a ello,
debe equilibrarse la capacidad de las estructuras
estaticamente determinadas para admitir los
efectos secundarios (retraccion, fluencia, cam-

bios de temperatura, asentamiento, falta de ajus-
te, etc.) sin relajacion.

Las estructuras especiales exigen una
valoracién critica de la aplicabilidad de los
reglamentos de carga estandar, en particular
con respecto al viento. Las técnicas de cons-
truccion, los materiales y las especificaciones
no deben ser convencionales e incorporar
incertidumbres adicionales. Los efectos no line-
ales, materiales o geométricos, pueden condi-
cionar el comportamiento y la especificacion de
la estructura. La inspeccion durante la cons-
truccion y la inspeccion y el mantenimiento
periédicos de la estructura en servicio cobran
especial importancia.
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(a) Dimensiones globales habituales

A

Vidrio

I oy

(c) Sistemas alternativos

N\ deviidlacton

(b) Sistemas generales habituales

Figura 2 Sistema estructural de cubiertas en diente de sierra
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2.  ALGUNOS
TIPOS
ANTIGUOS DE
ESTRUCTURAS
ESPECIALES
DE UNA SOLA
PLANTA

A continuacion se co-
mentan brevemente algunos de
los tipos mas interesantes de
estructuras metalicas de una
sola planta antiguos. Estos ti-
pos se han utilizado mucho en
el pasado y, aunque hoy en dia
su aplicacién esta bastante
limitada debido al desarrollo de
otros sistemas, aun tienen no-
table interés para el proyectista.
En algunos casos, aln pueden
proporcionar soluciones satis-
factorias desde los puntos de
vista funcional, econémico y es-
tético.

T T~ T

i Secciébn a-a 7

H H H

H H
A

H H H

Figura 4 Pértico con supresién alterna de soportes de limahoya

Vigas de celosia

e

_ A

I A)

v v

Cerchas en voladizo

Vigas de
| celosia

Figura 3 Cubierta Umbrella y cubierta Butterfly
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2.1 La Cubierta en Diente
de Sierra

Este sistema estructural (figura 2) se utili-
z6 con frecuencia en el pasado, principalmente
en edificios industriales. Su utilizacion esta
actualmente bastante limitada porque su princi-
pal ventaja, una iluminacion natural uniforme en
el edificio, se consigue por medio de nuevos pro-
ductos de cobertura que proporcionan una ilumi-
nacion natural eficaz con techos planos o bien se
recurre a la iluminacion artificial. La cubierta en
diente de sierra es costosa de construir, derro-
chadora de calor y precisa muchos canalones
internos.

2.2 Techos de “Paraguas”
y de “Mariposa”

Estos dos sistemas es-
tructurales (figura 3) son con-
ceptualmente muy similares a
la cubierta en diente de sierra
y se utilizan para cubrir gran-
des &reas con el minimo de
soportes internos. Aln es ha-
bitual utilizarlo en pérticos en
los que, por ejemplo, se supri-

D N

luz de forma que soélo puede ser soportada por
medio de cimientos adecuados 0 un tirante de
arco.

En los pérticos se aprovecha el efecto de
arco en estructuras atirantadas (figura 6). Debe
prestarse atencion a disefiar los pares previendo
la importante compresiébn que se genera.
Ademas, el tirante no debe pandear si la succién
del viento provoca una inversién de esfuerzos en
el mismo.

2.4 Estructuras Pretensadas

El pretensado proporciona una opcion,
poco habitual, de crear un régimen mas favora-
ble de momentos flectores, asi como de contro-

men los soportes en las lima-
hoyas (figura 4).

2.3 Cubiertas
Arqueadas
Los arcos se han reco-

nocido ampliamente como sis-
temas estructurales muy efica-

A “ A
m > /\e
A e A

ces y econdémicos para cubrir
grandes luces de edificios m m
(figura 5). f
X pAN
A L X

Su principal problema
es el empuje horizontal que se
genera en sus apoyos. Este
empuje puede ser enorme en
el caso de grandes luces y
aumenta a medida que se redu-

ce la relacion entre la alturay la Figuras Sistemas de cubiertas en arco
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base hacia arriba, finalizando con el
anillo de compresién en el polo de la
cupula. Esta disposicion, en la que los
nervios se detienen en el anillo de
compresion en lugar de continuar por
encima del polo, se utiliza en practica-
mente todos los disefios de cupulas.
Tiene tres ventajas. En primer lugar,
hace posible la conexion en un mismo
punto de todos los nervios convergen-
tes. Ademas, se forma una gran aber-
tura que puede utilizarse para ilumina-

Ve NN

Figura 6 Portico con tirante

lar la flexibn, en estructuras
con grandes luces (figura 7).

(Considérese la

cortadura y los
Evidentemente, al deter- momentos flectores — _
) . elevados en los T
minar las necesidades de a- pilares) = —
rriostramiento de las barras N o«
debe tenerse en cuenta la com-
presion adicional introducida.
2.5 Cudpulas
Las cupulas son estruc-
turas tridimensionales utiliza-
> L

das para cubrir edificios de

. ., k M
planta circular. Su seccion B AvA A s i -
transversal puede ser esférica, <7 A y + "'
eliptica, parabdlica, etc. M

=~ = =]=""P
Las cupulas con basti- ‘ —_ ’
dor metalico se han utilizado . .
ampliamente para edificios \l + V
destinados a actos de masas,
como auditorios, pabellones My
deportivos, gimnasios, pabe- NAVAVAAVATAVAVaV gy
N 1 == v
llones feriales, etc. 5 =
M

T =
Hay muchos tipos de
cupula (figura 8). Un tipo habi- i = / _

tual es la cupula esférica ner- ‘h-—~—-d
vada formada por nervios

meridionales y anillos horizon-
tales paralelos. El diametro de
los anillos disminuye desde la Figura7 Métodos de pretensado de porticos
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Cupulasdenodosrigidos

Cupulas nervadas

Cupulas Schwedler

Figura 8 Cupulas de estructuras
de acero

cion y ventilacién. Y final-
mente, la estructura queda
estaticamente determinada.

Aparte del anillo de
compresiéon, el sistema
principal de nervios y ani-
llos puede sufrir otras modi-
ficaciones. Por ejemplo,
pueden afiadirse al plano
de la superficie barras auxi-
liares como correas y a-
rriostramientos en cruz de
S. Andrés. Los arriostra-
mientos suelen colocarse
en naves alternas. Resultan
de gran ayuda durante el
montaje, que normalmente
se realiza utilizando una

Cupulas geodésicas

@

sola torre de andamiaje en el centro de la
clpula.

Otra modificacion afecta a las uniones
entre los nervios y los anillos. En teoria deben
ser articuladas, pero en la practica son resis-
tentes al momento. Finalmente, suele modifi-
carse la geometria de la cupula de modo que
solo los nudos se encuentren realmente en la
superficie esférica. Todas las barras entre
estos puntos se hacen rectas, con considera-
bles ahorros de fabricacion.

Este tipo de cupula es basicamente
una estructura de barras en axil, con cada
barra sometida principalmente a traccién o
compresion axial (accién de membrana).

En caso de cargas simétricas, el anali-
sis global puede ser estatico (figura 9). No
obstante, el método no es valido para el ana-
lisis bajo cargas asimétricas. La carga asimé-
trica mas importante es la presién del viento.

P
P Hg

(¢) Seccién A-A

Figura 9 Cupula esférica nervada. Andlisis para carga simétrica
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La economia depende principalmente de la  Segun algunos autores, una relacion alrededor de
relacion entre la altura y el didmetro de la cipulay 0,13, es decir, si el radio esférico es igual al diame-
del niumero de nervios y anillos que se utilicen. tro de la clpula, proporciona la maxima economia.
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3. ESTRUCTURAS
ATIRANTADAS Y PESADAS

Estos sistemas estructurales, que juegan
un interesante papel en la construccion moder-
na, se examinan con detalle a continuacion.

3.1 Generalidades

Los cables de acero de alta resistencia se
han utilizado ampliamente en estructuras espa-
ciales para cubiertas en los ultimos 25 afios.

Al utilizar cables de acero en estructuras
de cubierta, hay dos posibilidades.

La primera consiste en utilizar los cables
sé6lo para la suspension de la estructura principal
de la cubierta, que puede ser una estructura con-
vencional, por ejemplo barras, elementos en
voladizo, etc., o espacial. En este caso, en lugar
de apoyar la estructura principal de la cubierta se

la suspende de cables de acero situados encima
de la cubierta que transmiten las fuerzas de trac-
cion a los anclajes adecuados (figura 10). Son
las cubiertas atirantadas.

Hay muchos ejemplos de este tipo de
construccion utilizados como edificios industria-
les en los que la estructura de la cubierta, sea de
voladizo simple o doble, estd suspendida de
cables que, a su vez, estan anclados a robustas
torres por encima del nivel de la cubierta.

En este tipo de construccion los cables se
comportan como simples elementos de suspen-
sién, mientras que la propia estructura de la
cubierta se comporta como una unidad resisten-
te a la carga normal, sujeta a momentos, cizalla-
duray otros tipos de efectos de accion. Se supo-
ne que los elementos de suspension seguiran a
traccion, incluso bajo la aspiracion del viento,
gracias al peso muerto del techo.

La segunda posibilidad la constituyen
las estructuras de cubierta en las
que los cables metalicos son
barras efectivas de la propia
cubierta y no simples transmiso-
res de los esfuerzos entre la
estructura y los anclajes. En este
tipo de construccidn (estructuras
tesadas), los propios cables
soportan las distintas cargas

Cubiertas de cables tensores

externas. Su particular comporta-
miento ha influido profundamente
en las formas estructurales utili-
zadas y ha impuesto nuevos
métodos de construccion.

Las estructuras a traccion
pueden clasificarse en:

(a) Sistemas de cables de
capa Unica (figura 11a)

(b) Celosias pretensadas por
cables de curvaturas con-

Cubierta de cables tensores para tribuna

Figura 10 Ejemplos de cubiertas con cables tensores

trarias (figura 11b)

(c) Sistemas de membranas
a traccion pretensadas
(figura 12)
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SR

Sistemas de cables paralelos Sistemas de cables radiales

(a) Sistemas de cables de una sola curvatura

Cercha de cables uniplanar

Cercha de cables tridimensional Cerchas de cables radiales

(b) Sistemas de cables pretensados de curvaturas contrarias

Figura 11 Sistemas de cables de una sola y doble curvatura

Las estructuras a traccion se utili-
zan para cubrir estadios, pabellones,
piscinas y otros edificios en los que se
precisan simultdneamente una gran
area para la acogida de gente y efectos
estéticos excepcionales.

Estas estructuras de cubiertas de
cables tensores presentan algunos pro-
blemas.

El primero deriva de que el cable
es flexible y adopta una forma compati-
ble con las cargas aplicadas, mientras
que los requisitos arquitectonicos y de
edificacion exigen que la estructura
tenga una forma definida. Cualquier
desviacion de esta forma a causa de las
cargas aplicadas debe mantenerse al
minimo. Para cumplirlo, debe aplicarse a
la estructura una pretension compatible Figura 12 Sistemas de membranas a traccion pretensadas. Trama de
con la forma deseada y que, al combi- cables anticlastica
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.

Cargas puntuales (poligono)

Peso propio (Parabola)

| I,

RN e

Carga vertical uniformemente distribuida
(Parabola cuadrada)

Carga asimétrica con elevacion

Figura 13 Estructura simple de cable: relaciones carga-
geometria

narse con las cargas aplicadas, mantenga la
deformacion entre unos limites determinados.
Por tanto, el calculo debe incluir la utilizacion de
procedimientos matematicos para establecer la
deformada, aplicados mediante el correspon-
diente software.

Otra caracteristica de estas estructuras es
su comportamiento geométrico no lineal. Las
deformaciones juegan un papel esencial en el
analisis y pierde validez el principio de superpo-
sicién de esfuerzos.

Finalmente, un importante problema aso-
ciado con estas estructuras es su sensibilidad a
la inestabilidad aerodinamica, p. €j. las oscilacio-
nes. Esta sensibilidad obliga a requisitos espe-
ciales en las especificaciones de proyecto y cons-
truccion de estos sistemas, en particular los que
utilizan como recubrimiento membranas ligeras.

Los requisitos de rigidez bajo cargas trans-
versales y de anclaje son los principales determi-
nantes de la forma de las estructuras de cables y
son analizados en las siguientes secciones.

3.2 Rigidez Bajo Carga
Transversal

Las estructuras simples de cables se ca-
racterizan por su flexibilidad (figura 13). Precisan
una rigidizacion para prevenir un cambio de forma
con cada variacion de carga y para hacerlos resis-
tentes a la elevacion provocada por el viento (figu-
ra 14). Si la estructura no incorpora un amortigua-
miento, las rafagas de viento pueden provocar
oscilaciones.

Los principales métodos de conseguir
estabilidad son los siguientes:

() Una carga permanente adicional apoya-
da en la cubierta o suspendida de la
misma que sea suficiente para neutralizar
los efectos de acciones asimétricas varia-
bles o la succién (figura 14a).

Esta disposicion tiene el inconveniente
gue anula la naturaleza ligera de la
estructura y afade un coste significativo.
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(a) Carga permanente

(b) Estructura de cubierta rigida

(c) Construccion como arco rigido o carpa

Figura 14a Estabilidad de estructuras de cables: sistemas planos

(i) Barras rigidas actuando como vigas,
cuando la carga permanente es suficien-
te para contrarrestar totalmente las fuer-
zas de succion pero hay suficiente rigi-

(iii)

(iv)

dez a

la flexion para soportarlas,

permitiendo a los cables ayudar a sopor-
tar los efectos de las cargas gravitatorias

(figura 14b).

Superficies rigidas comportan-
dose como ldminas o bovedas
invertidas en las que las fuerzas
de succion son contrarrestadas
por la rigidez a la compresion
en su plano de la estructura
(figura 14c).

Cables auxiliares que pretensan
los cables principales para que
estos sigan a traccion bajo cual-
quier estado de carga. Este pre-
tensado puede tomar diversas
formas:

+ disposicion de vientos en la
que el cable principal esta
arriostrado a otros elementos
o al suelo, como en el caso de
las celosias con tirantes (figu-
ra 14d).

» Una disposicién plana de tirantes
y vientos con cables de curvaturas
opuestas (figura 14e). Esta estruc-
tura reacciona elasticamente a
todos los cambios de forma provo-
cados por las cargas externas
aplicadas. Este principio puede
ampliarse para permitir la genera-
ciébn de celosias espaciales y
estructuras de revolucion.

» Una disposicién ortogonal o diago-
nal de los tirantes y los vientos,
con curvaturas opuestas, y for-
mando una superficie anticléstica
en forma de silla de montar (figu-
ras- 14f y 15).

Las figuras 14 y 15 muestran la aplica-
cion de estos principios generales a los
sistemas de cables y tirantes mientras
que la figura 16 detalla las acciones
estructurales de los sistemas de celosi-
as de cables. Estrictamente hablando,
un sistema de celosia de cables tiene
una forma estructural triangulada que
aumenta la rigidez, en especial bajo
cargas no simétricas. No obstante, el

(d) Tensores adicionales

(e) Pretensado mediante cable de curvatura opuesta

(f) Tensores con cables transversales al suelo
0 a otra parte de la estructura

Figura 14b Estabilidad de estructuras de cables: sistemas planos
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Una carga puntual da lugar a una flecha considerable, que
aparece inicamente en el cable sujeto a carga

(a) Cerchas de cables con diagonales a compresién

N
— _’%
1
H
1

(b) Cerchas de cables con diagonales a traccién

Figura 16 Estabilidad de estructuras de cables: cerchas de
El cable de estabilizacién transversal provoca tension en los cables
cables de suspensién y no sufre deformacién

término se aplica también con frecuen-
cia a los cables con curvaturas opues-
tas mostrados en la figura 14e.

: La disposicion ortogonal o diagonal de
los cables anticlasticos mostrada en la
figura 15 también se puede ampliar a la

forma cénica mostrada en la figura 17. El
7 creciente uso de anillos de cables hori-

2anaall

| |
Un incremento de cables estabilizadores aumenta la resistencia X
contra cargas puntuales

; @ ()

7T\ AR\
J 71NN\ A0\
< s /i A = N
J7 AWM\ = =

\
\i
/

Todos los cables forman parte del mecanismo de resistencia |
a la deformacién por carga puntual

@

Figura 15 Estabilidad de estructuras de cables: enrejados

Figura 17 Estabilidad de estructuras de cables: membrana
de cables anticlasticos

conica
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Arcos de contorno con puntos de base comunes

Figura 18 Redes de cables anticlasticos con arcos de contorno

zontales, de la figura 17a a la 17c,
aumenta la rigidez frente a cargas asi-
métricas. Dada la dificultad de anclar
gran numero de cables en un punto, la
parte superior suele aplanarse, tal como
se muestra en la figura 17d.

Los sistemas de redes de cables anticlas-
ticas se mejoran mediante la utilizacion

ESTRUCTURAS ATIRANTADAS Y PESADAS

=
”
.
o
-
F—— S —
=
=

v
| 72

Arcos de contorno con un arco central

de arcos internos (figura 18). La utiliza-
cion de formas coénicas puede ampliarse
para crear interesantes superficies de
doble curvatura con la utilizacién de
varios puntos altos o anclajes interiores
(figura 19). El pabellén de la Republica
Federal de Alemania en la Expo 1967 de
Montreal, de Frei Alto y Rolf Gutbred fue
un ejemplo destacado de ello.

Figura 19 Estructura compleja de carpa con varios soportes internos y anclaje interior
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3.3 Anclaje (i) Reacciones verticales y horizontales propor-
cionadas por barras flectadas, por ejemplo
soportes empotrados (figura 20b) o apuntala-
dos (figura 20c).

Las estructuras de atirantadas requieren
el anclaje de las fuerzas de traccién. Algunas de
las soluciones mas comunes son:

(i) Reacciones verticales y horizontales propor- (iif) Soportes verticales actuando con vigas de

cionadas por puntales (soportes arriostra- borde cargadas horizontalmente que transmi-
dos utilizados con anclajes al suelo, figura ten las reaccionas horizontales a diafragmas
20a). rigidos (figura 20d).

1. Cable de suspensién

2. Tirante

3. Miistil

4. Anclaje

(o]

x L

(b) Soportes empotrados

R /\\

Lk
f

(c) Soportes apuntalados

1. Cable de suspensién
2. Viga horizontal
3. Diafragma rigido

(d) Vigas horizontales

Figura 20 Sistemas de anclaje de cables
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fuerzas de traccion y compresion cerrado y
auto-equilibrado que no precisa anclajes de

L. Anillo traccién al suelo (figura 21b).

2. Lamina cilindrica

La magnitud de las fuerzas sobre los
tirantes anclados y los soportes se reduce
2 inclinando éstos Ultimos. En algunas estructu-
ras simétricas, el empuje lateral se equilibra
por medio de piezas comprimidas en el nivel
de los cimientos.

En la figura 22 se muestran algunas
posibilidades de anclaje a traccion.

1. Cable portante
2 2. Cable tensor
3 3. Cable estabilizador

(b) Superficies que adoptan su forma al contorno 2

Figura 21 Sistemas de anclaje de cables - 2 \%g@
(iv) Paredes inclinadas o bien verticales curva- \QP

das cilindricamente (figura 21a).

(a) Combinacién de elementos rigidizados (sistema

- Counterfort) y anclaje en el suelo
(v) Superficies- que adopten su forma al con- )Y !

. 2
torno, en algunos casos, un sistema de /
/>

(b) Combinacién de cimientos macizos y anclaje
en el suelo

(c) Pilote vertical a traccién con componente
de reacciéon horizontal

1

(d) Pilote a traccién alineado con el cable tensor

Figura 22 Sistemas de anclaje a traccion
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4. TIPOS ADICIONALES
DE ESTRUCTURAS
ESPECIALES

4.1 Hangares

En grandes hangares se utiliza amplia-
mente la construccién en voladizo, dado que el
interior y la fachada libres de soportes permi-
ten las necesarias facilidad de acceso y flexibi-
lidad de uso. Las puertas deslizantes situadas
alrededor del perimetro estan apoyadas verti-
calmente sobre rodillos a nivel del suelo y late-
ralmente por la estructura de la cubierta. En el
disefio de las puertas debe preverse la defor-
macion por flexion de la estructura de la cubier-
ta volada.

Pueden utilizarse sistemas en voladizo
simple o doble. En el sistema en voladizo sim-
ple debe incluirse una cimentaciéon considera-
ble para contrarrestar el momento de vuelco.
En los sistemas de doble voladizo simétrico,
las cargas permanentes en ambos lados del
blogue central se equilibran entre ellos. El blo-
que central, que normalmente contiene ofici-
nas y zonas de paso, puede utilizarse para
contrarrestar los efectos de las cargas asimé-
tricas.

En funcién de la composicién de la mén-
sula, las estructuras de techo pueden clasificar-
se en:

(a) Sistemas en voladizo puros, formados
por celosias, vigas, estructuras plegadas
y laminas (figura 23a).

(b) Estructuras atirantadas, soportando cual-
quiera de los tipos de estructura anterio-
res (figura 23b).

Ademas de los efectos de las cargas
gravitatorias y la temperatura, la estructura de
la cubierta esta expuesta a la carga de viento
en sus superficies superior e inferior. En el
caso de estructuras atirantadas, debe prestar-
se especial atencién a la succién por el vien-
to.

Cerchas

45m

Vigas de acero

Elementos plegados
O 67m

AE0

Membranas de acero

(a) Elementos en voladizo

Elementos plegados

=

Vigas en cajon

Laminas cilindricas

(b) Elementos en voladizo con cables tensores

Figura 23 Estructuras de cubiertas en voladizo de gran
extension
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BIBLIOGRAFIA ADICIONAL

S. RESUMEN FINAL

e Las formas industriales usuales pueden
modificarse para disponer de estructuras
capaces de abarcar luces considerables.

» Las formas curvadas, como arcos o clpu-
las, ofrecen posibilidades adicionales.

e El arriostramiento por cables amplia el
alcance de las celosias tradicionales.

» Las estructuras a traccién abren un gran
repertorio de posibilidades estructurales para
estructuras con luces medias y grandes.

» Las estructuras a traccion pueden ser pla-
nas o antifuniculares, de membrana o de
mallas de cables.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.7;: Anatomia de Edificios de Varias Plantas
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Describir las distintas funciones a las que
se adaptan los edificios de varias plantas y pre-
sentar los diversos elementos del edificio.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Lecciones 2.7: Introduccién al Proyecto

de Edificios de Varias

plantas

Leccion 4.5: Fabricacion y Montaje de
Edificios

Leccion 5.3: Proteccién Practica contra
la Corrosién de Edificios

Leccion 6.4: Métodos Practicos de

Lograr la Resistencia con-
tra el Incendio

LECCIONES AFINES
Leccion 16.9: Métodos de Analisis para

Pdrticos de Varias

Plantas

Leccion 16.10: Edificios de Varias plan-

tas Arriostrados

Leccion 16.11: Influencia de las Uniones
sobre el Comportamiento
de Pérticos

Leccion 16.12: Método Simplificado de
Célculo para Porticos de
Poca Altura

Leccion 16.13: Proyecto de Pérticos de
Varias plantas con
Resistencia Plastica
Parcial y Uniones
Semirrigidas

Lecciones 16.15: Proyecto de Edificios
Altos

RESUMEN

Esta leccién explica la anatomia de los
edificios de varias plantas.

Se describe la gama de tipos de edificio
de esta clase.

Se describe la anatomia de un edificio
tipico considerando los elementos individua-
les de la estructura, los acabados y los servi-
cios.
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1. INTRODUCCION

Los edificios de estructura metalica de
varias plantas pueden adaptarse a gran variedad
de funciones y tratamientos arquitectdnicos.

El término varias plantas indica estructu-
ras con mas de una planta y cubre edificios utili-
zados con muchas finalidades, entre ellas:

Viviendas

Oficinas

Centros comerciales

Aparcamientos

Escuelas y universidades

Hospitales

Aunqgue la anatomia basica es similar en
todos los edificios, pueden tener distintas nece-
sidades de entramado de soportes, servicios y
acabados internos o externos.

Por ejemplo, un aparcamiento puede pro-
yectarse con forjados de luces moderadas y ten-
dra requisitos minimos de cerramiento, acaba-
dos y servicios, mientras que un edificio de

oficinas de lujo puede necesitar grandes areas
sin soportes, con aire acondicionado y cableado
para los ordenadores embebido en los forjados.

En general la estructura serd mas econoé-
mica si se evitan las grandes luces, de forma que
la trayectoria entre el punto de aplicacién de las
cargas y el suelo sea mas corta.

La velocidad y economia de construccion
también pueden aumentar con el alto porcentaje
de repeticidn vertical u horizontal habitual en los
sistemas de los edificios de varias plantas.

Las contribuciones concretas de los com-
ponentes principales al coste global del edificio
pueden variar mucho segun la funcion, el tama-
fio y el tratamiento arquitecténico del edificio. No
obstante, suelen estar dentro de las gamas indi-
cativas siguientes:

5% a 10%
10% a 20%
5% a 10%

15% a 40%
15% a 40%

Cimientos

Estructura metalica
Estructura de forjado
Cerramiento/acabados

Servicios
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ESTRUCTURA PRIMARIA

2. ESTRUCTURA
PRIMARIA

El pértico estructu-
ral esta previsto para trans-
mitir las cargas verticales y
horizontales desde su
punto de aplicacion a los
cimientos por el camino
mas eficiente y con el mini-
mo impacto en la econo-
mia y en la funcion de los
deméas elementos del edifi-
cio.

2.1 Elementos
Bajo Carga
Vertical

La figura 1 muestra
los principales elementos
estructurales de un edificio
de varias plantas normal.

Conector de

espiga

Figural

Seccién en I

Estructura habitual

Armadura

Figura 2 Losa de hormigén sobre encofrado perdido de acero

Pilar

Hormigén vertido In Situ

Direccién de extensién de la losa
entre las viguetas

S

Cimiento

2.1.1 Suelos

Normalmente la
losa del forjado se tiende
en una direccion o bien
se conforma como sim-
plemente apoyada o
como continua. Se apoya
en vigas metalicas “se-
cundarias”, normalmente
con 2,5 a 3 m de distan-
cia entre ejes. Pueden
utilizarse distintos tipos
de placa, la mayoria de
los cuales pueden dise-
flarse para trabajar con-
juntamente con las vigas
si se proporciona la ade-
cuada conexion a rasan-
te.

El sistema mos-
trado en la figura 2 se uti-
liza habitualmente donde
se hormigona in situ la
losa de hormigén (ligero
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0 denso) sobre la chapa plegada que actia como
encofrado permanente y como armadura del hor-
migon. La armadura se incluye en la losa para
prevenir la fisuracibn y para proporcionar un
refuerzo para el caso de una degradacion de la
chapa en caso de incendio.

Esta forma de construccion es particular-
mente popular para los edificios de varias plantas

Conector

-

Seccién en I

Hormigén vertido In Situ

gue deben construirse con rapidez. La necesidad
de gruas es baja ya que pueden elevarse muchas
chapas al mismo tiempo y el hormigén puede colo-
carse por bombeo. Para luces hasta unos 3.5 m
pueden no ser precisos puntales provisionales.

Las chapas plegadas estan disponibles
en gran variedad de perfiles, muchos de los cua-
les incluyen sistemas para colgar servicios.

El peso global de este
sistema es bajo y permite aho-
rros en la estructura y los cimien-
tos, especialmente si se utiliza
un hormigdn ligero. No obstante,
es relativamente caro y no ade-
cuado en situaciones que no
precisan un falso techo.

Placas de hormigén

Otros tipos de construc-
cion de losas de forjado pueden
ofrecer ventajas en algunas cir-
cunstancias en las que, por
ejemplo, la velocidad de cons-
truccién o las grdas no son pro-
blema, o cuando se precisa una
gran luz.

(a) Losa de hormigén

prefabricado

Banda para ajustar
la armadura

Conector
de espiga

)

Figura 3 Sistemas de forjado de hormigén prefabricado

El hormigbén, armado o
pretensado, realizado in situ, en
un encofrado provisional, es
adecuado para grandes luces
bidireccionales y cuando se pre-
cisa un acabado liso del techo.

Junta

Las unidades de hormi-
gbn prefabricadas también
proporcionan una superficie
lisa. En la figura 3 se muestran
algunos de los tipos disponi-
bles. Estos sistemas precisan
mas utilizacién de grias y
espacio de almacenaje en la
obra que la chapa plegada,
pero pueden utilizarse para
grandes luces.

Seccién en I

Los forjados de madera
son poco habituales en los edi-
ficios de acero.
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En los afios ochenta e inicios de los noven-
ta se desarroll6 una nueva estructura de forjado
denominada “Slim Floor”. Se utiliza para losas de
grandes luces y permite la eliminacion de viguetas
(véase la figura 4). La viga principal tiene una sec-
cion transversal compuesta tipica disefiada para
soportar directamente la losa del forjado en el ala
inferior (véase la figura 5a). De acuerdo con los
distintos tipos fabricados en Europa, puede reali-
zarse una distribucion entre perfiles abiertos y
cerrados (figura 5b); en particular, los tipos 1, 2, 3
y 4 son vigas en | abiertas de simetria simple, los
tipos 5, 6 y 7 son vigas de ala superior cerrada y
el tipo 8 de ala superior abierta.

Las vigas metalicas se integran con el
hormig6én realizado in situ proporcionando una
accién conjunta.

Las dimensiones habituales del “Slim
Floor” son:

2.1.2 Estructura

Normalmente la losa del forjado se apoya
en vigas de acero “secundarias” tendidas entre
vigas “primarias” que se apoyan en los pilares.
Los vanos de la estructura suelen ser rectangu-
lares con las vigas secundarias tendidas en la
dimensién mayor. En sistemas de losas de gran
luz, a veces se omiten las vigas secundarias, por
ejemplo en el sistema “Slim Floor” mostrado en
la figura 4.

Para conseguir la accion conjunta de las
vigas y la losa de hormigon, se sueldan conecta-
dores a las alas superiores de las vigas prima-
rias y secundarias. Entonces la losa actia como
ala a compresién de la viga respecto a las car-
gas aplicadas una vez fraguado el hormigén. Si
se utiliza chapa plegada, a menudo los conecto-
res se sueldan a través de las mismas después
de colocarlas.

Altura (de la viga) Luz Luz
del forjado de la viga del forjado

200 mm 5m 7m

260 mm 7m 9m

Figura 4 Sistema “Slim Floor”

La separacion entre
soportes depende de la fun-
cion del edificio, pero normal-
mente se encuentra entre 5y
10 m. Tal como se comenta
posteriormente (apartado 2.
2.3), en el sistema de arrios-
tramiento de los edificios altos
en “tubo” pueden utilizarse
soportes con menor distancia
entre ejes.

El sistema mas simple
y normalmente mas econé-
mico es utilizar vigas en |
laminadas, tanto en las vigas
primarias como en las secun-
darias, disefiadas como sim-
plemente apoyadas, en el
mismo plano horizontal y con
uniones atornilladas simples
entre ellas y los soportes.
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3
3

THQ(PPTH) HE-L semi-integrado ligero

3
3

NSQ (Norretalje Svets) Viga "slim floor"

R
3

TBB (Tibnor) Viga de forjado integrada

S
R

SWT Viga vista de hormigén armado

i
5

Msq hormigén armado MSI hormigén armado

Figura 5a Vigas de acero integradas para sistemas “slim floor”

La estructura metali-
ca debe protegerse frente al
incendio. En la figura 6 se
muestran algunas protec-
ciones habituales. Los so-
portes rellenos de hormigon
pueden disefiarse para una
accion conjunta (figura 6a).
Las vigas pueden proteger-
se de varias formas (figura
6b): con vermiculita proyec-
tada, con un recubrimiento
de hormig6n, con relleno de
hormigbn o con revesti-
miento.

En la mayoria de los
edificios, la necesidad de alo-
jar servicios tiene una gran
incidencia en el disefio del
sistema del forjado. En un
edificio de oficinas, la zona de
oficinas debe incluir conduc-
tos para el aire acondiciona-
do, tubos para los sistemas
sprinkler y cableado eléctrico,
telefénico e informatico, distri-
buidos horizontalmente por
encima o por debajo del forja-
do, a partir de conductos
ascendentes en nlcleos de
servicios. Los servicios princi-
pales suelen estar incluidos
en el forjado, en zonas de
hasta 500 mm, con la electri-
cidad y los servicios de comu-
nicaciones superpuestos, en
zonas de hasta 200 mm de
altura. Los nucleos verticales
también pueden alojar los
lavabos, ascensores y esca-
leras, con sus necesidades
de agua, desagle y ventila-
cion.

En la mayoria de los
casos es posible ofrecer
zonas de servicios separa-
dos por debajo y por enci-
ma de la estructura del for-

248



ESTRUCTURA PRIMARIA

® (6) ) ®

Figura 5b Vigas de acero integradas para sistemas “slim floor”

jado. Los edificios con grandes luces o restric-
ciones en la altura de las plantas precisan enfo-
car el proyecto de un modo diferente.

Para alojar los servicios, puede ser nece-
sario realizar aberturas en las almas de las
vigas, una operacion costosa, o bien se puede

Z

7/, "/, 2
777772
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(a) Pilares

( 7777, 7.7.1
VLSS SSS A S S S A
|V 8888 7.7
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N

N

N

N

<

\

N
AN Y

(b) Vigas

Figura 6 Soluciones habituales para la proteccion contra incendios
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adoptar alguno de los sistemas mostrados en la ma de las primarias, lo que permite la distri-
figura 7: bucién en dos direcciones de los servicios.
Este sistema permite una construccion con-
< Un emparrillado en dos planos en el que las tinua en ambas direcciones si las vigas pri-
vigas secundarias se encuentran por enci- marias gemelas se apoyan en ambos lados
Viga secundaria Servicios Viga de alma discontinua
[lo
’| ’| Emparrillado a dos niveles ||
T — : :
XJoos 500X
Viga entallada

Viga ahusada

" e ogc;l.ZI.o.go. e ——e——— "

Viga de celosia

Viga alveolada

Figura 7 Acomodacion de servicios
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b 7778 :
| L] L
Nivel bajo
\i 1 t
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b 7778 :
| L] L
Nivel alto

Figura 8 Vigas de apeo

de los soportes por medio de ménsulas de
apoyo. Normalmente la accién conjunta
s6lo puede aprovecharse entre las vigas
secundarias y la losa, pero si se sueldan

ESTRUCTURA PRIMARIA

conectadores al ala superior de las vigas
primarias, se consigue en ambas direccio-
nes.

» Los servicios pueden alojarse cerca de
los soportes y asi se mantienen la resis-
tencia a la flexion en el centro del vano de
las vigas primarias y secundarias, si estan
rebajadas en sus extremos o ahusadas.
Dado que las vigas ahusadas se fabrican
con chapa, pueden tener alas superiores
mas pequefias para la accién conjunta y
también pueden ahusarse en el plano.

» Las vigas acarteladas pueden proporcio-
nar un hueco de servicio en el medio del
vano y pueden ser adecuadas en casos
en los que se utilicen pérticos translacio-
nales.

* Las celosias y vigas alveoladas permiten
el paso de los servicios, con los grandes
servicios alojados en las celosias omitien-
do la diagonal en el centro del vano.

Puede gue no sea posible mantener una
separacion entre soportes uniforme en todos los
niveles del edificio. Por ejemplo, la planta baja
puede precisar un espacio sin soportes para
una sala de conferencias. Pueden utilizarse
vigas o celosias de “transferencia” para transmi-
tir las cargas de la parte superior a los soportes
adyacentes. Pueden estar alternativamente en
un nivel superior, con los forjados de debajo
suspendidos de péndolas (figura 8).

Los soportes se apoyan en los cimientos
de sus bases. Pueden utilizarse varios tipos dis-
tintos de cimientos para soportar edificios de
varias plantas y la seleccion depende en cada
caso de la carga de los soportes, la resistencia
del suelo y las limitaciones de asiento.

Los tipos de cimientos mas habituales,
mostrados en la figura 9, son:

» Las “Zapatas”, en las que bajo cada pilar se
coloca una base individual de hormigén en
masa o armado, es la opciéon mas sencilla,
para suelos con resistencia suficiente.
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Zapatas Zapata corrida

e et e e e e s e e e T e e e e e T
RO TR T TR T TR T TR

wC S s C i wC C
Cepos apilotados Zapata corrida (o losa) apilotada
Figura 9 Tipos de cimentacion

e Para cargas mayores, 0 suelos peores, las « Como alternativa, cuando las condiciones del
zapatas deben conectarse para formar una suelo son deficientes, la capacidad de carga
“zapata corrida” o losa. Este sistema tam- de las zapatas (corridas) puede aumentarse
bién puede proporcionar mejor resistencia instalando pilotes para crear, respectivamen-

al agua. te, encepados o losas apilotadas.
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Figura 10 Sistema rigidizador con arriostramientos de acero

2.2 Arriostramientos a Carga
Horizontal

Aunque la funcién principal de la estructu-
ra es soportar cargas verticales, debe incorporar
un sistema de estabilidad lateral para resistir las
fuerzas horizontales, que suelen ser las cargas
del viento y, en algunos paises, los terremotos.

© 0 6
L]

En las figuras 10 y 11 se
muestran algunos sistemas habi-
tuales, en los que, respectivamen-
te, se han utilizado arriostramientos
metalicos y pantallas de hormigén
armado como elementos estabiliza-
dores.

2.2.1 Sistemas
arriostrados

Las escaleras y los ascenso-
res (de acceso y de emergencia),
lavabos, salas de equipos y ndcle-
os de servicios verticales para cale-
faccion, aire acondicionado, electri-
cidad y servicios sanitarios, pasan
a través de la estructura del forjado
del edificio y, a la vez, precisan
apoyo de la misma. Normalmente
se colocan juntos formando uno o
mas “nucleos de servicios”.

Las paredes resultantes,
necesarias para la compartimenta-
cion y la separacién en caso de
incendio, pueden utilizarse como
3 elementos de arriostramiento late-

ral de la estructura. Entre las posi-
. Dbles formas de construccion se
2 encuentran:

* Nducleos o pantallas convenciona-
les de hormigén armado.

* Nducleos o pantallas de hormigén
armado realizado con encofrado
deslizantes o trepantes.

 Estructura metélica triangulada

» Chapa rigidizada

Las paredes de hormigén pueden llevar a
plazos de construccién mas largos, aunque se
adopten sistemas como el encofrado deslizante
gue permiten proceder a la construccion del
ndcleo previamente al montaje de la estructura
metalica. Las uniones del acero con el hormigén
pueden provocar problemas si los puntos de fija-
cién estan fuera de tolerancia.
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Figura 11 Sistema rigidizador con nacleo de hormigén armado

Las estructuras metdlicas triangulares,
montadas al mismo tiempo que los demas ele-
mentos de la estructura, son la solucibn mas
habitual. Normalmente la geometria de la trian-
gulacién es regular (véase la figura 12), lo que
permite la utilizacién de uniones simples. No

obstante, para permitir mayores aperturas, en
ocasiones pueden usarse diagonales no concu-
rrentes, que precisan resistencia a la flexién en
los perfiles y las conexiones. También pueden
ofrecer mayor ductilidad, cuando sea preciso
para estructuras resistentes a los terremotos.
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(a) Riostras concentricas

(b) Riostras excéntricas

Figura 12 Mallas de arriostramiento habituales No
Todos los sistemas de arriostra- —|—
miento utilizan la losa del forjado como

diafragma de transmision de las cargas

laterales desde su punto de aplicacion -
a los elementos de arriostramiento, tal

como se muestra en la figura 13. El
proyectista debe garantizar que el forja-

do es capaz de realizar esta funcion. No

En el caso de grandes forjados sin juntas
de dilatacion, el proyectista debe evitar las pare-
des longitudinales en los extremos del edificio,
ya gue restringirian los movimientos térmicos y
atraerian grandes concentraciones de fuerzas.

Los sistemas de arriostramiento propor-
cionan la solucién econémica para edificios de
varias plantas de altura media (véase el aparta-
do 2.2.2).

2.2.2 Sistemas rigidos

Alternativamente, puede conseguirse
estabilidad por medio de porticos rigidos bidi-

si si si
—1

1 N

Si Si Si
Si Si

El sistema de arriostramiento

O

debe garantizar la estabilidad en las
dos direcciones principales y también
la estabilidad a la torsién. La correcta
ubicacién de tales elementos es una
condicion previa fundamental del dise-
fio del sistema de arriostramiento

Ubicacién favorable

Los muros transversales en los extremos resisten
la torsién pero no contrarrestran la dilatacién

(véase la figura 14).

Figura 14 Posibles ubicaciones de elementos de arriostramiento

Las cargas horizontales del viento
actdan sobre el cerramiento

y los forjados las

transmiten a los nicleos

rigidos

N

reccionales resistentes a la torsion

formados por algunos o todos los
pilares y vigas transversales intersec-
tantes, tal como se muestra en la
figura 15.

Estos sistemas, que pueden cal-
cularse como estructuras rigidas o se-
mirrigidas y que en ocasiones pueden

Figura 13 Accion de diafragma en forjados

ofrecer ventajas de mayor flexibilidad
de distribucion interna, se explican a
fondo en las lecciones 16.13 y 16.14.
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2.2.3 Edificios altos Es habitual una combinacion de sistemas

de ndcleo y de pértico. Pueden aprovecharse

En la figura 16 se muestran algunos pilares externos poco separados y vigas de

ejemplos de sistemas de arriostramiento utiliza- canto entre ventanas, que actden conjuntamente
dos en edificios altos. para formar un tubo perforado en voladizo.

Las conexiones deben
resistir los momentos
flectores

A

Deformacién de la estructura Diafragma de momentos flectores

Figura 15 Porticos con flecha horizontal
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figura 16 muestra cdmo se reduce el momento

También pueden utilizarse “superestructu-
ras”, en las que el nicleo central esta conectado

flector del ndcleo cuando se adopta este siste-

les a los pilares externos por ma. En la leccién 16.15 se trata mas a fondo el
proyecto de los edificios altos.

s

a uno 0 mas nive

medio de vigas de gran canto. El diagrama de la
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Tubo perforado

Sin vigas en voladizo

Momento flector del
niicleo con vigas
en voladizo

Nicleo central

0

Estructura de viga en vola

Figura 16 Sistemas estabilizadores para edificios altos
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3. ELEMENTOS SECUNDARIOS
Y ACABADOS

La figura 17 muestra un corte en seccion
de una losa de forjado habitual. El tratamiento de
superficie aplicado a la losa de hormigén depen-
dera del tipo de forjado necesario.

El tratamiento de vibracién proporciona
un acabado liso, listo para colocar alfombras o
baldosas. Un acabado rebozado es adecuado
Si se va a instalar un suelo elevado para alojar
servicios eléctricos e informaticos. Si se va a
aplicar una capa de revestimiento de hormigén,
la superficie se raya para proporcionar un aga-
rre.

Un falso techo puede esconder tubos y
accesorios de aire acondicionado y otros servi-
cios suspendidos del forjado.

Los tramos de escalera y los descansillos

son normalmente prefabricados de acero u hor-
migén por razones de economia y facilidad de

A

construccion, pero también pueden realizarse
con hormigén armado.

Los médulos de los lavabos también pue-
den ser prefabricados y suministrados a la obra
como un paquete finalizado, con todos los dispo-
sitivos, conexiones, servicios y acabados.

Puede utilizarse gran variedad de acaba-
dos externos. Entre los tratamientos de fachada
habituales que puede soportar la estructura
metalica se encuentran:

Paneles de mamposteria.

Paneles de hormigon prefabricados.
* Muros cortina.

Paneles de cerramiento de acero o aluminio
prefabricados.

El sistema de cerramiento elegido debe
realizar varias funciones distintas en cada tipo de
edificio. En un aparcamiento, debe ser imperme-
able y proporcionar ventilacion natural, mientras

Pavimento flotante

de las viguetas para

Conducto

Zona libre por debajo

permitir el paso de los

Vigas principales con ensanchamiento
para cubrir grandes luces

conductos secundarios

Figura 17 Seccion de forjado
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que en un edificio de oficinas debe ser imperme-
able y proporcionar un aislamiento adecuado e
iluminacion natural sin excesiva insolacion. En
los edificios altos debe poderse instalar y mante-
ner sin necesidad de andamiajes. En todos los
casos, debe ser capaz de soportar los movi-

mientos de la estructura del edificio y de satisfa-
cer los requisitos estéticos de la arquitectura.

Los tejados pueden ser planos o inclina-
dos y revestidos con distintos materiales aislan-
tes e impermeabilizadores.
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4., REQUISITOS DE SERVICIO limite Gltimo y de servicio a los que podrian no
adecuarse segun su uso previsto. Los estados
Todos los elementos de la estructura  limite se tratan en la leccién 16.9.

deben disefarse teniendo en cuenta los estados
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BIBLIOGRAFIA ADICIONAL

5.

RESUMEN FINAL

» En esta leccién se ha tratado la anatomia
de los edificios de estructura metalica de
varias plantas habituales. El sistema mas
adecuado para un edificio concreto es aquel
que satisface los requisitos de rendimiento
con los minimos efectos sobre:

* Coste de construccion

Velocidad de construccion
* Interferencia con los servicios

* Costes de mantenimiento

Arquitectura.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.8: Clasificacion de Porticos de Varias Plantas
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO:

Ofrecer las definiciones que hacen posi-
ble indicar las caracteristicas esenciales de una
estructura porticada. Se presta atencién al com-
portamiento de las uniones y al problema de la
eleccion del modelo estructural en funcién del las
cargas que actuan sobre la estructura.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Leccion 9.11: Pérticos

Leccion 13.6: Uniones de Momento
para Pérticos Continuos

Leccion 13.7: Uniones de Rigidez

Plastica Parcial para
Pérticos Semicontinuos

LECCIONES AFINES

Métodos de Analisis
para Porticos de Varias
Plantas

Leccién 16.9:

Lecciéon 16.10: Edificios de Varias

Plantas con Arriostrados

Leccion 16.13: Proyecto de Porticos de
Varias Plantas con
Resistencia Plastica
Parcial y Uniones
Semirrigidas

Leccion 16.14: Métodos de Analisis de

Pérticos de Nudos

Rigidos

RESUMEN

Se tratan los temas siguientes:

Sistemas de arriostramiento

Sistemas rigidos

Estructuras arriostradas y sin arriostrar

Estructuras in/traslacionales

En particular se tratan las diferencias entre
las estructuras arriostradas y sin arriostrar asi
como las diferencias entre las estructuras in/trasla-
cionales horizontal. Se tiene en cuenta el distinto
comportamiento de las uniones entre los elemen-
tos estructurales (vigas, soportes y arriostramien-
tos) para definir el comportamiento de las estruc-
turas rigidas y semirrigidas.
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1. INTRODUCCION

Antes de comentar las estructuras de
nudos rigidos, es necesario presentar algunas
definiciones, ya que en distintos paises no siem-
pre se asocia el mismo significado a las mismas
palabras. A veces es necesario también definir la
estructura de una manera determinada para
poder utilizar modelos simplificados convencio-
nales en el analisis y proyecto de la estructura.

La evolucién de los métodos y sistemas
informaticos permite de hecho la realizacién de
cualquier tipo de evaluacién analitica, p. €j. ana-
lisis elasticos e inelasticos, incluyendo cualquier
tipo de modelo inelastico o de imperfeccion. En
consecuencia podria decirse que no es necesa-
rio pasar por la definicion de los sistemas ni la
simplificacién de los modelos de analisis. En una
estructura arriostrada, por ejemplo, no es nece-
sario separar el comportamiento de la estructura
y del arriostramiento puesto que ambos pueden
analizarse con un solo modelo informético. Por
otro lado, los modelos simplificados son Utiles
para los célculos preliminares y para comprobar

los resultados del ordenador en la oficina de pro-
yectos.

Las definiciones siguientes explican qué
se entiende por sistema arriostrado, qué repre-
senta un sistema de poértico y cuando puede con-
siderarse que un sistema de pértico esta arrios-
trado por otro sistema. Se definen los pérticos
traslacionales e intraslacional. Se ofrece una
explicacion de por qué a menudo se considera
gue una estructura arriostrada es equivalente a
una estructura intraslacional.

En todos los casos se siguen estos pasos:

» en primer lugar se explica la practica habi-
tual y lo que se entiende normalmente por
tal definicion;

» en segundo lugar se proporciona una defi-
nicion técnica que intenta proporcionar una
medida cuantitativa de la anterior definicion.

 finalmente se explica la definicion propor-
cionada por el Eurocddigo 3 [1].
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SISTEMAS DE ARRIOSTRAMIENTO

2. SISTEMAS DE
ARRIOSTRAMIENTO

2.1 Introduccioén

Tanto en la préactica habitual como en las
guias y manuales de disefo, los sistemas de
arriostramiento se identifican a menudo con
celosias trianguladas, con nucleos de hormigén
0 con pantallas presentes en los edificios para
alojar ejes y escaleras. Es muy normal encontrar
los sistemas de arriostramiento como en la figu-
ral.

Esta suposicion se basa en el sentido
comun de los ingenieros, que tienden a repre-
sentar la realidad segun sus efectos practicos,
sin hacer referencia a definiciones mas genera-
les o matematicas que incluirian todos los casos
posibles.

La simplificacion de representar un siste-
ma de arriostramiento por medio de una celosia

Muro a cortante

Figura 1l Sistemas de arriostramiento habituales

triangulada se debe a que en las estructuras
metalicas, a diferencia de las de hormigén donde
todas las uniones son continuas de por si, la
forma mas inmediata de conectar las barras es
articularlas entre ellas. Como resultado, se crean
estructuras que necesitan sistemas de arriostra-
miento para prevenir la formacion de mecanis-
mos de agotamiento. En base a este criterio sim-
plificador, se puede suponer que todas las
uniones de la figura 1 estan articuladas. Por
tanto, el arriostramiento sélo puede conseguirse
por medio de celosias trianguladas, nlcleos de
hormigén o, excepcionalmente, por medio de
una estructura muy rigida.

La presencia de las uniones articuladas
en el sistema metalico responde a varias razo-
nes:

a. desde el punto de vista de la facilidad de
fabricacién y montaje, es mas adecuado
limitarse a empalmar las almas de las
barras sin conectar las alas.

b. es mas sencillo utilizar uniones atornilla-
das, gue no necesitan minimizar las
deformaciones en las conexiones.

c. desde el punto de vista del disefio, hay
una enorme simplificacién de los célculos
si los sistemas resistentes pueden sepa-
rarse en sistemas sometidos a esfuerzos
verticales y sistemas sometidos a esfuer-
zos horizontales. Ademas, si todas las
vigas estan articuladas con los soportes,
el dimensionamiento de las vigas y los
pilares simplemente apoyados es una
tarea sencilla.

d. desde el punto de vista econdémico, es
mas conveniente reducir la flecha hori-
zontal por medio de sistemas de arrios-
tramiento afiadidos a la construccion arti-
culada que utilizar sistemas constructivos
con uniones rigidas. Esta consideracién
es aln mas importante en el caso de
estructuras metalicas con nucleos de
hormigbn armado, donde los propios
ndcleos pueden actuar como sistema de
arriostramiento.
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En conclusién, una definicion de sistemas
de arriostramiento los asimila a una celosia trian-
gulada o a un muro a cortante. Esta definicion
abarca la mayoria de casos reales pero no es
suficiente para dejar clara la funcién de un siste-
ma de arriostramiento. Con este objeto, a conti-
nuacion se ofrece una definicion basada en los
requisitos de un sistema de arriostramiento.

2.2 Definicion tedrica

Un sistema de arriostramiento puede defi-
nirse como un sistema estructural capaz de
resistir acciones horizontales y limitar las defor-
maciones horizontales. Segun esta definicién,
todos los sistemas mostrados en la figura 2 pue-
den considerarse sistemas de arriostramiento.
En un edificio puede haber mas de uno de estos
sistemas. En estos casos algunos sistemas son
mas efectivos que otros resistiendo cargas hori-
zontales, los demas pueden despreciarse.

La definicion permite considerar como sis-
tema de arriostramiento un poértico simple o

Pilar Pértico

Figura 2 Sistemas que pueden proporcionar rigidez

incluso un pilar. El pilar o el pértico simple pue-
den no tener suficiente resistencia o rigidez para
soportar las acciones horizontales con un dimen-
sionamiento razonable de sus barras (soportes y
vigas) ni, por tanto, para satisfacer las inspeccio-
nes de resistencia y capacidad de prestar servi-
cio, lo que exige limitar las flechas horizontales
entre plantas y globales. En este caso es nece-
sario afiadir otros sistemas de arriostramiento a
la estructura.

2.3 Definicidon del Eurocoédigo

Cuando en el Eurocédigo se utiliza la
expresion “sistema de arriostramiento”, se refie-
re a un sistema para evitar la inestabilidad lateral
de las barras o los elementos comprimidos v,
como ejemplo, se muestra una celosia triangula-
da (véase la figura 5.2.5 Eurocdédigo 3 [1]).

De acuerdo con 5.2.5.1, los sistemas de
arriostramiento pueden ser estructuras triangula-
das o de uniones rigidas, o0 muros/nuicleos a cor-
tante, (véase la figura 2).

L
>

Celosia Muro a cortante
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PORTICOS RIGIDOS

3. PORTICOS RIGIDOS

3.1 Introduccion

En la practica habitual, los porticos rigidos
(continuos) se consideran conjuntos de vigas y
soportes en los que todas las uniones son total-
mente rigidas. Por contra, las celosias o los sis-
temas porticados simples son aquellos en los
que todas las uniones se consideran articuladas.

Un portico rigido continuo se caracteriza
por uniones rigidas entre las barras de la estruc-
tura sin ningln sistema de arriostramiento adi-
cional. La propia estructura tiene que soportar
todas las acciones, sean verticales u horizonta-
les. Al mismo tiempo, tiene que ofrecer a la cons-
truccién la rigidez suficiente para limitar las
deformaciones a los valores aceptables. Incluso
si la especificacion de todas las uniones resulta
menos econdmica, los sistemas continuos tienen
algunas ventajas:

a. las conexiones son mas ddctiles y, por
tanto, la estructura tiene mejor comporta-
miento frente a terremotos.

b. desde los puntos de vista arquitectonico
y funcional, puede resultar ventajoso no
incluir ninguna triangulacion en la estruc-
tura.

Las estructuras reales no siempre se
encuentran en una de estas categorias. Las pro-
pias uniones actlan en realidad como semirrigidas
Yy, por tanto, las condiciones de articulada y porti-
cada son solo idealizaciones. Se necesita una defi-
nicién ingenieril para determinar si una uniéon semi-
rrigida puede suponerse articulada o rigida.

La practica del disefio de uniones vy siste-
mas porticados varia en funcién de los paises.
Los enfoques utilizados son distintos los distintos
lugares del planeta. En algunos paises, como
Estados Unidos, el concepto de unién semirrigi-
da data de los afos treinta, cuando Johnston
llevd a cabo los primeros estudios sobre uniones
roblonadas semirrigidas. En estos paises la
reglamentacion también permite la utilizaciéon de
uniones semirrigidas (uniones de tipo 3) e intro-

duce el concepto de disefio a viento (uniones de
tipo 2). En el disefio a viento, se supone que la
conexion soélo puede transmitir parte de los
momentos flectores (los debidos al viento y no
los debidos a cargas verticales).

El enfoque de las uniones semirrigidas,
utilizado desde hace algunos afos, también se
aplica, p. €j., en Reino Unido, Australia, Canada
y Holanda. En otros paises, como ltalia, Francia,
Espafia o Grecia, no se han introducido estos
conceptos y, por tanto, no se utilizan mucho las
uniones semirrigidas, aunque estén incluidas en
el Eurocodigo 3 [1].

3.2 Definicion tedrica

Para determinar si un sistema puede con-
siderarse estructuralmente continuo o no, deben
considerarse los efectos de la union en el com-
portamiento de la estructura, teniendo en cuenta
gue la condicién ideal de unién rigida o articulada
no se corresponde con la realidad. Estos efectos
no se pueden evaluar a primera vista dado que el
comportamiento de la estructura puede ser dis-
tinto segln que se esté considerando:

* resistencia a las cargas verticales.
* resistencia a las cargas horizontales.
* estabilidad.

* resistencia a sismo.

En algunos casos, la resistencia de la
unién es la consideracién importante, mientras
gue en otros casos lo es mas el papel de su fle-
xibilidad. A veces basta con el comportamiento
elastico de la conexion para determinar sus efec-
tos en el comportamiento de la estructura, mien-
tras que en otros es necesario realizar un anali-
sis plastico completo de la conexioén.

Esta leccién no puede tratar totalmente
estos casos. El resto de las lecciones 16 ofrece-
rd una visibon mas completa de los distintos
aspectos. En los udltimos afios se ha prestado
mucha atencién a este tema, con investigaciones
dedicadas tanto a los aspectos analiticos como a
los experimentales. El resto de esta leccién se
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Figura 3 Relaciones M-@ en conexiones, determinadas en ensayos

dedica a explicar los efectos sobre el comporta-
miento de la estructura y se ofrecen algunos
valores indicativos de las caracteristicas de la
unién como base para poder suponer si un siste-
ma es una estructura conectada rigidamente.

En el caso de una estructura plana, una
unién entre dos o mas barras debe transmitir a
través de las mismas todas las acciones inter-
nas, es decir, axil, cortante y flector.

No obstante, el término “unién semirrigi-
da” solo se utiliza en la siguiente exposicién para
tratar la flexibilidad bajo flexién.

En la figura 3, tomada de [4], se muestra
cualitativamente el comportamiento de la unién
definiendo las zonas en las que puede suponer-
se articulada flexible o semirrigida. Esta repre-
sentacién cualitativa sugiere que las uniones sol-
dadas, placas de testa ampliadas y empalmes
de las alas superiores e inferiores se podrian
considerar como rigidas.

En [5] se ofrecen los resultados de un
andlisis de estructuras porticadas y de varias
plantas con conexiones semirrigidas en rela-
cién con la carga elastica critica de la estruc-
tura.
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Véase también el apartado 6.9.6.2(5)
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My, rd = Resistencia de cdlculo al momento plistico
de una viga conectada

Figura 4 Valores limite de clasificacion de conexiones viga-pilar rigidas en pérticos no arriostrados, segun Eurocodigo 3

Para las conexiones semirrigidas de resis-
tencia plastica parcial, algunos resultados [5] indi-
can que, para las estructuras unidas rigidamente
y dentro de los campos antes indicados, puede
admitirse un cierto grado de flexibilidad, pero no
se aconseja una resistencia plastica parcial. Las
conexiones de resistencia plastica parcial se con-
sideran en la gama de las semirrigidas o flexibles.

3.3 Definicion del Eurocoédigo

En el Eurocddigo 3 [1], se establece en pri-
mer lugar, en Hipotesis de Calculo (5.2.2), que:

“las hipotesis realizadas en el analisis
global de la estructura deben ser coherentes
con el tipo de comportamiento previsto de las
uniones”.

Luego, en 5.2.2.2, se definen las estructu-
ras porticadas simples, en las que se supone
que las uniones entre las barras no desarrollan
momentos. En el andlisis global, puede suponer-
se que los elementos estan efectivamente uni-
dos con rotulas.

Ademas, en 5.2.2.3, al definir los pérticos
continuos, se establece que:
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“El analisis elastico debe basarse en la
suposicion de continuidad total, con uniones rigi-
das que satisfagan los requisitos de 6.4.2.2".

La misma afirmacion se establece para los
demas métodos de analisis sugeridos, es decir,
rigido-plastico y elastoplastico. Estos métodos se
comentan mas a fondo en la leccién 16.14.

En 6.4.2.2, al definir las uniones rigidas,
se indica el principio siguiente:

“Una unioén rigida debe estar disefiada de
forma que su deformacion no tenga una inciden-
cia significativa en la distribucion de los esfuer-
Z0s Yy los momentos internos de la estructura ni
en su deformacién general”.

Las reglas de aplicacion proporcionadas
establecen que:

“La deformacion de las uniones rigidas
debe ser tal que no reduzcan en mas del 5% la
resistencia de la estructura”.

Al clasificar las uniones entre vigas y sopor-
tes, en 6.9.6.2, se establece en primer lugar que:

“Una union viga/pilar puede clasificarse
como rigida o nominalmente articulada en base
a una evidencia experimental particular o gene-
ral, a una experiencia significativa de rendimien-
to previo satisfactorio en casos similares o a cal-
culos basados en los resultados de ensayos”.

Luego, se sugiere la siguiente regla de
aplicacion:

“Una union viga/pilar de una estructura
arriostrada, o de una estructura sin arriostrar que
satisfaga la condicién indicada en (5), puede
considerarse rigida en comparacion con la viga
conectada si la parte que sobresale de su carac-
teristica de momento queda por encima de la
linea sélida en el diagrama correspondiente de la
figura 6.9.8 del Eurocddigo 3 " (figura 4).

Esta regla sugiere que para tener la curva
momento-rotacion de una unidn por encima de la
linea sélida, es necesario, para valores de m <

2/3 (lo que significa que para valores del momen-
to M menores del 67% del momento plastico de
la viga Mp gp), K debe ser mayor de 25. De
hecho (véanse las definiciones de la figura 4):

M L Mp!.Rd = ML_b > 25
Mpl.Rd Elb @ ¢ Elp

K = E:
o

Este valor de 25 garantiza la caracteristica
de rigidez de la unién. También se indican otros
reguisitos para garantizar la rigidez suficiente. El
hecho de que toda la curva momento-rotacion deba
estar por encima de la linea sdlida indica que debe
comprobarse toda la curva no lineal de la unién.

El requisito adicional para las estructuras no
arriostradas, dado en la clausula (5) de 6.9.6.2
Eurocddigo 3, comentada a continuaciéon, es un
poco confuso. El significado de este requisito es
gue, en estructuras no arriostradas, las vigas deben
tener una rigidez adecuada pues sino la estructura
sera demasiado flexible incluso con uniones rigidas.
esta consideracion es obvia para cualquier ingenie-
ro que sepa qué tipologia escoger para cada caso.
No obstante, dado que deben cumplirse los estados
limite de servicio y Ultimo, este requisito puede con-
siderarse cumplido automaticamente.

La clausula (5) indica:

“La linea de la figura 6.9.8(a) (figura 4 de
esta leccién) para estructuras no arriostradas
s6lo puede aplicarse a estructuras en las que
todas las plantas cumplan:

K, /Ke>0,1

donde K es el valor medio de I /L, de

todas las vigas de la parte supe-
rior de dicha planta

Ke es el valor medio de | /L . de todos
los pilares de dicha planta

Iy es el momento de inercia de una
viga

e es el momento de inercia de un
pilar

Ly es la luz de la viga

Lc es la altura de planta de un pilar.
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4. PORTICOS ARRIOSTRADOS
Y SIN ARRIOSTRAR

4.1 Introduccion

En el apartado 2 se explican los requisitos
de un sistema de arriostramiento y se proporciona
una definicion habitual. A veces, la expresion “sis-
tema de arriostramiento” se identifica de forma
incorrecta con la expresion “portico arriostrado”.
Esta claro que las definiciones de ambos términos
son distintas. La palabra “arriostrado” del segundo
caso se utiliza como adjetivo de la palabra “pOrti-
co”y, por tanto, se han de identificar al menos dos
estructuras: un arriostramiento y un partico.

Normalmente se entiende por pértico
arriostrado aquel al que se ha anexionado una
celosia triangulada. El hecho de que, en reali-
dad, no haya una distincién determinante entre
las estructuras articuladas con sistemas de
arriostramiento y las estructuras porticadas con
uniones rigidas hace necesaria una definicion
mas exacta que permita distinguir entre:

e sistemas de arriostramiento articulados
puros.

 sistemas porticados con uniones rigidas.

poérticos semirrigidos.

 porticos arriostrados.

|11

En los apartados 2 y 3 existen referen-
cias sobre los tres primeros tipos. La definicion
de pérticos arriostrados se ofrece a continua-
cion.

4.2 Definicion tedrica

La funcién principal de un sistema de
arriostramiento es resistir las acciones hori-
zontales y se deriva de la separacién de los
sistemas resistentes: vertical y horizontal. En
algunos casos, el sistema vertical también
tiene una cierta capacidad de resistir acciones
horizontales. Desde un punto de vista ingenie-
ril, es necesario, por tanto, identificar las dos
fuentes de resistencia y comparar su compor-
tamiento con respecto a las acciones horizon-
tales. A veces, esta identificaciéon no es obvia,
dado que el arriostramiento esta integrado en
el pértico y, por tanto, sélo hay una estructura.
No obstante, incluso en este caso es posible
realizar algunas suposiciones para definir la
dos estructuras que comparar. A continuacién
se proporcionan algunos ejemplos que aclaran
estos conceptos.

Las figuras 5 y 6 representan estructuras
en las que es facil definir, en un sistema, los sub-
conjuntos que forman el sistema de arriostra-
miento y el sistema arriostrado. En concreto, en

TTIT1

Figura 5 Estructura articulada en la que se definen 2 subconjuntos

NS

TTIT1

Figura 6 Estructura parcialmente porticada en la que se definen 2 subconjuntos
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la figura 5 se muestra una estructura con una
clara separacion de funciones: las cargas hori-
zontales las soporta el primer subconjunto arti-
culado (A), mientras que con las cargas vertica-
les lo hace el segundo (B). En la figura 6, por
contra, dado que el primer subconjunto (B)
puede resistir acciones horizontales ademas de
verticales, para definir este sistema como arrios-
trado es necesario suponer que practicamente
todas las acciones horizontales las soporta el
segundo subconjunto (A). En este caso, el pri-
mer subconjunto se define como sistema de
arriostramiento si su rigidez lateral, expresada
por la constante elastica K, es mucho mayor que
la del segundo subconjunto, K, (en este caso un
portico o un sistema arriostrado):

K, » Ky Q)

Esta relacion puede aplicarse con facili-
dad al sistema de la figura 5 dado que la cons-
tante K ,, es igual a cero y, por tanto, la relacion
se cumple sin lugar a dudas. Para el sistema de

la figura 6, es necesario calcular y comparar la
rigidez de ambos subconjuntos.

4.3 Definicion del Eurocddigo

En 5.2.5.3 del Eurocédigo 3 [1] se propor-
ciona la siguiente definicion:

“el portico puede clasificarse como arrios-
trado si el sistema de arriostramiento reduce su
desplazamiento horizontal en un 80% como
minimo,”

lo que significa que debe determinarse si
la rigidez de ambos sistemas satisface la rela-
cion:

K, > 0,8 (K, +K,)

Ky >4 Ky
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5. PORTICOS
TRASLACIONALES/
INTRASLACIONALES

5.1 Introduccion

Antes de definir los pérticos traslaciona-
les/intraslacionales, es (til recordar la practica
habitual de calculo para evaluar la seguridad de
las estructuras respecto a la estabilidad. A
menudo resulta conveniente aislar los pilares del

en el campo del comportamiento de pilares y
vigas-pilares.

Los libros de disefio, documentos orientati-
vos e incluso reglamentos y recomendaciones, al
tratar de la estabilidad de los pilares y de los po6r-
ticos, suelen utilizar las expresiones:“porticos tras-
lacionales/intraslacionales”, “y” pilares traslacio-
nales/intraslacionales”. Para explicar el concepto
de traslacionalidad se utilizan figuras como las 7 y
8. El pértico de la figura 7 se considera del tipo
intraslacional y el de la figura 8

como traslacional. Esta forma de
representacion, basada en la prac-
tica habitual y el sentido comun
ingenieril, lleva a la errénea supo-

sicion de que los porticos intrasla-
cionales y arriostrados son perfec-
tamente equivalentes y, por tanto,

puede utilizarse una u otra defini-
cion sin provocar ninglin malen-
tendido.

Figura 7 Pértico arriostrado (aunque puede resultar un pértico con flecha hori-

zontal si el arriostramiento es muy flexible)

portico y tratar como problemas

5.2 Definicion tedrica

En general no puede esta-
blecerse la equivalencia entre
porticos “arriostrados” y “pérticos
intraslacionales”, dado que am-

independientes la estabilidad de
unos y otros. Con este propdsito, se
supone que los pilares tienen res-

tringidos los desplazamientos hori-
zontales de sus extremos Yy, por
tanto, sus extremos sélo estan
sometidos a los momentos y cargas

axiales transmitidos por el pdrtico.
Entonces se supone que el portico,
posiblemente por medio de un sis-

tema de arriostramiento, satisface
las comprobaciones globales de
estabilidad y que la estabilidad glo-
bal del pértico no afecta al compor-
tamiento de los pilares. Esto nos
permite la suposiciéon habitual de
portico intraslacional. Este enfoque
ha llevado a afios de investigacién

Figura 8 Pdértico no arriostrado (aunque puede considerarse sin flecha hori-
zontal si es suficientemente rigido, o sea, si resiste cargas hori-
zontales sin sufrir deformaciones)
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bos términos se refieren a aspectos distintos del
comportamiento de la estructura. ElI hecho de
que las definiciones de “traslacionalidad/intrasla-
cionalidad” aparezcan al evaluar el problema de
la estabilidad de pilares y porticos sugiere que
ambas son parte de un tratamiento mas sencillo
de este problema.

El concepto de pérticos arriostrados y no
arriostrados puede definirse en términos inge-
nieriles por comparacion de la rigidez de los sis-
temas, como se indicaba en secciones previas, y
no tiene ninguna implicacion directa sobre la
estabilidad. El concepto de pérticos sin flecha
horizontal no es intrinseco a la estructura: se
basa s6lo en sus propiedades mecanicas.

De hecho, el significado sismico de
“intrasnacional”, no tiene importancia real. Sélo
es valido en sentido “tedrico”. No hay ninguna
estructura, arriostrada o no, en la que no haya
desplazamientos. Como mucho, los desplaza-
mientos pueden ser suficientemente pequefios
para considerarlos iguales a cero, en sentido
ingenieril, a efectos concretos de disefio.

Otra razén para definir “pérticos in/trasla-
cionales” es la necesidad de adoptar un analisis
convencional en el que las acciones internas se
calculan en base a la forma no deformada de la
estructura. Para realizar esta hipétesis es nece-
sario que los efectos de segundo orden sean
despreciables, es decir, que no se generen
momentos significativos debido a la accion de las
cargas verticales sobre la forma deformada de la
estructura. Se puede mostrar que esta definicion
es equivalente a la anterior dado que las cargas
verticales de célculo no provocan momentos sig-
nificativos si sus valores no se aproximan a la
carga elastica critica de la estructura.

Si hay una interaccién entre los compor-
tamientos global y de los pilares, no es posible
aislar el pilar. Entonces, debe suponerse que el
pilar o el portico son de tipo “traslacional”.
Desafortunadamente, ha habido poca investiga-
cion en este campo y se ha aplicado a los porti-
cos traslacionales una extrapolacién de los mis-
mos procedimientos utilizados en los pdrticos
intraslacionales. Como resultado también se pro-

vocan imprecisiones debidas al hecho de que el
comportamiento real es inelastico y, por tanto,
esta afectado por todo tipo de imperfecciones,
sean de secciones transversales, pilares o porti-
co. Ademas, la inelasticidad de los pilares impide
la utilizacién del familiar concepto de “longitud de
pandeo”. El disefio de porticos traslacionales
debe contemplar la estructura como un todo.

En base a estas consideraciones, se pue-
den establecer las siguientes definiciones de
porticos in/traslacionales:

Un pértico intraslacional es una estructu-
ra que, desde los puntos de vista de la estabili-
dad y la definicién de la accion interna, puede
considerarse que tiene desplazamientos peque-
flos entre plantas. Por tanto, el pandeo de los
pilares es independiente del pandeo del portico,
es decir, uno y otro problema pueden tratarse por
separado. Esta definicion sera cierta si el coefi-
ciente de seguridad sobre el pandeo general es
suficientemente grande como para despreciar el
pandeo global al realizar la comprobacion res-
pecto al pandeo de los pilares. En base a esta
definicién, queda claro que tener un portico sin
flecha horizontal no es una caracteristica intrin-
seca del mismo, ya que el coeficiente de seguri-
dad sobre la carga critica depende de la magni-
tud de las cargas de calculo verticales que
acttan sobre la estructura.

Mientras que es posible definir si un porti-
co esta o0 no arriostrado evaluando la rigidez de
sus barras, para evaluar si es de tipo intraslacio-
nal, es decir, que pueden despreciarse los efec-
tos de segundo orden, deben conocerse las car-
gas de calculo verticales. Es algo comprensible
dado que ni siquiera las estructuras muy flexibles
presentan efectos de segundo orden si las car-
gas verticales son practicamente nulas.

5.3 Definicién del Eurocoédigo

La definicion de 5.2.5.3 del Eurocédigo 3
[1] es:

“Un pértico puede clasificarse como porti-
co intraslacional si su respuesta a las fuerzas
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horizontales en el plano es suficientemente rigi-
da para gue sea aceptablemente preciso des-
preciar cualquier esfuerzo o momento interno
generado por los desplazamientos horizontales
de sus nudos”.

El examen de esta definicién no revela a
primera vista la relacion entre flecha horizontal e
inestabilidad. No obstante, el Eurocddigo tam-
bién proporciona la siguiente regla de aplicacion:

“Un poértico puede clasificarse como porti-
co intraslacional para una carga dada si la rela-
cion de carga elastica critica Vy/V,, de dicha
carga satisface:

Vsd 201

Ver

donde V.4,  es el valor de calculo de la carga
vertical total
y V.,  eselvalor elastico critico de ago-

tamiento en modo de desplaza-
miento horizontal”.

Esta regla de aplicacién confirma que la
definiciobn de un pdrtico como pdrtico sin flecha
horizontal depende de las cargas verticales.
Ademas establece que un coeficiente de seguri-
dad sobre el pandeo general igual a 10 es sufi-
ciente para tratar el problema de forma indepen-
diente del pandeo de los soportes.
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6. RESUMEN FINAL

« Se han proporcionado algunas definiciones
gque aclaran el significado de palabras que a
veces se utilizan de forma inadecuada a
distintas estructuras.

» Se ha indicado la importancia de introducir
en el disefio y el analisis los porticos con y
sin flecha horizontal.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.9: Métodos de Analisis para Porticos
de Varias Plantas
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Presentar los factores que se tienen en
cuenta en el andlisis de edificios de varias plan-
tas y los métodos que pueden adoptarse.

CONOCIMIENTOS PREVIOS
Leccion 2.3: Bases para la
Determinacién de Cargas

Introduccién al Disefio
de Edificios de Varias
Plantas

Lecciones 2.7:

Lecciones 7: CAD/CAM

LECCIONES AFINES

Anatomia de Edificios de
Varias plantas

Leccion 16.7:

Lecciéon 16.10: Edificios de Varias
Plantas Arriostrados e

Intraslacionales

Leccion 16.13: Proyecto de Pérticos de

Varias Plantas con
Resistencia Plastica
Parcial y Uniones
Semirrigidas

Leccion 16.15: Proyecto de Edificios

Altos

RESUMEN

Se presentan los métodos de analizar los
elementos estructurales descritos en la leccion
16.7.

Se tienen en cuenta los aspectos siguien-

tes:

* Objetivos del Andlisis

» Condiciones de Servicio

» Efectos de las Cargas

» Hipoétesis de Analisis

* Métodos Manuales

» Métodos Computarizados

* Sistemas Futuros
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1. INTRODUCCION

La leccién 16.7 explicaba el montaje de los
elementos estructurales que conforman la estruc-
tura de los edificios de varias plantas. Esta leccion
examina los procedimientos que se deben adop-
tar para realizar un analisis de la estructura. Debe
tenerse en cuenta que los métodos de analisis

concretos para determinados tipos de estructuras
(con uniones rigidas, momento por carga de vien-
to, arriostramiento, resistencia plastica parcial)
son, por razones de claridad, explicados en las
adecuadas lecciones posteriores. El objetivo de
esta leccién es presentar la filosofia general del
analisis de porticos e identificar las consideracio-
nes habituales para todos los tipos de pdrtico.
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OBJETIVOS Y CONSIDERACIONES...

2. OBJETIVOS
Y CONSIDERACIONES
PRELIMINARES

Los objetivos del andlisis son:

e Conseguir un mejor conocimiento del com-
portamiento estructural bajo la accion de las
cargas aplicadas.

e Determinar conjuntos de acciones aplica-
das que estén en equilibrio con las reaccio-
nes y que se puedan utilizar para el disefio
de elementos estructurales concretos.

» Predecir los movimientos estaticos y dina-
micos de la estructura y su efecto en los
acabados y la comodidad de los ocupantes
de los edificios.

Para determinar si la estructura es
satisfactoria, se compara la respuesta estruc-
tural con los limites normativos correspondien-
tes, p. ej. tensiones en las barras, respuesta
local y general a la flexién, criterios de estabi-
lidad, etc.

Naturalmente, es importante que el
modelo supuesto en el analisis sea representa-
tivo de la forma en la que se comportara la

Momento debido al
asiento de los
cimientos

estructura propuesta. Como resultado, es
importante que antes de realizar un andlisis se
tenga en cuenta:

* Una evaluacion del tipo de edificio. Por

ejemplo, el tipo de forjado y su capacidad
de distribuir fuerzas horizontales o la natu-
raleza del cerramiento y cémo distribuira la
carga aplicada por el viento.

La geometria general del edificio y el tipo
de cimientos. En estructuras grandes, pue-
den ser precisas juntas de dilatacion que
romperan la integridad general de la
estructura.

En estructuras con aticos a distintos nive-
les, y por tanto con intensidades de carga
sobre el suelo significativamente distintas,
el andlisis debe tener en cuenta la capaci-
dad de asiento del suelo debida a la inte-
raccion suelo-estructura o la necesidad
ocasional de una articulacién estructural
(figura 1).

Es particularmente importante identificar la

trayectoria de la carga a través de la estruc-

tura, es decir, cémo se transmiten a la

estructura primaria las acciones permanen-

tes y variables y como esta las transmite a
los cimientos (figura 2).

» La naturaleza y magnitud de
las acciones permanentes y
variables y las combinaciones
concomitantes que pueden
tener los efectos mas adver-
Sos en la estructura.

» Una comprensién de la econo-

mia de los edificios, incluidos

los procesos de fabricacion y

montaje. Especialmente, debe
considerarse la disposiciéon

¢ % ideal del pértico estructural pri-

Figura 1 Efecto posible del movimiento del suelo sobre el andlisis del portico

mario y si la naturaleza del p6r-

{ tico, p. €]. las conexiones sim-

ples o rigidas entre vigas y
pilares, son adecuadas para la
estructura.
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/ Carga vertical
de gravedad

A

Ié.
\%

Carga lateral de viento

Figura 2 Transferencia de acciones externas a los cimientos

» La estabilidad general del pértico y su capa- mientos o si las fuerzas laterales debe
cidad para resistir fuerzas laterales. En con- resistirlas la accion del portico.
creto, si la estructura presenta arriostra-
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ACCIONES

3. ACCIONES

Para el andlisis de los edificios de varias
plantas se consideran las siguientes categorias
de cargas:

3.1 Acciones permanentes
Estas acciones incluyen:
« Peso propio de los elementos estructurales
(losas, vigas, pilares, arriostramiento).

Solados.

Falsos techos.

» Servicios.

* Particiones fijas.

» Proteccion contra incendios.

* Cerramiento.

La documentacién de los fabricantes pro-
porciona informacién sobre la carga caracteristi-
ca de los respectivos productos.

3.2 Acciones Variables -
Carga Impuesta

La carga impuesta minima se basa en la
utilizacion del edificio considerado y se indica en
los reglamentos locales. A menudo los edificios
se proyectan especificando cargas impuestas
superiores a estos minimos, para aumentar su
flexibilidad respecto a usos futuros. Los aspectos
a considerar son:

» Personas.

Mobiliario.

Tabiques moviles.
» Equipos.
» Almacenamiento.

« Cargas de nieve sobre la cubierta.

Normalmente, para las cargas impuestas
basta con un andlisis estatico, pero puede ser
necesario un andlisis dindmico para evaluar los
efectos de:

* Fendmenos sismicos.
 Impacto de vehiculos.

» Transmision de ruido y vibraciones de insta-
laciones del edificio o carreteras o vias
férreas cercanas.

 Vibraciones de los forjados debidas al des-
plazamiento de los ocupantes, normalmen-
te evaluadas considerando el efecto de un
“taconeo” estandar.

La figura 3 muestra los limites general-
mente aceptados (umbrales de molestia) de las
vibraciones generadas por los caminantes.

3.3 Acciones variables -
Cargas del Viento

La magnitud de la carga de viento de cal-
culo que aplicar a un edificio depende de la ubi-
cacion y topografia local de la obra. Para descri-
bir los distintos tipos de cargas de viento se
utilizan estos términos:

Efecto estatico debido a un viento
continuo alrededor del edificio.
Normalmente se basa en la velo-
cidad media del viento en una
hora. La magnitud disminuye al
aumentar la irregularidad del
terreno que debe atravesar el
viento antes de llegar al edificio.

* Valor:

* Rachas: Efecto dinamico de las rafagas
sobre el edificio. La magnitud de
este efecto disminuye al aumentar
el tamafio del edificio dado que
una sola rafaga no es capaz de
envolver en su totalidad un edifi-
cio grande. La magnitud aumenta
con la irregularidad del terreno.

Efecto dinamico debido a
la interaccion de la flexibi-
lidad del edificio y las rafa-
gas aplicadas. La magni-
tud aumenta con la altura
del edificio y se reduce
con la masa y el amorti-
guamiento.

* Resonancia:
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También pueden presentarse efectos nor- » Buffeting: Efecto dinamico debido a fluctua-
males a la direccion del viento: ciones de la direccién del viento.
+ Sustentacion: Efecto, estatico y dinami- » Vortices: Efecto dinamico de creacion de
co, de elevacion debido a turbulencias en lados alternos a

la forma del edificio. sotavento del edificio.

Aceleracion maxima

a,%g
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L |
50 — 74
4
- ¢ —
4
X4
- 04 —
4
X4
,l
20 — /s S
Vibracié inante 4
e e
. 4 . oz .
(12% Reduccién) g Vibracién por caminantes
10— ,’ — Ensayo de impacto por tacones
- ' —
- 'l : a, [ - —2
5 B Vibracién por caminantes ¢ ;
N BN BN BN BNN BNN NN BN BNN BN BN BN BN B S . ’
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4
— 'l —
2 Lo Viracionpor caminantes ¢ Vibracién continua
(3% Reduccion) Promedio de aceleracién miaxima
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B Vibracién continua
0,5
(Entre 10 y 3 ciclos/seg) ]
0,1 l 1 I 1 I L1 I I >
1 2 4 6 10 20

Frecuencia HZ

Figura 3 Umbrales de modestia de vibraciones generadas en los forjados por los caminantes (uso residencial, escuelas, oficinas)
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En edificios de varias plantas de baja y
media altura, normalmente son innecesarios
complejos analisis del viento y pueden utilizarse
las cargas estaticas equivalentes definidas en los
reglamentos locales (si estan disponibles) o en el
Eurocédigo 1. Los efectos normales a la direccién
del viento no suelen ser significativos para el ana-
lisis del estado limite dltimo, pero pueden tener
una gran influencia en la comodidad. En la figura
4 se muestran algunos niveles tolerables de las
vibraciones provocadas por el viento.

3.4 Fendmenos sismicos

Normalmente, en Europa del Norte no es
necesario tener en cuenta la actividad sismica,

Aceleracién segiin
el pto. maximo

pero en la Europa del Sur es una accién impor-
tante. Depende de:

El grado sismico de la zona.

« Condiciones locales del terreno.

Periodo del edificio (funcion de la altura, la
masa y la rigidez lateral).

« Forma y materiales estructurales.

Los edificios sometidos a fuerzas sismicas
deben proyectarse pensando no sélo en la resisten-
cia sino también en la ductilidad. En las lecciones 21
se ofrecen detalles sobre el disefio antisismico.

(mili-g)
A
3
30 |
Recomendaciones NBCC
25 L para oficinas
20 \ ® 10s \. Niveles tolerables (Criterio de Davenport)
B '\ \ — 2% dela poblacién objetora
\No % \/ 10%
15 L \ © BS6611:1985  Recomendaciones para
o ‘ edificios generales
\ (en dependencia
® 2s’\’ '\ :;;ﬁpcei;i)odo del
10 | + N\, \,
Recom.el.ldaciones NBCC \ . \
para viviendas ~N . . ~ .
~. ~.
5 _Umbra.les de perc:e'pci(m ~., ~ ~. ~—
;_2/‘%: delapoblacién & e —— S e TR
e & — — — — — — — — — — — — R Y e —
0 1 L L I L L L L L 1 1 L P
0,02 0,05 01 02 05 1,0 20 50 10 20 50 100 200 Tormentas/aiio
50 20 10 5 2 1

Ciclo (afios)

Figura 4 Niveles tolerables de las vibraciones provocados por el viento
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3.5 Temperatura

En funcion del tamafio y la distribucion de
la estructura, las deformaciones unitarias debi-
das a cambios de temperatura pueden ser
importantes. Por ejemplo, si un edificio ancho
tiene estructuras de arriostramiento rigidas en
ambos extremos, se generaran deformaciones
por diferencias térmicas entre la superestructura
y los cimientos, provocando grandes fuerzas
internas en las vigas y arriostramientos (figura

/\

En cuanto la temperatura sube /

la barra tiende a dilatarse,

sin embargo esta dilatacién
se impide

El pértico arriostrado
proporciona restriccién

5a). Para evitarlo, pueden colocarse los arrios-
tramientos en el centro de la estructura, lo que
permite una expansion de las barras sin ninguna
restriccion (figura 5b) y asi no se generan fuer-
zas internas adicionales.

Los efectos térmicos pueden tenerse en
cuenta adoptando un campo de temperaturas
adecuado (dependiente de la ubicacién y utiliza-
cion del edificio) y un coeficiente de expansion
térmica del acero.

Se generan esfuerzos de
compresién internos

Se generan elevados esfuerzos
horizontales

@

=1 |

Z
-»>
+

/— Las barras pueden dilatarse sin restriccién

®)

No se generan esfuerzos adicionales
en las barras de arriostramiento

Figura 5 Efectos de la dilatacion térmica sobre estructuras arriostradas
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ESTADOS LIMITE

4. ESTADOS LIMITE

Debe analizarse la estructura para garan-
tizar que la probabilidad de alcanzar alguno de
los estados limite en los que seria inadecuado
para su uso previsto a lo largo de la vida previs-
ta del edificio sea aceptablemente baja.

4.1 Estado Limite Ultimo

El estado limite ultimo tiene en cuenta los
requisitos de resistencia y estabilidad de la
estructura; basicamente es un criterio de colap-
so. Las cargas caracteristicas individuales se
multiplican por los coeficientes adecuados para
obtener las cargas de célculo y se tiene en cuen-

Yo es el coeficiente de mayoracion de la
carga variable

En la tabla 1 se muestran los coeficientes
de mayoracion propuestos por el Eurocédigo 3
[1] para el célculo en estado limite dltimo. Debe
tenerse en cuenta que las acciones permanen-
tes efectivas son el peso propio de los elementos
estructurales y no estructurales mientras que las
acciones variables son las cargas aplicadas,
como las del viento, las impuestas sobre el forja-
do, las de asiento, etc. Si se considera que con-
viven varias acciones variables, se reducen los
coeficientes de mayoracion para reflejar la
reducciéon de probabilidades de que esta combi-
nacion de cargas se produzca realmente en la
estructura, es decir:

Acciones Acciones variables (yQ)
perm(?/n)entes Accibn variable Acciones variables
G principal adicionales
Efecto 1 0*) 0.0 0.0
favorable v ¢ ' ' ’
Efecto 1,35 1,5 1,5
desfavorable yg g, ’ ’ ’

Tabla 1 Coeficientes de carga segun Eurocédigo 3

ta la respuesta del elemento o de toda la estruc-
tura aplicando la combinacién realista mas des-
favorable. Una expresion simplificada que sélo
tiene en cuenta la accion variable méas desfavo-
rable seria:

Fy = 2Y6,iGkj*VQ1Qk1
i

F4 es laaccion de calculo
Gy es la carga permanente caracteristica
Q, es la carga variable caracteristica

Yo es el coeficiente de mayoracion de la
carga permanente

Fy = 2 Y6,iGkj* 0.9 3 YqiQki
j 51

La figura 6 muestra como pueden aplicar-
se estos coeficientes de mayoracion a la deter-
minacion de las condiciones de célculo mas cri-
ticas a una gama de distintos tipos de porticos.
La tolerancia para imperfecciones se explica en
el apartado 6.

4.2 Estado Limite de Servicio

El estado limite de servicio de las estruc-
turas metdlicas refleja:

» deformaciones o flechas que afectan adver-
samente el aspecto o la utilizacién eficaz de
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Cargas de Gravedad
® @
©)) @
— y(;= 1,0 o 1,35, VQ= 0,0
m— Vc=135 Yo=15
E))
> > Yw=1,5
I En combinacién con (1)-(5),
Yo=1,35,Yo=1,35 0 0,0
Ye=1350 1,0
i 1 1 (Nota: esta carga es reversible)
()

Cargas de imperfeccién.

Deberan incluirse en todas las combinaciones
de carga considerada.

La carga de imperfeccién esta relacionada
Con la carga de gravedad.

(Nota: Esta carga es reversible)

)

Figura 6 Aplicacion de los coeficientes de la tabla 1
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ESTADOS LIMITE

Tipo de Método de Tipos de
portico analisis global conexiones
Simples Articuladas Nominalmente articulada.
Nominalmente articulada.
Continuas Elastico Rigida.
Nominalmente articulada (6.4.3.1).
Plastico-a De resistencia plastica total.

Nominalmente articulada.

Elastoplastico

Rigido a tension total.

Nominalmente articulada.

Semicontinuo Elastico Semirrigida.
Rigida.
Nominalmente articulada.
Plastico-a De resistencia plastica parcial.

De resistencia plastica total.

Nominalmente articulada.

Elastoplastico

Semirrigido de resistencia plastica parcial.
Rigido de resistencia plastica parcial.
Semirrigido de resistencia plastica total.
Rigido a tension total.

Nominalmente articulada.

Tabla 2 Métodos de andlisis global indicados en Eurocddigo 3 para distintos tipos de pértico y conexion

la estructura (incluido el correcto funciona-
miento de maquinas y servicios).

 vibracion, oscilacion o movimiento lateral
que provoca molestias a los ocupantes del
edificio o dafios a su contenido.

» deformaciones, flechas, vibraciones, oscila-
ciones o desplazamientos laterales que pro-
vocan perjuicios en los acabados y elemen-
tos no estructurales.

El Eurocddigo 3 [1] ofrece orientaciones
para garantizar que no se superan estos limites.
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nC
2 3 4 5 6 7 8
rIS
1 1/200 1/220 1/230 1/240 1/245 1/250 1/255
2 1/240 1/260 1/275 1/285 1/290 1/295 1/300
3 1/275 1/300 1/315 1/325 1/335 1/345 1/375
4 1/300 1/325 1/345 1/355 1/365 1/375 1/400
5 1/315 1/350 1/365 1/375 1/385 1/400 1/400
6 1/325 1/360 1/375 1/390 1/400 1/400 1/400
ng es el nimero de plantas.
n. es el nimero de pilares por planta.

¢ = kC kS (pO
con @, = 1/200
ke =Vv05+In <1

ke= V02 +1n <1

Tabla 3 Imperfeccién transversal @

Al evaluar el rendimiento en servicio de la
estructura sometida a una carga simple variable
ademas de la carga permanente (peso propio),
los coeficientes de carga son unidad. La estruc-
tura se analiza ante acciones caracteristicas. No
obstante, si se evalla la respuesta en servicio
con mas de una accién variable, o si se tiene en
cuenta la respuesta dinamica, el Eurocédigo 3
[1] indica tres tipos de combinaciones de cargas:

» Combinacion poco habitual
> Gjt Quat Y Wo,iQx,i
j i>1

* Combinacion frecuente

> Gij*W11Qk1+ Y Wai Qi
]

i>1

» Combinacion cuasi-permanente

> Gkjt > W2iQ
]

=1

Los coeficientes de la formula anterior
(Wy Y1 Y Wy) varian y se encuentran explicados
en los Documentos Nacionales de Aplicacion del
Eurocddigo 3 de los distintos estados miembros.
La combinacién poco habitual, como su nombre
indica, tiene en cuenta una gran proporcién de la
accion variable en comparaciéon con la supuesta
en la combinacién frecuente. El Eurocédigo 3
exige que se tenga en cuenta la combinacién de
cargas poco frecuente al realizar una aproxima-
cion de las flechas de los elementos o de toda la
estructura, mientras que la combinacién de car-
gas frecuente se tiene en cuenta al evaluar la
respuesta dinamica de la estructura.
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CLASIFICACION DE PORTICOS

5. CLASIFICACION
DE PORTICOS

Al analizar un portico estructural, es
importante clasificarlo como intraslacional o tras-
lacional, arriostrado o sin arriostrar. La clasifica-
cion del pértico determina el método de analisis
global que debe emplearse y la influencia de los
efectos secundarios en las acciones del portico
(véase la leccion 16.8).

5.1 Clasificaciéon como
Arriostrado / Sin Arriostrar

El pértico se clasifica como arriostrado o
sin arriostrar segun la rigidez relativa del sistema
de arriostramiento que proporciona resistencia a
las fuerzas laterales.

El criterio para un poértico arriostrado es
que el sistema de arriostramiento sea al menos
cinco veces mas rigido que la rigidez lateral del
portico. Debe observarse que los pérticos sim-
ples con sistemas de arriostramiento satisfacen
automaticamente este requisito. En ausencia de
un sistema de arriostramiento, un pdrtico simple
tiene una rigidez lateral nula.

En un pértico previsto como arriostrado, el
sistema de arriostramiento debe estar disefiado
para resistir todas las cargas laterales aplicadas
a la estructura, incluidas las generadas por las
imperfecciones del pértico (véase el apartado 6).

Un pértico que se clasifica como arriostra-
do se considera automaticamente como portico
intraslacional. Un pértico que se prevé sin arrios-
tramiento debe clasificarse como portico trasla-
cional o intraslacional con posterioridad.

5.2 Clasificacién como
Traslacional o Intraslacional

Un pértico se clasifica como intraslacional
para una carga dada si satisface el criterio:

Vsd 201

Ver donde

V¢4 €s el valor de calculo de la carga vertical
total

V.. es la carga critica elastica del portico en

modo traslacional.

cr

Los porticos de varias plantas de vigas y
pilar es en el plano, en los que las vigas se unen
con cada pilar en cada planta, pueden clasificar-
se como porticos intraslacionales para una com-
binacion de cargas dada simplemente determi-
nando si se cumple esta condicion:

BovO,
FEEE >t

donde

0 es el desplazamiento en la altura de una
planta (desplazamiento entre plantas)

h esla altura de la planta

V es la reaccion vertical del forjado inferior
(suelo) de una planta

H es la reaccién horizontal en la parte infe-
rior de una planta.

Posteriormente debe comprobarse la
estabilidad general frente al movimiento horizon-
tal de los porticos clasificados como traslaciona-
les por medio del procedimiento indicado en el
Eurocddigo 3 [1].
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6. CONSIDERACION DE
LAS IMPERFECCIONES

En el analisis global de cualquier pdrtico
deben incluirse los efectos de sus imperfeccio-
nes. En la practica, las imperfecciones se tratan
como un caso de carga en combinacién con
todas las combinaciones de cargas criticas que
actlian sobre el pértico.

En el Eurocddigo 3 [1], los efectos de las
imperfecciones se cuantifican en términos de un
desplome de los pilares (véase la figura 7), que
puede analizarse mediante una fuerza horizontal
equivalente (véase la figura 8).

Las imperfecciones ¢ pueden determinar-
se directamente a partir de la tabla 3. El nimero
de pilares n incluye solo los pilares principales
bajo carga (es decir, sélo los que soportan mas
del 50% de la carga media soportada por todos
los pilares del portico considerado) que se extien-
den a través de todas las plantas consideradas al
evaluar ng. De forma similar, el namero de plan-
tas ng solo incluye los forjados y cubiertas conec-
tados a todos los pilares incluidos al evaluar n.
Se adopta un solo valor de @ para todo el pértico.
Si la disposicion de pilares es tal que es posible

Fy

(Y Y Y YVYVVVVVV VYN
w(p
W

Figura 7 Rotacion inicial @ por flecha horizontal, en la que
se cuantifican las imperfecciones del pértico

calcular mas de un valor, es admisible escoger el
valor que tiene el efecto mas beneficioso.
Cualquier otra eleccion sera conservadora. Los
valores de ¢ abarcan desde un limite maximo de
1/200 a un limite menor alrededor de 1/630.

La fuerza horizontal equivalente @F de
cada nivel de cubierta y forjado se calcula multi-
plicando la proporcién de carga vertical, F, apli-
cada a ese nivel por la imperfeccion transversal,
o (véase la figura 8).

Las fuerzas horizontales equivalentes
pueden aplicarse en cualquier direccién horizon-
tal, pero sélo en una cada vez.

En los apoyos, las fuerzas horizontales
equivalentes obtenidas de multiplicar las reaccio-
nes verticales por ¢ se aplican de manera que
las fuerzas horizontales de todo el poértico cons-
tituyan un sistema cerrado, lo que tiene por resul-
tado una reaccion horizontal neta nula en ausen-
cia de las cargas horizontales reales.

Debe enfatizarse que las fuerzas horizon-
tales equivalentes resultantes deben aplicarse
adicionalmente a cualquier otra fuerza horizontal
gue esté actuando.

U]
OF
—»

B
OF>
Ty

F
OF, 3
S

2O0F

Figura 8 Las fuerzas horizontales equivalentes debidas a
las imperfecciones que generan la flecha
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MODELO Y METODO DE ANALISIS

7. MODELO Y METODO
DE ANALISIS

La modelizacién de los sistemas estructu-
rales se tratard en el anexo H de una proxima
revision del Eurocdodigo 3 [2]. Mientras, se apli-
can los siguientes principios generales.

Es habitual suponer que las barras de un
portico tienen ejes que se intersectan en un
punto. La forma en la que se sitdan las acciones
de calculo en el pértico depende de la naturale-
za de las uniones y las medidas aplicadas para
resistir las cargas laterales. La tabla 3, extraida
del Eurocddigo 3, muestra los distintos métodos
de analisis global permitidos en funcién del tipo
de estructura y union.

7.1 Porticos Simples

El método de andlisis y célculo de un por-
tico simple se trata en profundidad en la leccion
16.10. El portico incorpora un sistema de arrios-
tramiento independiente calculado para resistir

las cargas laterales y ofrecer estabilidad lateral a
la parte de la estructura que resiste las cargas
gravitatorias (véase la figura 9).

El modelo supone que:

» Las barras se intersectan en uniones articu-
ladas.

* La necesaria flexibilidad de las uniones
puede provocar alguna deformacion no
elastica de las piezas unidas (distintas de
los dispositivos de union).

* Los pilares no estdn sujetos a ningun
momento directo transmitido a través de la
union.

Como resultado, la estructura queda esta-
ticamente determinada.

Los porticos simples se proyectan invaria-
blemente como porticos intraslacionales (véase
el apartado 5) y, como resultado, el efecto de las
deformaciones de las mismas en la distribucion
de fuerzas y momentos internos puede ignorar-
se.

O Ve O
A4 I A4
I Ve I Ve o)
N Ny N\ Ny J
Fa Fan) Il o\
IS IS \)

Figura 9 Portico simple con arriostramiento
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7.2 Porticos Continuos

Estas estructuras son estaticamente inde-
terminadas. En la leccién 16.13 se presenta un
enfoque detallado del analisis y calculo de
estructuras de resistencia plastica parcial (o par-
cialmente continuas), mientras que en aquellas
en las que se supone continuidad total se tratan
en la leccion 16.14.

La determinacién de las fuerzas internas
de pdrticos continuos puede realizarse por
medio de:

a. andlisis elastico global, o bien

b. analisis plastico global.

Mientras que los métodos de andlisis
elastico global pueden utilizarse en general, el
analisis plastico global sélo es aplicable si las
barras del pértico son del tipo adecuado para
permitir el desarrollo de rétulas plasticas.

7.2.1 Analisis elastico de primer
orden

En un analisis de pri-
mer orden, se ignoran las
acciones secundarias adicio-
nales debidas a la deforma-
cion de la estructura (véase la

figura 10). Esta hipétesis sélo Q >

es valida en los casos siguien-
tes:

a. Si el pértico esta clasifica-
do como arriostrado (véase
el apartado 5.1).

b. Si el portico esta clasifica-
do como pértico intrasla-
cional (véase el apartado
5.2).

c. Si se utiliza un método en

=

En este ultimo caso, los momentos trans-
versales obtenidos de un analisis elastico lineal
de primer orden se multiplican por el coeficiente:

(Férmula 1) ; para @50,25

1-Vsd/Ver Ver

donde

Vg4 €s el valor de calculo de la carga vertical
total.

V.. es el valor elastico critico en modo trasla-

cional.

cr

Para estructuras porticadas convenciona-

.. Vsd . ,
les, el coeficiente V_ puede determinarse asi:
cr

Ve = Fhctit

El método de analisis elastico de primer
orden constituye enfoque practico. La mayoria
de oficinas de proyectos disponen de progra-
mas de ordenador capaces de realizar este

Antes de producirse la flecha
M=QxL

Después de producirse la flecha
M=QxL+PxA

Sin embargo, en el andlisis lineal
se ignora el valor PxA, lo que es
tolerable si QxL >>PxA

el que se hace una consi-
deracion indirecta de los
efectos de segundo orden
(amplificacion).

Figura 10 Efecto P-A
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MODELO YMETODO DE ANALISIS

13 7 14 8 15
@ v Q
12 16 20
10 5 11 6 12
@ S <))
Z
11 15 19
Y 7 3 8 4 9
X ® P D
10 14 18
4 1 5 2 6
@ P D
9 13 17
M 2

D1

Figura 11 Gréfico habitual realizado por ordenador

andlisis sobre estructuras con un elevado grado
de indeterminacién. Las figuras 11, 12 y 13
muestran algunos resultados graficos habitua-
les de andlisis de primer orden realizados por
ordenador.

Como alternativa, pueden realizarse cal-
culos manuales de las subestructuras adecua-
das (véase la figura 14) que incluyan un nimero
reducido de barras. Estos calculos sencillos tam-
bién se recomiendan como comprobacién de los
resultados del ordenador.

Al realizar el andlisis de una subestructu-
ra aislada, es importante que:

03

a. La subestructura sea verdaderamente
representativa de la estructura global.

b. Las condiciones de contorno selecciona-
das sean adecuadas.

c. Setengan en cuenta los posibles efectos
adversos entre subestructuras adyacen-
tes.

7.2.2 Analisis plastico global

El analisis plastico global puede realizar-
se por medio de:
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Figura 12 Graéficos realizados por ordenador que muestran los desplazamientos y momentos flectores para cargas predo-

minantemente verticales
» Métodos de andlisis plastico-rigido (es
decir, plastico simple), o

» Métodos elastoplasticos.

Los métodos elastoplasticos precisan de
programas de ordenador complejos que permitan
tener en cuenta los efectos de segundo orden.

Como herramienta de calculo, el Eurocddigo
3 [1] presenta un método de andlisis rigido-plastico
gue tiene en cuenta los efectos secundarios ampli-
ficando las fuerzas y los momentos internos de cél-
culo por medio del coeficiente dado en la Formula
(1). El método sdlo es aplicable si los porticos estan
empotrados en los cimientos, y la Unica rétula que
se forma en el soporte se encuentra en su base

o

R o o
/.—rrl’l’l'

Wﬂmf
ettt

Figura 13 Graéficos realizados por ordenador que muestran los desplazamientos y momentos flectores para cargas predo-

minantemente horizontales
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ANNN

N\ N\

Figura 14 Grafico de una subestructura

(vease la figura 15) y el coeficiente Vgy/V,, no es
mayor de 0,2.

Por medio de este método, el calculo se
basa en un mecanismo incompleto en el que los
pilares se disefian para mantenerse elasticos
con el momento de rétula plastica calculado.

Para estructuras de edificios en los que no
se calculan las rotaciones necesarias, todas las

Rétulas plasticas en pilares

Figura 15 Analisis plastico global del pértico

barras con rétulas plasticas deben tener seccio-
nes transversales de Clase 1 en la posicién de la
rétula plastica.
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8.

RESUMEN FINAL

« Se han identificado los principales objetivos
del analisis de edificios de varias plantas.

e« Se han indicado las distintas cargas y
comentado los estados limite para la com-
probacion.

» Se han presentado modelos analiticos y
métodos adecuados a las caracteristicas
del pértico.

9. BIBLIOGRAFIA

[1] Eurocode 3: “Design of Steel Structures”
ENV 1993-1-1: Part 1.1: General rules and rules
for buildings, CEN, 1992.

[2] Eurocode 3: “Design of Steel Structures”
Annex H: Modelling of Building Structures for
Analysis (en preparacion).
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.10; Edificios de Varias Plantas Arriostrados
e Intraslacionales
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Identificar las consideraciones de proyec-
to, construccion, coste y fabricacién particulares
de los pérticos metalicos de varias plantas
intraslacionales.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Leccion 1.1: Introduccién al Papel del
Acero en la Construccion

en Europa

Introduccién a los Costes
de las Estructuras de
Acero

Leccion 1.3:

Proceso de Disefio

Leccion 2.1:

Introduccién al Disefio de
Edificios de Varias

Lecciones 2.7:

Plantas

Leccion 3.4: Calidades y Tipos de
Acero

Leccion 4.1: Fabricacidon General de
Estructuras de Acero

Leccion 4.5: Fabricacion y Montaje de
Edificios

Leccion 5.1: Corrosion General

Lecciones 6: Proteccién: Incendio

Lecciones 7: CAD/CAM

Lecciones 9: Elementos Estructurales

Lecciones 13.4:  Andlisis de Uniones

LECCIONES AFINES
Lecciones 4.2: Montaje

Modos de Inestabilidad
Elastica

Leccidén 8.3:

Lecciones 12: Construccion Mixta

Lecciones 13: Disefio de Uniones

Lecciéon 16.7: Anatomia de Edificios de
Varias Plantas
Leccion 16.9: Métodos de Analisis para
Pérticos de Varias
Plantas
RESUMEN

Se presentan las consideraciones prelimi-
nares y la secuencia de proyecto de estructuras
de porticos simples.

Se describen los sistemas de arriostra-
miento (tipo/ubicacidn/construccién), tipos de
entramados preferibles, uniones (tipos adecua-
dos para estructuras simples), disponibilidad
de accién de diafragma y montaje de la estruc-
tura.

Al comentar la secuencia de proyecto, se
explican el tratamiento de las cargas (permanen-
tes, variables e imperfecciones), célculo de las
vigas (acciones de calculo, condiciones en esta-
do limite ultimo y de servicio), calculo de los pila-
res (acciones de disefio y longitud de pandeo),
sistemas de arriostramiento (requisitos de rigi-
dez y detalles de construccion), uniones (clasifi-
cacion y tipos).

303



ITEA

1. INTRODUCCION A

Relacién entre los costes
de mano de obra / Material

Los porticos simples
de varias plantas con arrios-

tramiento e intraslacionales 15

ofrecen probablemente la

solucién estructural mas efi- 3,0

caz, en cuanto a costes, de
2,5

las hoy en dia disponibles

para edificios de acero de 20

multiples plantas. Estas /'\——/

estructuras estan formadas 1.5

por uno 0 mas sistemas de 1o

arriostramiento y una estruc-

tura porticada simple aco- 0.5 —p
1960 1970 1980 1990 Afo

plada a ellos. Las uniones
viga-pilar estan nominal-
mente articuladas, por lo
que el portico se considera
“simple”. Como estructura simple, no puede
resistir ninguna carga horizontal y la estabilidad
lateral de toda la estructura la proporciona el sis-
tema de arriostramiento, mientras que las cargas
verticales las resisten entre la estructura y el sis-
tema de arriostramiento. En la mayoria de casos,
la respuesta del sistema de arriostramiento a las
fuerzas horizontales en su plano es suficiente-
mente rigida para que los efectos sobre el equi-

Figura 2 Relacion entre los costes de mano de obra y material

librio de los desplazamientos horizontales (efec-
tos de segundo orden) puedan despreciarse. Por
tanto, la estructura puede clasificarse como por-
tico intraslacional. La figura 1 muestra los princi-
pales componentes (pértico simple y sistema de
arriostramiento) de dicha estructura.

La fabricacién de las uniones viga-pilar de
los pérticos de varias plantas arriostrados y
articulados es relativamente directa. Las
uniones se fabrican por medio de elemen-

T T tos sencillos sin necesidad de rigidizadores
\ soldados (que precisan mucha mano de
. o0 o > obra) como los que necesitan las conexio-
nes resistentes al momento.
g La tendencia econdémica actual es
® o o 4> ® gue la relacién entre los costes de personal
,c__'g y los de material esta aumentando progresi-
g vamente (véase la figura 2). Ademas, los
T costes de personal directos e indirectos de
® o|® o 4—p A L, . Lo .
un portico metdlico constituyen tanto como el
50-70% del coste de la estructura. Como
resultado, el coste del mayor peso total de
W <\\‘<§ w 222 (—:jtrggtulrjart] (;nitéli(?a simple, cpmparado
quivalente resistente al
=~ — — ~———— momento, qgueda a menudo compensado por
Portico smple Sistema de la reduccion de coste de mano de obra. En

arriostramiento

Figura 1 Portico simple arriostrado sin flecha horizontal

muchos casos, por tanto, los poérticos metali-
cos arriostrados simples ofrecen la solucion
estructural econdmicamente mas eficaz.

304



Bi...

Esta leccion examina las consideracio- cionales indica el enfoque de calculo que

nes de proyecto y construccién particulares  debe adoptarse de acuerdo con el Eurocédigo
de los porticos simples arriostrados e intrasla-  3[1].

INTRODUCCION
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2. ELEMENTOS DE donde 3 es el desplazamiento horizontal entre
LA ESTRUCTURA plantas
La estructura de varias plantas considera- h la altura de la planta

da esta formada por dos
H la reaccion horizontal total en la parte
subsistemas independientes, normalmen- inferior de la planta
te un sistema de arriostramiento y un
portico simple.

2.1 Sistemas de
Arriostramiento

El objetivo principal de un sis- /\
tema de arriostramiento es propor- 4 L < L
cionar estabilidad lateral a toda la Excéntrico En cruz K

estructura. Por tanto, debe resistir
todas las cargas laterales debidas a

las fuerzas externas, p. ej. viento,
deformacién impuesta, p. ej. tempe-
ratura, terremotos y los efectos de

las imperfecciones sobre el arriostra-
miento simple. En una estructura sin = g,
flecha horizontal, el sistema de  aperturas
arriostramiento debe, ademadas, ser
suficientemente rigido para que no

sea necesario tener en cuenta los
efectos de segundo orden al realizar

el analisis. Segun el Eurocédigo 3[1],

este requisito significa que o bien el
criterio (1):

(a) Portico de nave arriostrada

Con
aperturas

N [ [

— o | Paredes de Hormigén

Nicleos de hormigén

VeV £0,1 (2)
(b) Paredes/nicleos de hormigén
donde V, es el valor de céalculo de la
carga vertical total sobre
la estructura

y V. es el valor de la carga
elastica critica del sistema
de arriostramiento para el
agotamiento en modo tras-

(c) Poértico con uniones

- rigidas
lacional
0, en cada piso, el criterio (2)
77 77 77 77 Z
e ®
Figura 3 Configuraciones de sistema de arriostramiento
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V es la reaccion vertical total en la parte
inferior de la planta (tanto del sistema
de arriostramiento como de la estructu-
ra simple)

deben satisfacerse para todos los casos de
carga considerados.

Las posibles configuraciones de los siste-
mas de arriostramiento, mostradas en la figura 3,
son:

e Estructuras con un vano triangulado
» Ndcleos/paredes de hormigdén armado

 Pdrticos de uniones rigidas

Los sistemas mas adecuados para una
estructura concreta dependen mucho de la distribu-
cién estructural, la disponibilidad de nucleos de ser-
vicio y el efecto en el programa de construccion.

(BL)

(@)

Pérticos con un vano triangulado
(figura 3a)

Las triangulaciones se colocan de
forma que tengan el minimo impacto en
la distribucion estructural, pero tenien-
do en cuenta la forma en que se va a
montar la estructura, la distribuciéon de
las fuerzas horizontales y la ubicacion
de cualquier junta estructural de la
estructura.

Entre los sistemas de triangulaciones se
encuentran las disposiciones de arrios-
tramiento diagonal, en cruz de San
Andrés, en “K” y excéntrico. La ventaja
de los sistemas triangulados es que en
ausencia de momentos flectores los ele-
mentos de arriostramiento estan someti-
dos Unicamente a traccién (“cruz de San
Andrés”) o a traccién y compresion (‘K" y

(A2)

(B2)

Figura 4 Detalles de unién adecuados para los sistemas de arriostramiento en cruz
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“diagonal”). En consecuencia, las barras
son relativamente ligeras pero proporcio-
nan una respuesta estructural general
muy rigida. En el caso del arriostramien-
to excéntrico, el sistema se basa, en
parte, en la flexion de las vigas horizon-
tales. Esta disposicidn particular propor-
ciona una respuesta general mas flexible,
que es mas eficaz en situaciones de car-
gas sismicas.

Si se utiliza un arriostramiento simple en
diagonal (en oposicién a la “cruz de San
Andrés”), debe ser capaz de resistir fuer-
zas axiales tanto de traccion como de
compresion para permitir las variaciones
de la direccién de la carga del viento. En
estas condiciones, se recomienda que la
barra de arriostramiento tenga una esbel-

Arriostramiento en K (A)

tez minima de 250 para evitar que la fle-
xién por el propio peso del arriostramien-
to limite su resistencia a la compresion.

Aungue pueden utilizarse muchos perfi-
les distintos, la seccidn tubular es la mas
estructuralmente eficiente como arrios-
tramiento a compresion. Debe observar-
se que, ademas, las secciones tubulares
ofrecen mayor resistencia a la corrosion y
pueden ser estéticamente mas agrada-
bles que las secciones abiertas.

En un sistema de arriostramiento en cruz
de San Andrés, las barras del arriostra-
miento sélo han de resistir traccion. En
consecuencia, pueden utilizarse barras
macizas o flejes, muy ligeros. La figura 4
muestra detalles de fijacion adecuados

)w

C(

Sistemas
triangulados

©

©

Figura 5 Detalles de construccion adecuados para los sistemas de arriostramiento en K
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(b)

(c)

para los sistemas arriostrados en cruz de
San Andrés, mientras que la figura 5
muestra detalles de construccion ade-
cuados para sistemas arriostrados en K.

Pantallas y nucleos de hormigén
armado (figura 3b)

Las pantallas se construyen con hormi-
g6n armado realizado in situ y se conec-
tan a la estructura metalica para resistir
fuerzas horizontales. Estas paredes tie-
nen a menudo la también importante fun-
cion de compartimentar la estructura
para limitar el avance de los incendios.

Los nudcleos de hormigén armado de las
estructuras de varias plantas permiten
alojar ascensores, escaleras y galerias
de servicios.

Tanto las pantallas como los nicleos
pueden incorporar 0 no aberturas
segun los requisitos de funcionamien-
to del edificio.

Porticos de uniones rigidas

En casos donde los arriostramientos o
las paredes de hormigén perturbaria
las funciones del edificio, la estabilidad
lateral del mismo puede conseguirse
mediante estructuras con uniones rigi-
das resistentes al momento.

El disefio de estas estructuras se
explica en la leccién 16.14

La posicion de los sistemas de arrios-
tramiento en relacion con la estructura
influird en la eficacia con gue se resis-
ten las fuerzas laterales. La posicion
mas adecuada es en la periferia del
edificio (figura 6a) dado que esta dis-
posicién ofrece la mayor resistencia
global a la torsion. El nimero minimo
de planos de arriostramiento necesa-
rio para conseguir una estabilidad
translacional y torsional es de 3. Estos
planos no deben encontrarse en una

Sistema

de arriostramiento

o

linea, ya que podria convertirse en un eje
de rotacion.

Si se utilizan ndcleos rigidos, deben colo-
carse preferentemente en el centro del
edificio (figura 6b) para que puedan
expandirse libremente en ambas direc-
ciones. En este caso, la estabilidad a la
torsion la ofrece la rigidez a la torsién del
nucleo.

En algunos casos, se opta por nucleos
de servicios colocados excéntricamente
junto con sistemas de arriostramiento
suplementarios (figura 6¢). En tal caso, al
realizar el analisis debe tenerse en cuen-
ta la posibilidad de flexibilidades distintas
de los sistemas de arriostramiento y del
nucleo, dado que el elemento mas rigido

arriostramiento

I‘ | — Sistema de

@

Nicleo rigido

]

(®)

D‘/ Niicleo rigido

e Y]

©)

Figura 6 Posicion de los sistemas de arriostramiento dentro de

la estructura
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absorbera mayor proporcién de la carga
horizontal aplicada.

2.2 Porticos Simples

La estructura simple consiste en una serie
de vigas y pilares que forman una trama estruc-
tural. Se supone que los elementos del pdrtico
simple soélo resisten cargas gravitatorias.

@) La reticula estructural

Normalmente, el conjunto de la reticula
estructural lo determinan la utilizacion
prevista para la estructura y los requisitos
arquitecténicos. Adicionalmente, hay
varios factores que tener presentes al

(@)

()

escoger la separacion entre pilares de un
portico simple.

En todos los entramados estructurales, la
mayor efectividad de costes puede con-
seguirse mediante una gran repeticion de
elementos de fabricacion similar. Esen-
cialmente, para un area cubierta dada,
una reticula de pilares homogénea es
considerablemente menos cara que otro
heterogéneo (véase la figura 7).

No puede sorprender que las disposi-
ciones ortogonales de vigas y reticulas
de pilares sean una distribucion mas
efectiva respecto a los costes que las
disposiciones oblicuas. Ademas, si las
alineaciones de pilares son rectangula-

AR AR AR

Costes de la estructura: configuraciones econémicas (a) y

antieconémicas (b)

Figura 7 Alternativas de configuracion de vigas

| Viga compuesta o ahusada |

Cerchas mixtas |

Vigas de alma discontinua

Forjados mixtos con encofrado perdido de acero

| Vigas simples con losas prefabricadas |

0 5 10

Luz (m)

Figura 8 Rangos de luz para los diferentes tipos de vigas
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res, y no cuadrados, se consiguen las
mayores economias. En esta configura-
cién, pueden tenderse las vigas secun-
darias en la direccibn mas larga y las
primarias en la mas corta. Esta disposi-
cion tiene el efecto de reducir al minimo
el numero de uniones viga-pilar y el de
barras por unidad de area de forjado
soportado.

Por definicién, se supone que las vigas
de un portico simple estan libremente
apoyadas entre los pilares sin que las
uniones transmitan momentos. La luz
maxima mas efectiva respecto a costes
dependera de la carga aplicada, el tipo
de sistema de vigas y las restricciones a
la altura del forjado estructural. Esta ulti-
ma consideracion dependera de las res-
tricciones sobre la altura total del edificio
y de los requisitos de servicios por enci-
ma o por debajo de la zona del forjado
estructural.

(a) Ineficaz

ELEMENTOS DE LA ESTRUCTURA

En la leccidon 16.7 se presentaron los
distintos tipos de construccion de forja-
do y viga utilizados habitualmente. La
figura 8 muestra los campos de luces
practicos de estos distintos sistemas
cuando se utilizan en construccién de
oficinas. No sorprende que los sistemas
en los que los elementos de acero actu-
an conjuntamente con losas de hormi-
goén realizadas in situ permitan las
mayores luces.

Los pilares suelen colocarse a distancias
multiples de 2,5 0 3.0 m (p. €j. luces de 9
X 6 m 7,5 x 15 m, etc.). Esta ultima
dimensién concuerda con la luz méxima
aproximada de los encofrados de chapa
plegada (utilizados en construcciones
mixtas) no apuntalados. La figura 9
muestra disposiciones habituales de
vigas primarias y secundarias que sopor-
tan un forjado mixto con un sistema de
chapa plegada.

Jacenas

I I

I I
_____ F - —

<—/— Vigas
secundarias

_____ |T| |T| —_———— ——

I I

I I

—>»| |le— distancia entre

2,4y3m
(b) Eficaz

Figura 9 Configuracion habitual de las vigas de un sistema de forjado mixto
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| Los esfuerzos de flexion
/%,__ de célculo en los pilares
T , de los poérticos simples
13 I(_ 5p=10mm tienden a ser bastante pe-
guefios comparados con

|

| la de compresion axil. En

i \ consecuencia, se utilizan

| mucho los empalmes con
_____ —_ .- placas de testa y las unio-

| nes con las zapatas sue-

|

|

|

|

450mm len ser articuladas (véase

\ la leccién 13. 5).

Si las condiciones de
\ transporte lo permiten,
deben proveerse empal-

X Luz 6m -
i mes a intervalos de 12-
- 16 m a lo largo del pilar,

situados a unos 500 mm

Figura 10 Rotacion potencial del extremo de una viga sobre dos apoyos

(b) Uniones
Viga
secundaria

Viga

S

;2@

i
=

Como se comentd anterior-

mente, se supone que las

conexiones viga-soporte y

viga-soporte actian como Angular de alma
rétulas y, por tanto, deben

especificarse en consecuen-

cia. Debe tenerse en cuenta

que un perfil en | de 450 mm

de canto y 6 m de luz sufre un

. Placa de extremo

desplazamiento de 10 MM g altura reducida
entre las alas superior e infe-
rior de la unién cuando se lo
somete a la carga repartida
uniformemente (figura 10). En
consecuencia, deben adop-
tarse unas especificaciones
de la unién que puedan absor-
ber esta rotacion sin transmitir
un momento significativo.

R
XXX

La figura 11 muestra tres
tipos de conexién que satis-
facen este criterio, a saber,
con angulares en el alma,

con cartelas y de placa de
testa corta. Figura 11 Tipos de conexiones simples
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por encima del nivel del forjado estructu- e Cartelas integrados en la pared (figura

ral mas cercano. Las uniones a tope son 12a).

particularmente caras de fabricar. Siem-

pre es econémicamente mejor mantener » Placas de acero integrados en la pared y

una seccioén del pilar mas pesada a través cartelas soldadas a los mismos in situ (figu-

de varios niveles que incluir un empalme ra 12b).

para reducir el peso de los segmentos de

los pilares superiores. * Nichos realizados en la pared del nucleo
para encajar los extremos de las vigas (figu-

Las uniones de las vigas apoyadas en las ra 12c).

pantallas o los nlcleos de hormigén

deben poder soportar cargas tan pronto

como se establece la union. En la figura 2.3 Fo rjados

12 se muestran algunos tipos de unién

que pueden utilizarse en estos casos, Los forjados deben poder transmitir las
como: cargas verticales a las vigas que los soportan. No

(NI
N

(a) Cartelas integradas en la pared mediante
dispositivos especiales en el encofrado
(b) Placa de extremo integrados en los métodos
de encofrado continuos o discontinuos

(c) Apoyo en una cavidad de pared

Figura 12 Tipos de conexiones entre vigas y paredes de hormigon
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obstante, en los edificios de varias plantas arrios-
trados que comentamos aqui, las cargas latera-
les aplicadas al cerramiento externo del edificio
deben transmitirse a los sistemas de arriostra-
miento. Esta transmision se realiza por medio de
la accion de diafragma de los forjados. En conse-
cuencia, los forjados de estas estructuras deben,
ademas, transmitir cargas horizontales.

La adecuacion del forjado para actuar
como diafragma depende mucho del tipo utiliza-
do. Los elementos de hormigén prefabricados
con una capa de acabado no estructural presen-
tan una reducida resistencia a la acciéon de dia-
fragma. En tales casos, son necesarios sistemas
de arriostramiento adicionales para distribuir

adecuadamente las fuerzas horizontales. Estos
sistemas adicionales pueden aumentar significa-
tivamente los costes de fabricacion y, por tanto,
deben evitarse. Si se emplean forjados de hor-
migoén prefabricado, en la mayoria de los casos
puede conseguirse una accién de diafragma
suficiente por medio de una capa superior de
hormig6n estructural ligeramente armado.

Los forjados de hormigén mixtos, sobre
chapas plegadas, proporcionan una excelente
accion de diafragma. Ademas, debe tenerse en
cuenta que un sistema correctamente fijado y
con el adecuado solape lateral, proporciona un
adecuado diafragma durante la fase de cons-
truccion.
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3. PROYECTO DE
LA ESTRUCTURA

3.1 Cargas y Sus Combinaciones

Las cargas a tener en cuenta en el anali-
sis de edificios de varias plantas son:

e Cargas permanentes (G), incluido el peso
propio de:

- elementos estructurales
- elementos secundarios no estructurales
- servicios

« Cargas impuestas sobre el forjado (Q)

« Cargas de viento (W)

» Cargas sismicas (E)

» Cargas de nieve (S) para el célculo de la
cubierta.

Los efectos de las imperfecciones deben
preverse en el andlisis de la estructura en forma de
imperfeccion geométrica determinada a partir de:

¢ =ke ks & ©)
donde @, = 1/200

K., kg son coeficientes que dependen del
namero de plantas y de los pilares
por plano.

Normalmente estas imperfecciones se
contabilizan en forma de fuerzas horizontales
equivalentes F, a nivel del forjado de acuerdo
con:

Fy=@F, (4)

donde F, es la carga vertical de calculo al nivel
de forjado considerado.

El célculo incluye verificaciones en dos
estados limite distintos, el de servicio y el dltimo.

Las combinaciones de acciones mas habituales
para el tipo de edificio comentado son:

» Estado Limite de Servicio
Flechas de las vigas
Fq=G+Q (5)
Fra=Q (6)

Debe observarse que los limites de flecha
son distintos para las combinaciones (5) y (6).

* Vibraciones

Fa=G+; Q W)

» Desplazamiento horizontal entre plantas

Vg = W (+ Fy de la ecuacion (4)) (8)

» Estado limite dltimo
Para el portico simple:
Fug=135G+15Q 9)
Para el sistema de arriostramiento:

Ving =135G+15Q+y,15W  (10)

=135G+15y,Q+15W (11
=G+Q+E (12)

En las reglas correspondientes de los
Eurocddigos 1 [2], 3 [1] y 8 [3] se ofrece infor-
maciéon detallada sobre las reglas de combina-
cion.

3.2 Calculo de las Vigas

Las vigas se calculan simplemente apoya-
das, despreciando cualquier continuidad en los
apoyos. Si el andlisis permite conocer los
momentos y cortantes de las vigas, pueden
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determinarse las dimensiones de éstas de
acuerdo con las indicaciones del Eurocédigo 3
[1] para las vigas metalicas o del Eurocddigo 4
[4] para las vigas mixtas.

Debe tenerse en cuenta que los tipos mas
convencionales de construccién de forjados pro-
porcionaran el embridado adecuado a la parte
superior (ala de compresion) de la viga. En con-
secuencia, las vigas pueden calcularse sin tener
en cuenta las reducciones de la resistencia al
momento debidas a efectos de pandeo lateral
(vuelco).

Bajo la carga total caracteristica (coefi-
cientes de mayoracion iguales a uno), la flecha
total en el centro de la viga, d,,,, (ecuacion (5)),
y la flecha de la viga debida sdélo a la carga
impuesta (ecuacion (6)), d,, deben satisfacer los
limites de la tabla 4.1 del Eurocddigo 3 (reprodu-
cida aqui como tabla 1). Debe advertirse que la
comprobacion a flecha se realiza utilizando la
“combinacién poco frecuente” de carga (ecua-
cion (6)).

En funcion de la utilizacion de la estructu-
ra, es necesario comprobar la sensibilidad a
efectos dinamicos de las viguetas transversales.
La clausula 4.3.2 del Eurocodigo 3 establece que
si la flecha total de la viga es menor de 28 mm,
la condicion se satisface para el trafico de perso-
nas andando y que si es menor de 10 mm, es
adecuada para cargas ritmicas (pista de baile).
Debe advertirse que estos limites se basan en
una combinacion “frecuente” de cargas (ecua-
cion (7)).

Al evaluar la flecha y la sensibilidad dina-
mica de las vigas secundarias es importante
incluir el componente debido a la flexién de las
vigas principales.

Que sea la resistencia, la flecha o la sen-
sibilidad a efectos dindmicos lo que controla el
célculo dependera del coeficiente luz-canto de la
viga. La figura 13 indica las gamas de luces habi-
tuales de vigas de edificios para oficinas para los
gue estos criterios de calculo (resistencia, flecha
y vibracién) pueden ser dominantes.

Valores limite recomendada para las flechas verticales

Limites
Estado

6mé\x. 62
Cubierta en general L/200 L/250
Cubiertas que a menudo soportan personal distinto
del de mantenimiento L/250 L/300
Forjados en general L/250 L/300
Forjados y cubiertas que soportan yeso u otros acabados fragiles,
asi como tabiques no flexibles L/250 L/350
Forjados que soportan pilares (excepto si se ha incluido la flexién
en el analisis global del estado limite Gltimo) L/400 L/500
Si 0,4« Puede perjudicar el aspecto del edificio L/250 —

Tabla 1 Limites de las flechas de las vigas segun Eurocédigo 3
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3.3 Calculo de los Pilares

La carga axial total en los pilares es la
suma de las reacciones en los apoyos de todas
las vigas que se apoyan en el pilar.

Aunque se supone que no hay una trans-
mision directa de momento flector de la viga al
pilar, en la mayoria de paises europeos se exige
que se transmita un momento hominal. Se supo-
ne que este momento es igual a la reaccion ver-
tical de la viga multiplicada por la distancia entre
el plano de unién entre la viga y el soporte y el
eje de este. Para una unioén viga/pilar en el eje de
mayor inercia, esta distancia es igual a la mitad
del canto del pilar. En algunos paises, se tiene
en cuenta un aumento de la excentricidad de la
reaccion de la viga, p. €j. en Reino Unido, se
supone gque la excentricidad de la union es igual
a D2 + 100 mm. En cualquier caso, el momen-
to nominal aplicado se divide entre los tramos
superior e inferior del pilar proporcionalmente a
su rigidez a flexion.

La forma precisa en que deben configu-
rarse los podrticos simples, y en particular las

acciones que deben considerarse en el calculo
de los pilares, se indicaran en el previsto Anexo
H del Eurocdédigo 3[5].

Dado que los puntos nodales del soporte
estan restringidos en su posicion, la longitud de
pandeo maxima del pilar (L) es 1,0 L, donde “L”
es la longitud del tramo del pilar. En casos donde
los tramos adyacentes del pilar estén infrautiliza-
dos en su resistencia a la carga, la rigidez resi-
dual a la flexiébn de estas barras puede generar
una longitud de pandeo < 1,0 L del tramo consi-
derado.

Esta situacion se presenta cuando la sec-
cion del pilar es continua en un apoyo y los tra-
mos del pilar de cada lado de dicho apoyo son de
diferente longitud. La tabla 2 resume las reduc-
ciones de la longitud de pandeo que pueden
considerarse con distintos coeficientes a/L. No
obstante, deben tenerse en cuenta la ubicacién
de las empalmes y el grado de continuidad de la
rigidez al aprovechar este efecto beneficioso.

Los efectos de la forma de aplicacion de
las cargas normalmente no se tienen en consi-

Alturade A
la estructura
(mm)

Vibracion
1000 +
Flecha L -~
Resistencia JPttagl i
500 + minimo PPt
} } } } p
0 5 10 15 20
Luz (m)

Figura 13 Criterios de disefio predominantes para vigas segun la luz
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Pilar Estructura 0 0,11 0,2

03|/04|05]06|07|08]|09] 10/ alL

<«
Z

fel ol

EI |L
0,701 0,73 0,76
a
L
£ £

0,79/0,82|085/0,88(0,91|094097| 1,0 | L/L

¢N Q o
a
Bl L 0,50|0,53|057|061|065|0,70(0,75{0,81|0,87]0,93| 1,0 Lt/L
a
¢N o—— 0
A
¥
0,70|0,72|0,7410,7710,79/0,81/0,84{0,870,91|0,95| 1,0 Lt/L
EI |L
_Y

Tabla 2 Longitud de pandeo de pilares continuos arriostrados

deracién al proyectar las estructuras. Tal consi-
deracién dependera de los requisitos concretos
de cada pais. No obstante, en los casos donde
se aplican al pilar momentos nominales, se exige
adoptar un valor de B, = 1,1 (Eurocodigo 3:
clausula 5.5.4) al considerar el pandeo por tor-
sion lateral del pilar. Se trata de una medida con-
servadora que protege frente a situaciones de
carga particulares que se pueden aplicar a la
estructura real y que podrian provocar que el
pilar quedara sometido a una distribucion de
momentos de curvatura simple que es una dis-
posicién particularmente onerosa en las consi-
deraciones sobre el pandeo por torsién lateral.

3.4 Sistema de Arriostramiento

Como se comenté en la lecciéon 16.8, el
sistema de arriostramiento debe satisfacer algu-
nos criterios para que la estructura pueda clasifi-
carse correctamente como arriostrada e intrasla-
cional.

En el Eurocédigo 3 (clausula 5.2.5.3(2)),
un portico esta “arriostrado” si el sistema de
arriostramiento reduce la flecha lateral del
mismo en un 80%. Claramente, este criterio se
cumplira siempre en el caso de pérticos simples,
gue en ausencia de un sistema de arriostramien-
to se comportan como mecanismos.

Ademas, al satisfacer el criterio (2) el sis-
tema de arriostramiento se clasifica como siste-
ma intraslacional de forma que el analisis puede
despreciar los efectos de segundo orden.

La rigidez del sistema de arriostramiento
no sélo la gobierna la ecuacion (2) sino también,
y mas a menudo, la comprobacion en el estado
limite de servicio, que exige que tanto los des-
plazamientos entre plantas como las flechas
laterales de la estructura global estén limitados,
por limites que dependen de la sensibilidad de la
estructura a las deformaciones por cortadura.
Los limites recomendados por Eurocddigo 3[1]
son:
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PROYECTO DE LA ESTRUCTURA

h/300 para los desplazamientos horizontales
entre plantas

h,/500 para los desplazamientos horizontales de
la estructura global

donde h

ho es la altura total del edificio

es la altura de la planta

Al considerar el estado limite ultimo, el
sistema de arriostramiento debe ser capaz de
transmitir con seguridad las cargas horizontales
a los cimientos. En un sistema totalmente meta-
lico de estructura arriostrada sera frecuente la
presencia de una celosia. El calculo de las
barras de arriostramiento internas es entonces
similar al procedimiento de la leccion 9.12, dedi-
cada al calculo de vigas de celosia.

A menudo, una barra horizontal de un sis-
tema de arriostramiento sirve también de vigue-
ta de forjado. Esta barra en concreto estara
sometida a una flexién primaria (debida a cargas
gravitatorias) y a una compresion (debida las
cargas de viento y de las imperfecciones). Por
tanto, la resistencia del elemento debe compro-
barse como viga y como pilar (de acuerdo con la
clausula 5.5.4 de Eurocédigo 3) utilizando los
coeficientes de ponderacion adecuados para la

b
<

beff

7

/] |
(@)

Figura 14 Anchura eficaz de alas

gravedad mas la carga lateral, tal como se
comentaba en el apartado 3.1.

Debe prestarse especial atencion a la
configuracion de nicleos de hormigén. Algunos
puntos a considerar son:

(a) La utilizacién de la anchura eficaz, y no la
total, de las alas si éstas son muy anchas
(figura 14). La anchura eficaz a conside-
rar para la determinaciéon de las propie-
dades de flexién es una funcion del coe-
ficiente b/t del ala, de la altura del edificio
y de la forma del diagrama de momentos
flectores a lo largo de la altura. En
Eurocodigo 3[1] se ofrecen las previsio-
nes adecuadas.

(b) Lainclusiéon de las propiedades a torsion
de los nucleos. La resistencia a la torsién
de los perfiles huecos (figura 14b) viene
principalmente de la torsidn uniforme,
mientras que la de los perfiles en U o0 en
| (figura 14a) de la no uniforme de alabeo,
es decir, de las flexiones opuestas de las
alas. En funcién del software usado, debe
analizarse si la modelacion del ndcleo
como un elemento vertical simple es ade-

b/2

< >
beff/ 2 |

i

A |

]

NN

nmim i)

v/

Y
N

(b)
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cuado. Puede ser necesario introducir
mas elementos para representar las pro-
piedades del nucleo.

(c) Lainclusion en el analisis de la resisten-
cia a la flexion proporcionada por las
escaleras situadas entre los forjados.
Una escalera proporciona una cierta
resistencia al desplazamiento relativo de
los forjados. Su inclusiéon lleva a una
reduccion de los desplazamientos entre
plantas pero también a un refuerzo adi-
cional de la escalera. Se han publicado
algunos modelos para determinar las
propiedades estaticas equivalentes de
una escalera.

3.5 Uniones

Las uniones deben proyectarse y especi-
ficarse para evitar una excesiva transferencia de
momento entre las vigas y los pilares. Tales unio-
nes deben cumplir con la clasificacién de “unién
nominalmente articulada” tanto en términos de
resistencia como de rigidez (véanse las clausu-
las 6.4.3 y 6.4.2 respectivamente de Eurocodigo
3[1]).

Las uniones viga-pilar y viga-viga se pro-
yectan basicamente para resistir la cortadura
debida a la reaccién vertical de la viga. En fun-
cion de la especificacion de unién adoptada,
también puede ser necesario considerar un
momento flector adicional resultante de la excen-
tricidad de la fila de los tornillos respecto a la
cara del soporte. Invariablemente, estas uniones
seran de categoria A: designacion de tipos resis-
tentes por cortadura de la clausula 6.5.3.1 del
Eurocddigo 3. Esta categoria es aplicable a
conexiones que incluyen tornillos no pretensa-
dos para los que los criterios de calculo principa-
les son la resistencia a la cortadura y aplasta-
miento (véase la tabla 6.5.2 del Eurocédigo 3[1]).

En casi todos los casos, las uniones de
los pérticos simples se realizan in situ, por medio
de tornillos convencionales en taladros agranda-
dos o rasgados. Estos tornillos se deslizan hasta
apoyarse cuando estan sometidos a carga.
Estas uniones se utilizan también en las partes
de la estructura sujetas a cargas de viento rever-
sibles, p. ej. pérticos de nave arriostradas, véase
la clausula 6.3(3).

El disefio de uniones metalicas atornilla-
das se presenta con detalle en las lecciones 13.
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MONTAJE

4. MONTAJE

Las uniones entre los distintos elementos
de un pértico simple son relativamente sencillas
de fabricar y pueden realizarse con facilidad en
la obra. En consecuencia, los pdérticos simples
pueden montarse de forma muy rapida y eficien-
te.

No obstante, dada la falta de transmision
de momentos entre las vigas y los pilares, man-
tener la estabilidad de la estructura durante el
montaje puede resultar problematico. A menudo
es necesario incorporar arriostramientos provi-
sionales para conseguir la resistencia lateral
necesaria hasta el momento de instalar el siste-
ma de arriostramiento permanente. Queda claro
que el plan de conjunto de la estructura y, en par-
ticular, la posicion de los sistemas de arriostra-
miento permanentes influira en la secuencia de
fabricacién, entrega de los materiales a la obra y
montaje. Por tanto, deben tenerse en cuenta las

implicaciones sobre el programa de construccién
al desarrollar el proyecto conceptual de la estruc-
tura principal.

Debe tenerse en cuenta que uno de los
principales beneficios de utilizar nicleos de hor-
migon prefabricados es que pueden eliminar
totalmente la necesidad de arriostramiento provi-
sional.

Uno de los aspectos que mas afecta a la
eficiencia y velocidad de montaje es el nUmero
de elementos individuales. Un gran nimero de
elementos exigira una considerable utilizacion de
graas, un elemento de gran coste en el proceso
de montaje. Por tanto, deberia seleccionarse una
disposicién de la reticula estructural y de los pér-
ticos que reduzca al minimo el nimero de ele-
mentos que montar.

El montaje de estructuras metalicas se
comenta en detalle en las lecciones 4.2.
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5. RESUMEN FINAL

» Los poérticos metalicos simples, arriostrados
e intraslacionales son a menudo la solucion
mas eficaz respecto a costes para edificios
de varias plantas.

» Los principales elementos de la estructura
son el portico simple y el sistema de arrios-
tramiento.

* El portico simple esta formado por vigas y
pilares apoyados que solo resisten cargas
verticales.

 El sistema de arriostramiento puede ser una
triangulacion, una pantalla o un pértico rigi-
do. Proporciona la estabilidad lateral de la
estructura.

» Todos los elementos de la estructura deben
determinarse de forma que resistan las
acciones aplicadas en condiciones de esta-
do limite tanto de servicio como ultimo.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.11: Influencia de las Uniones en el
Comportamiento de los Porticos
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Presentar y explicar los procedimientos de
proyecto de edificios de varias plantas relaciona-
dos con el comportamiento de vigas, pilares y
uniones. Se presta especial atencion a la influen-
cia del proyecto de las uniones de resistencia plas-
tica parcial en el comportamiento de los pbérticos.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Clasificacion de Porticos
de Varias Plantas

Leccion 16.8:

LECCIONES AFINES

Leccion 13.6: Uniones de momento

para Pdrticos Continuos

Leccion 13.7: Uniones de Rigidez
Plastica Parcial para
Pérticos Semicontinuos
Leccion 16.10: Edificios de Varias
Plantas Arriostrados e

Intraslacionales

RESUMEN

Se trata la influencia de las uniones de
resistencia plastica parcial y semirrigidas en
el proyecto de porticos metdlicos. Se analizan
las uniones calculadas plasticamente en por-
ticos calculados segun la teoria de elasticidad
y de uniones calculadas elasticamente en
estructuras calculadas segln la teoria de
plasticidad.
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1. INTRODUCCION

Los elementos estructurales principales de
las estructuras metalicas de varias plantas son los
pilares, las vigas y sus uniones. Convencional-
mente, las uniones viga-pilar se consideran arti-
culadas o rigidas.

En el casos de las uniones articuladas o
“simples”, los porticos se han de estabilizar por
medio de sistemas de arriostramiento adecua-
dos. Estos poérticos se denominan pérticos
arriostrados en el Eurocédigo 3. Su disefio se
trata con detalle en la leccién 16.10.

La expresion “rigido” implica, en este
contexto, que la union puede resistir momentos
con una gran rigidez, es decir, la flexibilidad de
la unién tiene una influencia despreciable en la
distribucion de movimientos en las uniones del
portico. Si las uniones son rigidas, la estabili-
dad global puede proporcionarla el propio porti-
co sin la inclusion de ningun sistema de arrios-
tramiento. Estos porticos con uniones rigidas o
resistentes al momento se tratan en la leccion
16.14.

Aungue en el pasado se ha aplicado en
exclusiva la idealizacién de la rigidez de las uniones
como articuladas o rigidas, en general se reconaoce
gue su comportamiento nunca es tan ideal como se
supone en el andlisis (figura 1). Ambos casos, arti-
culada y totalmente rigida, representan en realidad
los extremos del comportamiento de las uniones.
En realidad, las uniones se comportan entre ambos
limites, es decir, como semirrigidas [1 y 2].

Una clasificacién adicional de las uniones
resistentes al momento hace referencia a su
resistencia plastica. Una uniéon de “resistencia
plastica total” es aquella que puede desarrollar,
al menos, la resistencia a la flexion de los ele-
mentos que conecta. Una unién con “resistencia
plastica parcial” tiene una resistencia de calculo
menor que la de los elementos que une.

La capacidad de rotacion de una union
resistente al momento también puede ser impor-
tante. Por ejemplo, una viga con uniones de resis-
tencia plastica parcial en sus extremos puede cal-
cularse plasticamente si la capacidad de rotacion
de la unién es suficiente para garantizar el desa-
rrollo de un rétula efectiva en el centro del vano.

Momento M A
Comportamiento real
Momento

resistente de MRg
cdeculo [T~~~ - - - - -—- 77T T = I
I
[ |
Per fectamente ——3»f @ I
rigido I
I
I
I
- L

Articulado

Figura 1 Caracteristicas de uniones de viga a pilar

O giro®

Capacidad degiro
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INTRODUCCION

M A

Rigidez

Resistencia de calculo

Comportamiento real

/

S

al momento ultimo

Capacidad de
giro

Rigidez cuando esta sometido

)

UniénenT

Figura 2 Pardmetros de célculo del momento resistente en uniones

La figura 2 muestra el diagrama de
momento/rotacion de una unién viga-pilar. A
efectos de calculo, el comportamiento real de la
union puede representarse con un diagrama bili-
neal o trilineal en el que pueden distinguirse las
siguientes propiedades.

* La resistencia de célculo de la union

* La rigidez de la union sometida a momentos
reducidos

* La rigidez de la union sometida a momentos
de estado limite ultimo

* La capacidad de rotacién

La influencia de las uniones en el com-
portamiento del pértico se trata de forma inde-
pendiente para las de resistencia plastica parcial
y las semirrigidas.

Los pérticos arriostrados se calculan en
general en base al estado de tensiones y los
porticos no arriostradas en base a las condicio-
nes de estabilidad y deformacién. Por tanto, las
uniones con resistencia plastica parcial son
aplicables principalmente a los poérticos arrios-
trados y las semirrigidas a los pérticos sin
arriostrar.
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2. CLASIFICACION DE La rotacion en el extremo de una viga

LAS UNIONES sobre dos apoyos sometida a una carga vertical
uniforme y a momentos externos negativos M
(figura 3) viene dada por:

2.1 Influencia de la Flexibilidad
de las Uniones en la

. L, . 3
Estabilidad Elastica de los o= 95 Mip (1)
Porticos 24Elp, 2Elp
q
_qld
™ ouEl

.
—

@)

A Union
M
ql?

12
Li .
ML ineadeviga
I
I
I
I
I »
| Ll
24E|

(b)

Figura 3 Comportamiento de las uniones en linea de viga
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CLASIFICACION DE LAS UNIONES

La respuesta (M-@) representada por la
ecuacion 1 es una linea recta denominada linea
de la viga, mostrada en la figura 2b. En los poérti-
cos reales, la restriccion al momento del extremo

. . . M
la proporciona la rigidez de las uniones S = —

o

tal como se muestra en la figura 3c y, por tanto,
el momento real del extremo y la rotacién en el
extremo de la viga los indica la interseccién entre
la linea de la viga y la caracteristica de la unién,
tal como se muestra en la figura 3b.

En situaciones practicas de disefio, es
necesario aproximar el comportamiento no lineal
real de la unién. La figura 4 muestra varias
caracteristicas de unién aproximadas. El com-
portamiento de la unidn lo caracteriza su resis-
tencia al momento Mg, su capacidad rotacional
Qg Y SU rigidez s = M/q.

Para determinar si la flexibilidad de la
unién S-1 debe incluirse en el analisis global del
portico, es importante examinar su influencia en
el comportamiento del mismo [3]. Esto se estu-

Dey o

Mgq = Resistente en la union
®4 = Capacidad de giro dela unién

(@) Repuesta bilineal

dia posteriormente para poérticos de una sola
planta arriostrados y sin arriostrar, tal como se
muestra en la figura 5a.

La figura 5b presenta la relacion entre la
rigidez relativa entre unién y viga s y entre viga y
pilar p de forma que la flexibilidad de la unién
reduce la carga de pandeo de Euler del pértico
rigido en un 5%.

Un ejemplo de la evaluacion de la curva
de un portico sin arriostrar se ofrece al conside-
rar el punto x, donde p=1.4ys =25,

Supongamos k,, = 10

Sip=14;k,= % =7.14

Si's = 25; s = sk, = 250

En primer lugar examinamos el caso con
unién totalmente rigida s = o

IS 4

S=Rigidez dela union

(b) Respuestatrilineal

Figura 4 Derivacion de las caracteristicas aproximadas del momento-giro
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Del anexo E de EC3

ke

n,=1.0;n,= = 1% o7
ke +k1 7.14+10
| _[1-02(1.417)-0.12 (0.417) 0° _ 06667 (9° =2.301
L r1-08(1.417) +06 (0.417)E H1166 5
Examinemos el caso de la unién semirri-
gida

Para una doble curvatura simétrica en la
viga, la rigidez a la rotacion en el extremo
4El

Ib

, por tanto la rigidez efectiva de la union al

S -
calcular k; es 7 base a los coeficientes de

El El
_b a _C)
|b |c
FC FC
v Ely v
(5 (3 A
S S
S=
El, El, |l
\ 4
Ve d 77 ——
- lp g
“Pértico tradacional

401

=~

L

Entonces,
S 250
_ 4 _ 4
= k, = & =
i+kb b 5E0 .10=8.62
4

—~—+10
4

Del anexo E de EC3

7.14
n, =10 N, =

= ——=0.453
7.14+8.62

[1-02 (1.453)-0.12 (0.453) (1> [0.6550 ]
0.8 (L.453) + 06 (0453) ]  F0.1094H

2.447

Luego la reduccién de la carga elastica

critica en presencia de la flexibilidad de esta
unién viene dada por:

th..

Acrit §=25 = g
—)\ — 2.391 —0.95
Crit S=oo % E2-447 0
=25
S
Ky 4

25T
FC FC
8-
v Ely v
& 3 A
S S 0 | Portico intraslacional o
0 14 4 8 )
El, El, [l p= —b
kC
Y g
777977 . L ineas parala cual F+(S) = 0,95
< Ib - Fe(szm)
Poértico intraslacional (b)

(@

Figura 5 Inflluencia de la rigidez de las unidades en el comportamiento del portico
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CLASIFICACION DE LAS UNIONES

es decir, para un pértico con p = 1.4, un’s de 25
provoca una reduccion del 5% del coeficiente de
carga elastica critica.

2.2 Influencia de la Flexibilidad
de la Unidn en la Resistencia
del Portico

En los porticos reales la cantidad mas
importante es la carga de agotamiento F, del
portico, mas que la carga de pandeo de Euler F.
En el caso de un pértico no arriostrado puede

calcularse mediante la férmula de Merchant-

Rankine (leccion 9.7). Si F, es la carga de ago-

tamiento plastico del pértico, de acuerdo con la

férmula anterior la carga limite viene dada por:
1.1, @
Fu Fpl Fe

De la ecuacion 2 resulta obvio que una
disminucion del 5% de la carga del pandeo de
Euler F, debida la flexibilidad de la union provo-
ca una caida en la capacidad de carga del pérti-
co F, no mayor del 5%.

Los comentarios previos per-
miten observar que para una confi-
guraciéon de portico dada, en fun-
cibn del parametro p puede
determinarse la rigidez minima de
la unién s a partir de la figura 5b,
que no lleva a una disminucion
mayor del 5% del esfuerzo de ago-
tamiento. Si la rigidez actual de la
unién es menor que la determinada

a partir de la figura 5b, en el anali-
sis del portico debera tenerse en
cuenta la flexibilidad de la unién.

En el Eurocodigo 3 se proce-
de a una simplificaciébn adicional,
véase la figura 6. Para los porticos
arriostrados y sin arriostrar se esco-
gen coeficientes limite S constan-
tes, en lugar de valores proporcio-
nales a p.

El valor limite de s para por-
ticos arriostrados es igual a 8, tal
como se muestra en la figura 6b.
Esto significa que si s > 8k, la union
puede tratarse como rigida y en
caso contrario como semirrigida.

_ A
m
1q4————————————————— H————————o=
7
e |
Rigido ! :
2/3 1 | |
| |
| |
| |
Semirigido : :
| |
I I ,
0 0,125 0,20 o
(a) Pérticosintraslacionales
cuandom<2/3: m=8®
cuando2/3<m<10 : m=(20® +3)/7
m A
i e
/ | |
) / |
Rigido ~ |
2/3 9 | |
| |
|
Semirigido :
| |
| I
| | R
0 0,04 0,12 ®

(b) Pérticostraslacionales
cuandoms<2/3: m=25®

cuando2/3<m<10 : m=(25® +4)/7

Figura 6 Clasificacion de limites para uniones respecto a su rigidez (repro-

ducida de figura 6.9.8. de EC3)

Esto se muestra en la figura 6a.

Para pérticos no arriostra-
dos, el valor correspondiente de s
es 25, lo que significa que si s =
25k, la union puede tratarse como
rigida y en caso contrario como
semirrigida. Este caso se muestra
en la figura 6b.
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De acuerdo con la figura 5b, el valor limi-
te s = 25 de los poérticos no arriostrados sélo
cubre los casos donde p = 1,4. Para p < 1,4 este
valor no es seguro. Esta situacién se trata a con-
tinuacion.

Los porticos para los que p < 0.1 no son
realistas, por lo que debe utilizarse el valor p =
0.1 como valor limite.

La figura 7 muestra la relacién entre p y
(FE@/FE§ - o)) 100%. Si p = 0.1, la carga de
pandeo de Euler basada en’s = 25 es el 85% de
la carga de pandeo de Euler para’s = .

La resistencia a la carga del portico en
base a la férmula de Merchant-Rankine se ha
reducido asi:

1 1 N 1
Fus=25) Fpi 0.85XFp

1 BI. 1 1
+
Fu(§: 25) 0 0.85 X [H:pl

0.85X

Fu(s=)= 7085 X

Fpl

La reduccién de la resistencia a la carga

es:
A = Fu(s=w) " Fu(5=25) 100%
Fu(§: oo)
Incluso para un poértico esbelto, digamos
FE(§ - ) = Fp|, luego X = 1, la reducciéon es A =

8% y para X =2 es A = 5.6%.

1 1 N 1
Fu(g: ) Fpl FE(§: ) Fe(e=25)
Fe(=w)
donde F,s - ., es la resistencia
Ultima del pértico con uniones rigi- 1004
das
1 1 1 96+
—_— e
Fu(§:oo) Fpl XFpI B —
92+
donde:
_ FE(§: )
Fp| 88
; = B_+l ¥_1
Fu (=) O Xx0OFpl 85+
844
X 1 80

Fu(§:oo) - X+1 Fpl

La siguiente relacién sirve
para uniones donde S = 25

Figura 7 Relacién entre py

v

Feg - 25)
Fe(

E:oo)
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CLASIFICACION DE LAS UNIONES

Se puede concluir que s = 25 es un valor
limite suficientemente seguro para la rigidez a la
rotacién de la unidon viga-pilar en pérticos no
arriostrados para considerarlos rigidos.

En la figura 6 los limites para la distincion
entre comportamiento rigido y semirrigido de la
unién siguen una caracteristica trilineal, mas que
bilineal. Las razones son:

a) la evidencia experimental muestra que
una unién de viga-pilar con chapas de
testa se comporta elasticamente hasta
como minimo 2/3 de su resistencia al
momento

b) La caracteristica de la viga tampoco es
lineal hasta el momento plastico. La plas-
tificacion de la viga empieza tedricamen-

Wel|
W

te hacia = 0,90 en los perfiles en |.

Debido a las tensiones residuales una
cifra mas préctica es el 70% del momento plasti-

co de la viga. Por tanto, se considera razonable
atenuar la caracteristica bilineal de la unién con
una tercera rama.

2.3 Influencia de la Resistencia
de la Unidén en el
Comportamiento del Portico

Por lo que se refiere a la resistencia al
momento de las uniones entre viga y pilar, la cla-
sificacion es sencilla. Si la resistencia al momen-
to de la misma es igual a la resistencia plastica
de la viga conectada, la unién se considera de
resistencia plastica total. Si no, se considera de
resistencia plastica parcial. En base a los limites
de la rigidez a la rotacion y la resistencia al
momento, se obtiene una caracteristica momen-
to-rotacion bilineal.

Si la caracteristica momento-rotacion de
una union viga-pilar se encuentra a la izquierda y
por encima de las lineas limite, la unién puede cla-
sificarse como rigida y de resistencia plastica total.
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3. MODELIZACION DE LA UNION
La uniones pueden calcularse segin la
teoria plastica o la elastica. Dado que normal-
mente se simulan como resortes rotacionales, tal
como se muestra en la figura 4a, es importante
determinar la caracteristica del resorte que
representa el comportamiento de la union. A par-

/ Comportamiento real

%unta, inicio

>
[0

(a) Andlisisédastico global, comprobacion elastica delajunta

v

M 4 Comportamiento real

MRd

%unta, iniciolx

N
Ll

(]

tir de la distribucién de las uniones, puede deter-
minarse su caracteristica momento-rotacion en
base al anexo JJ del Eurocédigo 3. No obstante,
la estimacién inicial de la caracteristica debe
moadificarse en funcion del tipo de andlisis global
(elastico o plastico) y el método de verificaciéon
de las uniones (elastico o plastico), tal como se
muestra en la figura 8, reproducida del anexo JJ.

(b) Andlisis€elastico global, comprobacion plastica delajunta

M 4

/ Comportamiento real

MRg

Valor de X
Tipo de ) ) _
unioén intraslacional traslacional
Soldada 3 2
Placa de testa 3 2
Valor deK
Tipode ) ) _
unién intraslacional tradacional
Soldada 3 2
Placa detesta 3 2

(c) Analisisplastico global, comprobacién elastica o plastica delajunta

Nota: Parael andlisispléstico global, los modelos (a) y (c) pueden utilizar se previendo que las

uniones son de esfuerzo total con Mgq > M,

Figura 8 Caracteristicas de la union modificada
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Si el analisis global es elastico, el com-
portamiento del resorte se considera lineal dado
que también es de aplicacién al comportamiento
de los demas elementos estructurales (vigas y
pilares). Para este tipo de analisis, la unién
puede verificarse en base a la teoria plastica o
en base a la elastica. En el caso anterior, sélo se
tiene en cuenta la parte lineal de la caracteristi-
ca de las uniones, es decir, el momento de cal-
culo de la union es solo 2/3 de su momento de

agotamiento y su rigidez es igual al valor inicial
(figura 8a). En el dltimo caso, el momento de cél-
culo de la unién es igual a su momento plastico,
pero su rigidez se reduce por el coeficiente ¥, tal
como se muestra en la figura 8b, para tener en
cuenta las no linealidades.

En el caso del analisis global plastico, con
uniones con resistencia plastica parcial, el com-
portamiento de resorte de la unién se considera

A
Jll BN
Nl
777777 777777 7777
M
Sin
Cortante
Carga vertical
M A
S,
q)r

Para carga horizontal y vertical

< Saua =S,

Figura 9 Union rigida para porticos traslacionales

177777 1777777
Me M,
Cortante en chapa I\l
Carga horizontal
M
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bilineal, dado que lo mismo se aplica al compor-
tamiento de las vigas y los pilares del pértico. En
este caso, se tiene en cuenta la parte no lineal
de las uniones, tal como se muestra en la figura
8c.

Obviamente, estas uniones deben poseer
suficiente capacidad de rotacién para admitir las
relaciones plasticas resultantes.

Un Ultimo caso se presenta cuando se
aplica un analisis global plastico con uniones de
resistencia plastica total. En este caso no se
forma ninguna rétula plastica y el modelo de la
unién es lineal de acuerdo con la figura 8a o 8b.
Para comprobar que no se forma una rétula plas-
tica en la unién y pensando en la posible sobre-
rresistencia de la viga, se aplican las siguientes
condiciones:

Para la figura 7(a): 2[3 Mgq 2 1.2 My,

Para la figura 7(b): Mgy 2 1.2 My,

El mayor problema en el calculo practico
de pdrticos con uniones semirrigidas se encuen-

tra en la determinacién de la flexibilidad de la
unién, dado que sélo es posible una vez disefia-
da ésta. Esto significa que debe haber un proce-
so iterativo entre el analisis del pértico y las
dimensiones de la unién hasta que se encuentra
una union con las caracteristicas supuestas en el
analisis, es decir, que pueda transmitir las fuer-
zas y el momento y admitir la rotacién necesaria
determinada por el analisis.

Particularmente en el caso de pdrticos
no arriostrados, al determinar las uniones debe
tenerse en cuenta otro pardmetro. Como se
muestra en la figura 9, la caracteristica de
deformacién de la union es distinta para los dis-
tintos estados de carga (vertical u horizontal)
debido a la gran flexibilidad del alma del sopor-
te al someterla a cortadura. Dado que este
caso so6lo aparece para cargas horizontales, el
comportamiento de la unién es mucho mas duc-
til en éstas que en el caso de carga vertical. En
el caso normal de cargas verticales y horizon-
tales, la rigidez de resorte real se encuentra
entre los dos valores. Esto hace casi imposible
el disefio de pdrticos no arriostrados con unio-
nes semirrigidas.
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RESUMEN FINAL

El Eurocddigo 3 clasifica las uniones en arti-
culadas, semirrigidas y rigidas, de acuerdo
con su rigidez, y como de resistencia plasti-
ca total o parcial segun su resistencia.

En el disefio convencional de pérticos, las
uniones se consideran articuladas o rigidas.

Si se introducen las uniones semirrigidas en
el disefio, debe tenerse en cuenta su flexibi-
lidad en el analisis global. Asi, las uniones
deben determinarse antes de la verificaciéon
final del pértico.

En poérticos arriostrados, la introducciéon de
uniones semirrigidas puede llevar a resulta-
dos mas econdémicos gracias a la optimiza-
cion de la cantidad de acero necesaria para
las vigas.

» En porticos no arriostrados, la utilizacion de
uniones semirrigidas esta asociada a pro-
blemas en el analisis global y lleva a des-
plazamientos horizontales mayores, lo que
puede provocar problemas en la estabilidad
general. Por tanto, no se recomiendan estas
uniones en tales poérticos.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.12: Método Simplificado de Calculo para
Porticos de Poca Altura
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Describir las hipotesis del método del
momento de viento para el disefio de poérticos sin
arriostrar. Resumir las justificaciones del método.
Mostrar el método de analisis y las reglas de cal-
culo adecuadas.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Leccién 8.3: Modos de Inestabilidad
Elastica
Leccion 9.2: Clasificacion de las

Secciones Transversales
Lecciones 9.8: Vigas Arriostradas
Lecciones 9.10:  Vigas-Columna

Clasificacion de Porticos
de Varias Plantas

Leccion 16.8;

LECCIONES AFINES

Leccion 2.2.1: Filosofias de Disefo

Introduccion al Disefio de
Edificios de Varias Plantas

Lecciones 2.7:

Leccion 13.7: Uniones de Rigidez
Plastica Parcial para
Pérticos Semicontinuos
Leccién 16.7: Anatomia de Edificios de
Varias Plantas
RESUMEN

El método de la unidn resistente a cargas
de viento para poérticos sin arriostrar deja la
estructura estaticamente determinada y evita la
interaccion entre el andlisis global y el disefio de
los elementos. Supone que las uniones acttan
como roétulas frente a la carga gravitatoria y
como uniones rigidas frente a las cargas hori-
zontales.

Los estudios sobre pdrticos disefiados
mediante este método han proporcionado un
adecuado campo de aplicacion. Se comenta
el comportamiento habitual de los porticos de
momento a viento y se identifican los aspec-
tos que precisan especial atencion para con-
seguir un disefio satisfactorio. Se explica el
método de andlisis global y se resumen las
reglas adecuadas para el célculo de los ele-
mentos.
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1. INTRODUCCION

En algunos paises, como Reino Unido,
Australia o Estados Unidos, se ha utilizado duran-
te muchos afios un método simplificado para el
disefio de “porticos de poca altura”. Conocido
como método del “momento del viento” o de la
“unién para el viento”, esta reconocido en las reco-
mendaciones nacionales correspondientes y se ha
demostrado satisfactorio a través de la experiencia
lograda por su aplicaciéon en los mencionados pai-
ses. Como resultado, se utiliza ampliamente.

De todos modos, su aplicacién no es uni-
versal. En Reino Unido su uso se limita actual-
mente a pdrticos simples de geometria regular
con un maximo de 8 plantas y 4 vanos, alturas
entre plantas hasta 5 m, vanos con luces maxi-
mas de 12 m y longitudes relativas entre vanos
entre 0,5y 2,0 como maximao.

En muchos otros paises, este método
simplificado no es muy conocido y no esta inclui-
do en sus normas, por lo que no es posible su
aplicacion. No esta especificamente incluido en
la versién actual del Eurocddigo 3 [1]. A pesar de
ello, parecia Gtil dedicar una leccién a este méto-
do y desarrollar un ejemplo practico de aplica-
cion. El método sigue siendo ampliamente utili-
zado, al menos en los paises antes indicados, y,
por tanto, la leccién es una interesante aporta-
cion de informacion de base para muchos profe-
sores.

Incluso puede gque la inclusién de esta lec-
cion amplie el largo y aun inconcluso debate
sobre el tipo de simplificacién y el nivel de rigor
con que deben seguirse los métodos de calculo
ofrecidos en los reglamentos estructurales.
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2.  EL METODO

Si un pértico metalico no esta arriostrado,
la técnica de calculo consiste en basarse en la
rigidez a la flexiébn de las uniones para propor-
cionar resistencia al viento, incluso si dicha res-
triccidn se ignora con respecto a la accién de las
cargas gravitatorias. Este enfoque se denomina
método del “momento del viento” o de la “unién
para el viento”.

En su forma habitual, el método supone
que:

« sometidas a cargas gravitatorias, las unio-
nes acttan como rétulas (figura 1a)

« sometidas a la carga del viento, las uniones
se comportan como rigidas, con puntos de
inflexiéon a mitad de la altura de los pilares y
a mitad de la longitud de las vigas (figura
1b).

Las barras y uniones se dimensionan ini-
cialmente para resistir la carga gravitatoria. Los

(o 0
9, G
A

(a) Pértico con carga gravitatoria

esfuerzos y momentos debidos a la carga gravi-
tatoria y al viento (figuras 2a y 2b) se combinan
posteriormente en casos de carga adecuados. El
célculo para la resistencia se completa modifi-
cando los tamafios de perfil y demas detalles ini-
ciales de los elementos y las uniones para resis-
tir los efectos combinados.

No se realiza ningun caélculo para los
momentos de segundo orden debidos al efecto
“P-A”". Se supone que estos momentos pueden
absorberse utilizando longitudes de pandeo de
los pilares mayores que las longitudes reales en
los ejes en los que puede aparecer una flecha
horizontal.

En servicio las flechas horizontales se
calculan suponiendo que las uniones son rigi-
das.

La ventaja del método es su simplicidad.
Dado que el pdrtico queda determinado estatica-
mente, los momentos y fuerzas internos no
dependen de las rigideces relativas de las
barras. De este modo se evita la necesidad de

’ C

o) (@]
> O

o) (@]
77777 /77{77

(b) Pértico con carga deviento

Figura 1 Idealizacion de pértico para el método viento-momento
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(a) Cargagravitatoria

(b) Cargadeviento

Figura 2 Momentos y esfuerzos internos de acuerdo al método viento-momento

repetir el analisis para que se corresponda con
las modificaciones en el tamafio de los perfiles.
En consecuencia, el método se ha utilizado
ampliamente [2 y 3] aunque no se haya verifica-
do como un enfoque de aplicacién general.

La justificacion del método se basa par-
cialmente en el hecho de que los edificios pro-
yectados a partir del mismo se han mostrado
satisfactorios en su utilizacion. En los ultimos
afios el método ha sido contemplado como una
forma de disefio semirrigido y a partir de ello se
ha procedido a una justificacion analitica [4 a 7].
Las conclusiones son las siguientes:

* Vigas

Estas vigas tienden a estar sobredimensio-
nadas: normalmente el calculo de las vigas esta
gobernado por el momento positivo interno debi-
do a la carga gravitatoria. La naturaleza semirrigi-
da de las uniones provoca que aparezcan
momentos de apoyo negativos (figura 3). Dado
que la forma habitual del método supone momen-
tos de apoyo nulos (figura 2a), no hay ninguna
ventaja en la reduccién del momento positivo.

* Pilares

Estas barras tienden a estar subdimensio-
nadas debido al efecto adverso sobre las mis-

Cargagravitatoria

Figura 3 Momentos internos debidos a uniones semirigidas

344



ITEA

EL METODO

mas de los momentos negativos desarrollados
en as vigas. Estos momentos afectan en particu-
lar a los pilares externos y a las demas barras
sometidas a cargas desequilibradas. No obstan-
te, dado que los pilares también estan disefiados
para resistir cargas axiales, su subdimensiona-
miento no es tan importante como el sobredi-
mensionamiento de las vigas.

¢ Uniones

En general las uniones viga-pilar estaran
subdimensionadas. Ello se debe a que el
momento interno de al menos uno de los extre-
mos de la viga sera mayor que el previsto por el
método, debido a los momentos negativos de las
cargas gravitatorias (véase la explicacién ante-
rior). Dado que las vigas suelen estar goberna-
das por el momento del centro del vano, mientras
que las uniones estan dimensionadas pensando
Unicamente en el momento del extremo, en
general las uniones sélo seran de ‘“resistencia
plastica parcial” con respecto a las vigas.

* Flechas horizontales

Estas flechas son mayores que las previs-
tas suponiendo uniones rigidas. Se debe a la
naturaleza semirrigida y con resistencia plastica
parcial de las uniones.

» Estabilidad del pértico

La aparicidn de la inestabilidad del portico
estara por encima del nivel de la carga de calculo
en porticos de poca y media altura. En caso de
variaciones repetidas, como inversiones de la
carga del viento, a lo largo de la vida de la estruc-
tura, de la carga prevista, el portico se “agitard” y
las uniones se comportaran elasticamente.

La teoria plastica rigida también ofrece
una cierta justificacion del método [8]. De acuer-

do con esta teoria, el estado de colapso tiene las
siguientes caracteristicas:

* se ha formado un mecanismo de rétulas
plasticas

» los momentos y esfuerzos internos estan en
equilibrio con las cargas aplicadas

» el momento interno no supera el momento
plastico de resistencia en ninglin punto

Si se satisfacen la segunda y tercera con-
diciones, el Teorema del Limite Inferior [8] esta-
blece que las cargas aplicadas son menores o
iguales que las cargas que agotarian el portico.
El método del momento del viento satisface
estas condiciones y por tanto proporcionara cal-
culos seguros siempre que el pértico satisfaga
las hipétesis de la teoria plastica rigida:

» puede despreciarse el efecto de las flechas
sobre el equilibrio

* el colapso no es resultado de ninguna
forma de pandeo

Estas hipétesis indican los aspectos del
célculo que precisan una atencién particular si
se quiere que el método del momento del viento
ofrezca pérticos con la resistencia adecuada.

Se ha realizado un estudio analitico de
los porticos calculados segin el método utili-
zando un enfoque de estados limite [7]. Esta
leccibn describe cémo puede utilizarse el
método de forma coherente con el Eurocédigo
3 [1]. Las recomendaciones abarcan el anali-
sis global y el calculo de las barras. De los
resultados de los estudios se espera que estas
recomendaciones tengan por resultado porti-
cos de poca y media altura con la resistencia
adecuada.
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3. AMBITO

Esquema del Pdrtico

El método es aplicable a
estructuras metalicas que puedan
ser idealizadas como un conjunto

de porticos planos sin arriostrar.

El campo de aplicacion esta
restringido a poérticos planos de
multiples plantas en los que:

el portico esté formado princi-

<4— Portico plano

1—1—"1

palmente de vigas horizontales
y pilares verticales (figura 4)

* el pértico no supere las ocho
plantas

» el nimero de vanos no pase de cuatro

* |a luz de cada vano sea constante en toda
la altura del pértico

* los poérticos estén arriostrados eficazmente
contra el desplazamiento lateral fuera del
plano a nivel de la cubierta en todos los
niveles de forjado.

* los emparrillados de vigas s6lo estan for-
mados por vigas primarias (figura 5) o con-
juntos de vigas primarias y secundarias
como los mostrados en las figuras 6a y 6b

Figura 4 Portico de vigas horizontales y pilares verticales

1—1—1

Figura 5 Emparrillado de vigas principales

* los elementos de forjado y cubierta se
extiendan en las direcciones mostradas en
las figuras 5y 6

Las limitaciones referentes al nimero de
plantas y naves se han elegido en base a las
Referencias [6 y 7]. Las razones principales de
estas limitaciones son:

* |a escasez de construcciones sin arriostrar
en estructuras mas altas

» la falta de evidencias experimentales del
comportamiento de uniones que unan sec-
ciones de gran tamafio

* la objecion a aceptar un método aproxima-
do para estructuras mas altas

La disposicion de las vigas de la figura 6b
reduce la carga gravitatoria soportada por las
vigas del plano del pértico. Esto lleva a perfiles
de viga mas pequefios en el plano del portico en
comparacion con los emparrillados mostrados
en las figuras 5 y 6a. En el estudio [7] que esta-
blece la base de las recomendaciones se han
considerado las tres disposiciones. Los entrama-
dos gue no entren en alguna de estas tres dis-
posiciones se encuentran fuera del ambito. Esta
limitacion es necesaria porgque no se ha estudia-
do su posible efecto sobre la rigidez y resistencia
de las vigas en relacion con los pilares.
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1
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I_l 4—— Pértico plano
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Figura 6 Emparrillado de vigas principales y secundarias

Dimensiones del pértico

De acuerdo con las dimensio-
nes de los pérticos estudiados, el
campo de aplicacion esta limitado a:

» La altura maxima de los pilares es
de 6,0 m en las plantas bajas y de
5,0 m en las demas

e La luz maxima es de 12,0 my la
minima de 4,50 m

* La relacién entre la anchura maxi-
ma y minima de los vanos del por-
tico no es mayor de 2

La altura real del pilar debe limi-
tarse porque la rigidez al pandeo late-
ral es inversamente proporcional al
cuadrado de la longitud de la barra.

En la tabla 1 se indican otras limita-
ciones.

En la practica estos limites no
son una restriccion caprichosa.

Perfiles estructurales

Los perfiles pueden ser de
acero S235, S275 o S355 o de un

Dimensiones relativas

Minima

Méaxima

Anchura de la nave:
altura de la planta
(planta baja)

0,75

2,00

Anchura de la nave:
altura de la planta
(plantas superiores)

0,90

2,50

Anchura maxima
de la nave:
anchura minima
de la nave

1,00

2,00

Tabla 1
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Plantas bajas 6,0m

Otras plantas 50m

uniones con resistencia plastica parcial,
gue se deforman plasticamente, todas las
uniones deben disefiarse con la suficiente
capacidad de rotacion.

Tabla 2 Altura maxima de los pilares

acero con propiedades estructurales similares.
Debe utilizarse el mismo grado de acero en
todos los perfiles del portico. Ademas:

e para las barras horizontales deben utilizarse
perfiles en |1 o en H laminados en caliente

e para las barras verticales deben utilizarse
perfiles universales para pilares, perfiles HE
o similares

* los perfiles deben orientarse de forma que
las cargas en el plano del portico tiendan a
provocar la flexion alrededor del eje mayor.

» Todas las secciones transversales de pila-
res y vigas deben ser de Clase 1

A continuacién se ofrecen las razones de
estas limitaciones.

El método no ofrece un calculo exacto de
los momentos en los extremos de los soportes. En
consecuencia, para estas barras deben utilizarse
perfiles con un considerable momento de resis-
tencia al pandeo, como los HE, UC y similares.

Los perfiles de los pilares deben orientar-
se tal como se indica porque el estudio [7] no
examina estructuras en las que las vigas se aco-
plan al alma de los pilares. Aln no se dispone de
un método aceptado para predecir el comporta-
miento de tales uniones.

La orientacién recomendada de los perfi-
les de las vigas es una practica habitual. Es
necesario seguirla para proporcionar rigidez en
el plano del portico.

Uniones viga-pilar

Deben utilizarse uniones de placa de testa
ampliada (figura 7a) o enrasada. Las uniones de los
poérticos de momento del viento forman parte del
tema tratado en la leccion 13.5. Es importante
advertir que dado que el método tiene por resultado

Bases de pilares

Los pilares deben conectarse rigidamente
a los cimientos por medio de bases disefiadas
de acuerdo con la practica habitual para este tipo
de construcciones.

Los porticos con bases articuladas estan
excluidos de estas recomendaciones. Ello se

\

\

(a) Placa detesta ampliada (para empotramiento)

\

\

(b) Placadetesta (para articulaciones)

Figura 7 Uniones con placa de testa
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debe a que los pilares con bases articuladas
necesitan grandes longitudes de pandeo para
estar disefiadas con seguridad. Ademas, estas
barras provocan una gran flecha lateral en la
planta baja de la estructura.

Cargas

El campo de aplicacién esta restringido a
los siguientes valores de carga:

e la carga permanente total (sin mayorar)
mas la carga impuesta (sin mayorar) no
deben superar los 12,5 kN/m?2

* las cargas de viento deben basarse en una
velocidad del viento correspondiente a una
rafaga de tres segundos, a una velocidad
minima de 37 m/s, medida a 10 m por enci-

ma del suelo en una situacién abierta y para
un periodo de vida de 50 afios

* la carga de viento no debe ser tal que con-
dicione el célculo de ninguna viga

La tendencia a subdimensionar los pilares
y uniones debido a despreciar los momentos en
el extremo debidos a las cargas gravitatorias
(figura 3), aumenta si la carga de viento es baja.
Las restricciones sobre la carga gravitatoria
maxima y la velocidad minima del viento restrin-
gen esta tendencia.

Si la carga de viento es tan alta que
empieza a condicionar el calculo de las vigas, es
mejor disefiar el pdrtico como de uniones rigidas.
Ello se debe a que el estado limite de servicio por
desplazamiento lateral gobierna el calculo.
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4.  ANALISIS GLOBAL PARA
ESTADOS ULTIMOS
EXTREMOS

Combinaciones de carga

En el calculo deben utilizarse las siguien-
tes combinaciones de carga:

« 1,35 (carga permanente) + 1,50 (carga
impuesta)

« 1,35 (carga permanente + carga impuesta +
carga de viento)

e 1,35 (carga permanente) + 1,50 (carga de
viento).

Las imperfecciones del pértico deben
tenerse en cuenta aplicando las fuerzas horizon-
tales equivalentes, de acuerdo con las reglas del
Eurocaddigo 3 [1].

La carga gravitatoria alterna (alternando
tramos cargados y tramos sin carga) puede ser
critica en el calculo de los pilares internos y, por
tanto, debe tenerse en cuenta en los pérticos de
varios vanos.

Normalmente la combinacién de cargas
1,35 (carga permanente) + 1,50 (carga del vien-
to) gobernara el disefio de las uniones como
componentes resistentes al momento.

Momentos y esfuerzos internos debidos a la
carga gravitatoria

Bajo carga gravitatoria, debe preverse
la resistencia parcial de las uniones entre una
viga y un pilar por un momento de empotra-
miento en el extremo igual al 10% del momen-
to positivo de la viga, suponiendo que esta
esté libremente apoyada. Ademas, se deberia
suponer que el esfuerzo cortante en el extre-
mo de la viga actia sobre el pilar a una dis-
tancia de 100 mm de la cara del soporte. A
pesar de lo cual los momentos internos de las
vigas deben calcularse para una luz igual a la
distancia entre las lineas medias de los pila-
res.

Todos los pilares deben disefiarse para
resistir la suma algebraica de los momentos de
las vigas del mismo nivel de ambos lados (del
pilar) ademas de los momentos debidos a la
excentricidad de las uniones. El momento neto
aplicado en cualquier nivel debe dividirse entre
los tramos del pilar por encima y por debajo del
nivel y proporcionalmente a la rigidez de cada
longitud.

Los momentos aplicados al pilar debido a
la fijacién parcial y la excentricidad deben supo-
nerse gque no afectan a los niveles por encima y
por debajo del nivel en el que son aplicados.

La anterior suposicion de un momento de
extremo igual al 10% del momento libre combi-
nado con los momentos debidos a la excentrici-
dad de las uniones reduce un poco la tendencia
del método de subdimensionar los pilares y las
uniones.

Momentos y esfuerzos internos debidos a la
carga horizontal

Las cargas horizontales de célculo surgen de:

» imperfecciones de ejecucion como falta de
verticalidad, representada por fuerzas hori-
zontales

» carga de viento

El andlisis de los momentos y fuerzas
internas debidos a la carga horizontal debe rea-
lizarse por medio del “método del portico” [2]. Se
aplican las siguientes hipotesis:

« las cargas horizontales se aplican a nivel de
los forjados

 hay un punto de inflexién a mitad de la altu-
ra de cada forjado

* hay un punto de inflexion a mitad de la lon-
gitud de cada viga

» cada vano actia como un poértico simple y
la carga horizontal total se divide entre los
vanos proporcionalmente a sus luces

350



Bi...

ANALISIS GLOBAL PARA ESTADOS...

En la figura 1b se muestran los puntos de

inflexidn supuestos para un portico de una nave.

L
Wi— > o
AO oD Hy
W, —» o
Co oF H>
Wy —> o
(@
lD W,/2
W,/2 -
l W;H,/(2L) TWl /(2L)
1/2 T W,/2 l D
—>0 —>0
W, ——
W, +W.)/2 F W ,+W,)/2
CI (W1+W5) 6 (W1+W5)
W H /L +(W+W ) H,/2L W H /L +(W+W ) H /2L

(b)

Figura 8a-b Analisis por el método del portal

Analisis por medio del “método del portico”

Consideremos la parte superior del
portico de un vano de la figura 8a. La parte
superior del diagrama de la figura 8b mues-
tra las fuerzas ejercidas sobre la parte del
portico situada por encima de los puntos de
inflexion A y D, mientras que la parte inferior
muestra las de la parte ABCDEF del pértico.
En la siguiente deduccidn, la fuerza axial de
compresion se denota como N.

Las fuerzas axiales de compresién
en Ay D se obtienen aplicando momentos
alrededor de A y de D y considerando un
estado de equilibrio vertical. Momentos apli-
cados alrededor de A:

NpL =W, H; /2 D
Entonces:
Np =W, H, /(2L) 2)

Dado que N + N, = 0 se obtiene que:

Ny =-W; H, /(2L) 3)

Dado que ahora se conocen estas
fuerzas, pueden calcularse las fuerzas axia-
les sobre C y F aplicando momentos alre-
dedor de F o C para la zona ABCDEF y por
medio del equilibrio vertical. Momentos apli-
cados alrededor de C:

(Ng - Np) L =W, (Hy +H,)/2 + W, H, /2(4)

Sustituyendo N en la ecuacion (2) y
despejando:
Ng=W; H; /L+ (W, +W,)H,/(2L) (5)
Para tener equilibrio vertical, N + N
= 0y por tanto puede encontrarse N.

W, H; /4 nos ofrece los momentos en
los pilares a nivel de la cubierta. Por equili-
brio, estos momentos son también los
momentos en los extremos de las vigas de
cubierta.
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El momento en el pilar
superior en B debido a la fuerza en
A es también W; H; /4, mientras
que el pilar inferior de B debido a la
fuerzaen C es (W, + W,) H, /4. A
sotavento del pértico se aplican los
mismos valores. Se deduce que el
momento en cada extremo del
pilar BE, que resiste la suma de los
momentos en el extremo del
soporte en B o E, lo ofrece:

Mgg = Mgg = (W3 Hy + (W; + W,)
H,)/4 (6)

Para las demés plantas del
pértico, o para otras naves en una
estructura de varias naves, puede
seguirse un procedimiento de cal-
culo analogo.

El diagrama de momentos
flectores resultante para un porti-
co de una nave completo se
muestra en la figura 2b.
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W,H,/4
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(WqH +(W+Wo)H /4

W +W,)H /4
W H /4 - (W1 +W)H

Figura 8c Analisis por el método del portal
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5. CALCULO DE VIGAS PARA
ESTADOS LIMITE ULTIMOS

Dado que el método del momento del
viento puede justificarse en parte como método
de calculo plastico, las secciones transversales
deben poder formar rétulas plasticas y participar

en los mecanismos de colapso. Para evitar el
agotamiento prematuro por abolladura, las sec-
ciones deben ser de Clase 1, Plastica.

No obstante, debe restringirse la resisten-
cia al momento al 90% del momento plastico,
para arriostrar a los soportes.
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6. CALCULO DE PILARES EN
ESTADOS LIMITE ULTIMOS

Longitudes de pandeo

Longitudes de pandeo para resistencia a
la compresion, P

Para comportamiento en el plano (flexion
alrededor del eje mayor):

Le=15L @)

Para comportamiento fuera del plano (fle-
Xién alrededor del eje menor):

Lg=10L ®)

Estas longitudes de pandeo son valores
nominales que, al igual que las demas recomen-
daciones, los estudios [7] demostraron que per-
miten obtener secciones de pilar adecuadas. El
valor para el comportamiento fuera del plano se
basa en que el pértico esta eficazmente restringi-
do contra desplazamiento lateral fuera del plano.

Esbeltez equivalente para el momento de
resistencia al pandeo, My

La esbeltez A\ ; puede calcularse supo-
niendo que los coeficientes k y k,,, de longitud de
pandeo indicados por el Eurocddigo 3 [1] se
refieren a elementos libremente apoyados y no a
empotrados. También debera tomarse como
coeficiente que corresponde a un elemento libre-
mente apoyado el coeficiente C,, necesario para
calcular A1 de un perfil en H.

Estos coeficientes son coherentes con el
célculo simple. Dado que los momentos de extre-
mo no se calculan por medio de un analisis exac-
to, debe tomarse el valor mas pesimista del coe-
ficiente C;, que corresponde a una flexion de
curvatura simple.

Momentos de calculo

En las distintas combinaciones, el
momento de extremo del pilar debe tomarse
como las suma de:

* el momento neto (es decir, sin equilibrio)
debido a las cargas gravitatorias y a la
excentricidad de las uniones

* el momento neto (es decir, sin equilibrio)
debido a los momentos de empotramiento
de las vigas que aparecen al someterlas a
cargas gravitatorias

» el momento debido a la carga horizontal

Dado que la carga horizontal puede inver-
tirse, el momento total debe calcularse sumando
las magnitudes numéricas de los momentos
componentes.

Clase de perfil

Los perfiles deben ser de Clase 1,
Plastica, por la misma razén que al disefiar las
vigas.

Comprobacion general del pandeo

Los perfiles propuestos deben satisfacer
las comprobaciones de flexion y compresién
axial combinadas indicadas por el Eurocddigo 3,
incluyendo la combinacion en la que el modo de
posible colapso es el pandeo por torsién lateral.
La férmula incluye la tolerancia por los efectos
beneficiosos del gradiente de momento por
medio de un coeficiente de momento uniforme
equivalente, 3. Dado que los momentos en los
extremos no se calculan mediante un andlisis
exacto, el coeficiente B debe tener el valor mas
desfavorable, correspondiente a la flexién de cur-
vatura simple.
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CALCULO PARA EL ESTADO
LIMITE DE SERVICIO

7.

Generalidades

La importancia de los desplazamientos
laterales en el célculo de pérticos sin arriostrar
estd influida por la relacion entre las cargas gra-

MomentoM 4

Los andlisis que tienen en cuenta la flexi-
bilidad de las uniones muestran que los despla-
zamientos laterales en poérticos calculados
segun el momento de viento son considerable-
mente mayores que las previstas suponiendo
uniones rigidas y, por lo que se sabe, las estruc-
turas con tales porticos no presentan dichas
deformaciones en la préactica.

El aumento de la flecha indi-
cado por dichos andlisis depende
de la relacibn momento-rotacion (M
- ) de las uniones. El aumento cal-
culado de la flecha es grande si la
relacion M - | esta representada
mediante una aproximacion elasti-
ca-plastica (figura 9). Si M - | esta
representada por una curva no
lineal sin plataforma (figura 10) el
aumento calculado es menor. Esta
Ultima se acerca mas al comporta-
miento experimental de las uniones
(figura 11).

Incluso con una aproxima-

Figura 9 Relacién M-@: modelo elasto-plastico

vitatorias y de viento. Incluso aun-
que el calculo de algunos poérticos
esté gobernado por la limitacién
del desplazamiento lateral, en
otros un calculo en el estado limite
ultimo conducird a una estructura
suficientemente rigida.

Los reglamentos de disefio
proporcionan limites recomenda-
dos de las flechas, pero estos limi-
tes no son criterios de servicio,
mas bien estan destinados a com-
pararse con los resultados de los
célculos, normalmente sobre porti-
cos elementos de acabado. La jus-
tificacién de estos limites radica en
la experiencia satisfactoria de las
estructuras en la practica.

Momento M
A

v

cion elastica-plastica, los estudios
[7] demuestran que los pérticos cal-
culados segun el momento de vien-
to sometidos sélo a cargas de vien-

Giro @

v

Giro ¢

Figura 10 Relacién polinémica M-
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A
Momento M

Placa de testa ampliada

I

Nudo con angulares superior
einferior

T

7™ Placadetesta

Giro @

Figura 11 Ejemplos caracteristicos de momentos-giro en uniones atornilladas

to ligeras no presentaran flechas mas del limite
de 1/500 de la altura total indicado por el
Eurocaddigo 3 [1].

En pérticos con carga de viento alta, en
los que las flechas son criticas, la representacion
no lineal de comportamiento de las uniones ofre-
ce un aumento en la flecha hasta del 60% [7].

Recomendaciones

De acuerdo con la practica habitual, el
célculo realizado para el estado limite dltimo
debe realizarse sobre un poértico elastico con
uniones rigidas para determinar las flechas por
desplazamiento lateral.

Si las flechas son inaceptables, debe revi-
sarse el disefio para proporcionar una rigidez
adicional:

» deben cambiarse los detalles de las unio-
nes para que tengan mayor rigidez y pue-
dan considerarse rigidas

« deben aumentarse las secciones de las
barras

Si las flechas del pértico rigido son acep-
tables, deben aumentarse los valores un 60%. Si
los valores aumentados son inaceptables, debe
redisefiarse el pértico siguiendo las recomenda-
ciones del parrafo anterior. Si son aceptables, ha
finalizado el disefio de las barras.
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8.

RESUMEN FINAL

Las hipétesis del método del momento del
viento dejan el poértico determinado estati-
camente. Por tanto se evita la necesidad de
analisis repetidos para adecuarse a cam-
bios de tamafio de los perfiles.

El método tiende a sobredimensionar las
vigas y subdimensionar los pilares y unio-
nes viga-pilar. Esto debe tenerse en
cuenta introduciendo un momento de
empotramiento minimo en el extremo de
cada viga y en la hipétesis carga gravita-
toria.

Los estudios analiticos han demostrado que
los porticos de poca y media altura calcula-
dos con el método presentan una resisten-
cia general adecuada.

Se han presentado recomendaciones de
calculo coherentes con el Eurocodigo 3.
Estas recomendaciones buscan conseguir
un nivel de seguridad mas uniforme en
todas las piezas del pértico.

Las uniones deben disefiarse con una
capacidad de rotacion suficiente para defor-
marse plasticamente como parte de un
mecanismo de rotula plastica.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Problema resuelto 16.2: Disefio segun el momento del viento
de edificios de varias plantas
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1. PORTICOS Y CARGAS

El pértico plano para el que se ofrecen los célculos forma parte de una
estructura metalica acorde con el plan de conjunto del pértico especificado para la
aplicacion del método. En particular:

» el poértico plano esta arriostrado eficazmente contra el desplazamiento
horizontal fuera del plano a nivel de la cubierta y en todos los niveles de
forjado.

» el emparrillado de vigas s6lo comprende vigas primarias, con los elemen-
tos de forjado y cubierta extendidos entre las mismas.

LA 1] {n]

.+ I A
B Gkt £
| -
17 0k E
[m]
! | -
14.2kM | E
I ' | -
e | . — I

13.0kM | . |
i |
' =
: Dy,
_ 1 ) _ L .

£,0m &,0m B.OM 5.0m

El pértico cumple los requisitos siguientes:

* el pdrtico no supera las ocho plantas

» anchura de la nave: altura de la planta = g =12
(planta baja)
Este valor esta entre 0,75y 2,00 [ Correcto

e anchura de la nave: altura de la planta = % =15

(plantas superiores)
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Este valor esta entre 0,90 y 2,50 OO0 Correcto

L . L 6
* anchura maxima de la nave: anchura minima de la nave = E

Este valor esta entre 1,00 y 2,00 OO0 Correcto

 altura de la planta (planta inferior) =5m (<6 m)

 altura de la planta (otras plantas) =4 m (<5 m)

Este método de disefio no es un enfoque codificado sino una forma britani-
ca de practica de calculo. Los limites anteriores para la aplicacién de este
método provienen de la experiencia practica que estipula restricciones adi-
cionales sobre el valor maximo de las cargas sobre los forjados y de viento,
que se examinan a continuacion.

Cubierta (Cargas Caracteristicas)

Carga muerta 4,00 kN/m? 24,0 kN/m

Carga impuesta 1,50 kN/m?2 9,0 kKN/m

Forjados (Cargas Caracteristicas)

Carga muerta 4,50 kN/m? 27,0 kN/m

Carga impuesta 5,00 kN/m? 30,0 kN/m

La carga esta de acuerdo con el dominio de aplicacién especificado para el
método:

— total no ponderado a nivel del forjado = 4.50 + 5.00 = 9.50 < 12.50 kN/m?
O Correcto

— las fuerzas del viento se basan en una referencia a la velocidad del vien-
to que estéa por debajo del minimo recomendado de 37 m/s.

NOTA: La carga de viento en la cubierta incluye un parapeto.

Para simplificar este ejemplo, no se ha realizado ninguna tolerancia implici-
ta sobre el peso propio del cerramiento lateral.
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IMPERFECCIONES DEL PORTICO

2.

IMPERFECCIONES DEL PORTICO

¢ = kc ks ¢0

o, = 1/200

Ke = (0,5 + 1/n; )0°=
K = (0,2 + 1/ng )0°=

o = 0,837 x 0,671/200

Referencias

EC3

(0,5 + 1/5)0:° 0,837 5.2.4.3

(0,2 + 1/4)0° 0,671

= 1/356
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3. FUERZAS HORIZONTALES EQUIVALENTES

Techo

Debidas a la carga muerta 24 x (4 x 6)/356 = 1,62 kN 5.2.4.3(6)
Debidas a la carga impuesta 9 x (4 x 6)/356 = 0,61 kN

Suelos

Debidas a la carga muerta 24 x (4 x 6)/356 = 1,82 kN

Debidas a la carga impuesta 30 x (4 x 6)/356 = 2,02 kN
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COMBINACIONES DE ACCIONES PARA EL ELU

4.

COMBINACIONES DE ACCIONES PARA EL ELU

Las acciones se combinan segun procedimientos simplificados indicados en ECS3.

4.1 Cargas Muertas e Impuestas

Cubierta
Carga muerta 1,35 x 24 =
Carga impuesta 1,50 x 9 =

Fuerza horizontal equivalente:
Debidas a la carga muerta 1,35 x 1,62 =

Debidas a la carga impuesta 1,50 x 0,61 =

Forjados
Carga muerta 1,35 x 27 =
Carga impuesta 1,50 x 30 =

Fuerza horizontal equivalente:
Debidas a la carga muerta 1,35 x 1,82 =

Debidas a la carga impuesta 1,50 x 2,02 =

4.2 Cargas Muertas y de Viento

Aunque normalmente esta combinacion no sera critica para el calculo de las

barras, puede gobernar el proyecto de las conexiones.
Cubierta
Carga muerta 1,35 x24 =

Fuerza horizontal:

Fuerza equivalente debida a la carga muerta

Debida al viento 1,50 x 16,6

32,4 kKN/m
13,5 kN/m

2,19 kN

0,92 kN

3,11 kN

36,5 KN/m
45,0 KN/m

2,46 kN
3,03 kN
5,49 kN

32,4 KN/m

2,19 kN
24,9 kKN

27,1 kN

Referencias

EC3
5.3.3.1
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Forjados

Carga muerta 1,35 x 27 = 36,5 kN/m
Fuerzas horizontales:

Tercera planta

Fuerza equivalente 1,35 x 1,82 = 2,46 kKN
Viento 1,50 x 17,0 = 25,5 kN
28,0 kN

Segunda planta

Fuerza equivalente = 2,46 kN
Viento 1,50 x 14,2 = 21,3 kN
23,8 kN

Primera planta

Fuerza equivalente = 2,46 kN
Viento 1,50 x 13,0 = 19,5 kN
22,0 kN

4.3 Cargas Muertas, Impuestas y de Viento

Cubierta
Carga muerta 1,35 x 24 = 32,4 kKN/m
Carga impuesta 1,35x9 = 12,2 KN/m
Fuerza horizontal:
Fuerza equivalente debida a la carga muerta
1,35 x 1,62 = 2,19 kN
Fuerza equivalente debida a la carga impuesta

1,35 x 0,61 = 0,82 kN
Debida al viento 1,35 x 16,6 = 22,4 KN

25,4 kN
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Suelos
Carga muerta 1,35 x 27 = 36,5 KN/m
Carga impuesta 1,35 x 30 = 40,5 kN/m

Fuerzas horizontales:

Tercera planta

Fuerza equivalente:

Debidas a la carga muerta 1,35 x 1,82 = 2,46 kKN

Fuerza equivalente:

Debidas a la carga impuesta 1,35 x 2,02 = 2,73 kKN
5,19 kN
Debida al viento 1,35 x17,0 = 23,0 kN
28,2 kN

Fuerzas horizontales:

Segunda planta

Fuerza equivalente = 5,19 kN
Viento 1,35 x 14,2 = 19,2 kN
24,4 kN

Primera planta

Fuerza equivalente = 5,19 kN
Viento 1,35 x 13,0 = 17,6 kN
22,8 kN

369



5.

Bi...

ANALISIS DEL PORTICO SOMETIDO A FUERZAS
HORIZONTALES

Distribucion de los momentos internos en los apoyos:

El andlisis se realiza por medio del ‘método del portico’. Las figuras mues-
tran la forma del diagrama del momento flector. Para mayor claridad, se
muestran por separado las distribuciones de los momentos en los apoyos y
las vigas.

— . i
Hq b‘l _-"III !III."III II,"II ly
! ! ."II ! 1
- 1 -'"; -"llll £ .'ll"'
H:] "|rI.'III .,-".I-r I : ,('rr Jl.llll'
! / :’f / it
v b L £ f‘. & ! llll,.(
2 ¥ t
z"fﬁf 7
] a .-___,-"'"-. L i
s
H1 - e Jl/
o
&
Jr'.):",l // .l_.l"rqr "Sd
£ 1 [ P |

370

Referencias



rnu ANALISIS DEL PORTICO SOMETIDO...

Referencias

Distribucion de momentos internos en las vigas:

. . I, E I
Hy

/f/

#__.r"

-
-

5.1 Cargas Muertas e Impuestas

La cortadura haorizontal total se divide entre las naves en proporcion a su
luz. Para un apoyo interno, la cortadura se obtiene sumando las aportacio-
nes al mismo de las naves adyacentes. El momento interno se obtiene mul-
tiplicando la cortadura por la mitad de la altura de la planta (la distancia
supuesta entre el punto de inflexién y el extremo del apoyo).

Esfuerzo
Total cortante en Momer|1to flector
Corta- en el apoyo
Planta (kl—lil) dura el g(ﬁ)\lo)yo (kNm)
(kN)
Ext. Int. Externo Interno

4 3,1 3,1 0,4 0,8 0,4x20=0,8 0,8x20= 1,6
3 5,5 8,6 1,1 2,2 1,1x20=22 22x20= 44
2 55 14,1 1,8 3,5 1,8x20=35 35x20= 7,0
1 55 19,6 2,5 4,9 25%x25=6,2 49%x25=12.3

La fuerza horizontal H y los esfuerzos cortantes totales se basan en las fuer-
zas horizontales equivalentes totales (de calculo) generadas por las imper-
fecciones de desplazamiento horizontal iniciales. Los cambios en las fuer-
zas axiales de los apoyos, muy pequefios, se desprecian.
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Nivel Momento flector en el apoyo externo Momento flector
del (kNm) enla
forjado Apoyo superior Apoyo inferior viga (kNm)
Cubierta - 0,8 0,0+0,8=0,8
3 0,8 2,2 0,8+22=3,0
2 2,2 3,5 22+35=57
1 3,5 6,2 35+6,2=9,7

Los momentos internos de las vigas estan en equilibrio con los momentos

en el extremo de los apoyos.

5.2 Cargas Muertas y de Viento

Esfuerzo
Total | cortante en M(;rrr]\th;)F:‘(I;((:)tor
Planta (kl_lil) Cdczjr:: el g(ilo)yo (KNm)
(kN)
Ext. Int. Externo Interno

4 27,1 27,1 3,4 6,8 34x20= 6,8 6,8 x2,0=13,6
3 28,0 55,1 6,9 13,8 6,9x20=13,8 |13,8x2,0=27,6
2 23,8 78,9 9,9 19,7 99x20=19,7 |19,7x2,0=39,4
1 22,0 101 12,6 253 | 126x25=316 |253x%x25=63,3

El esfuerzo axial en un apoyo externo se obtiene tomando momentos alre-
dedor del punto de inflexién de la porcién del pértico que esta por encima del nivel
tratado. Las fuerzas son de compresién en el apoyo a sotavento y de traccion en
el apoyo a barlovento. El esfuerzo axial debido al viento en un apoyo interno es

cero.

Plant Momentos alrededor del punto de inflexion Ngqy
anta a mitad de la altura (kN)
4 24 Ngq = (27,1 x 2,0) 2,3
3 24 Ngq = (27,1 x 6,0) + (28 x 2,0) 9,1
2 24 Ngq = (27,1 x 10,0) + (28 x 6,0) + (23,8 x 2,0) 20,3

1 24 Ngq = (27,1 x 14,5) + (28 x 10,5) + (23,8 x 6,5)
+ (22 x 2,5) 37,4
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ANALISIS DEL PORTICO SOMETIDO...

Nivel Momento flector en el apoyo externo Momento flector
del (kNm) en la
forjado Apoyo superior Apoyo inferior viga (kNm)
Cubierta - 6,8 00+ 68= 6,8
3 6,8 13,8 6,8 + 13,8 =20,6
2 13,8 19,7 13,8+ 19,7=33,5
1 19,7 31,6 19,7 + 31,6 = 51,3
5.3 Cargas Muertas, Impuestas y de Viento
Esfuerzo
Total cortante en Momerllto flector
Corta- en el apoyo
Planta H dura el apoyo (kNm)
(kN) (kN)
(kN)
Ext. Int. Externo Interno
4 25,4 | 254 3,2 6,4 32x%x20= 64 6,4x20=128
3 28,2 | 53,6 6,7 | 134 6,7x20=13,4 | 13,4%x2,0=26,8
2 24,4 | 78,0 9,8 | 19,5 9,8x20=195 | 195%x2,0=39,0
1 22,8 | 101 | 12,6 | 25,2 | 12,6 x25=315 | 25,2x2,5=63,0
Plant Momentos alrededor del punto de inflexion Nsgq
anta a mitad de la altura (KN)
4 24 Ngyq = (25,4 x 2,0) 2,1
3 24 Ngq = (25,4 x6,0) + (28,2 x 2,0) 8,7
2 24 Ngq = (25,4 x 10,0) + (28,2 x 6,0) + (24,4 x 2,0) 19,7
1 24 Ngq = (25,4 x 14,5) + (28,2 x 10,5)
+ (24,4 x 6,5) + (22,8 x 2,5) 36,7
Nivel Momento flector en el apoyo externo Momento flector
del (kNm) en la
forjado Apoyo superior Apoyo inferior viga (kNm)
Cubierta - 6,4 00+64= 64
3 6,4 13,4 6,4 +13,4=19,8
2 13,4 19,5 13,4+ 19,5=32,9
1 19,5 315 19,5+ 31,5=51,0

Referencias
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Bi...

VIGA DE FORJADO

Curpn nosfanmemeoce disinibwida

Se toma un momento de empotra-

| miento bajo la carga de la gravedad igual al

374

10% del momento “libre”.

Se realiza una tolerancia para la rigidez parcial de las conexiones por el
momento supuesto en el extremo.

El momento en el extremo de la viga debido a las fuerzas equivalentes no se
considera dado que la carga gravitatoria en el centro del vano es mucho mayor.
No es necesario considerar la interaccion entre la cortadura y el momento
dado que la cortadura maxima se produce en los extremos de las vigas.

6.1 Cargas Muertas e Impuestas

Carga de calculo en ELU: W = (36,5 + 45,0) x 6 = 489 kN
0,9 WL 0,9 x489x%6
Mgy = = —_— = 330 kNm
8 8
_ W _ 489 _
Vgq = > = - = 245 kN
Mcrg S€ toma como W iy /yyg
Ymo se toma como 1,1
Para acero Fe 360: t<40 mm, fy = 235 N/mm?
Escoger IPE 500 Fe 360
h = 500 mm
b = 200 mm
ty = 10,2 mm
t = 16 mm
W, = 1928 cm?3

Referencias



“ITEA VIGA DE FORJADO

Referencias
La resistencia al momento esta limitada por el momento de fluencia de cal-
culo para proporcionar una restriccion direccional a los apoyos. Los detalles
del forjado deben ser tales que la viga esté eficazmente restringida frente al
pandeo lateral y por torsion lateral.
3
Mcrd = 1928 X107 x 235 kKNm = 412 kNm > 330 kNm Correcto
' 1,10x106
Aplicando la expresion simplificada para el area a cortadura A, EC3
5.4.6(4)
Y, 104> 500 x10.2x 235 654 kN > 245 kN Correct
= = >
pl.Rd ’ 3 x1,10 x 1000 orrecto
Comprobar que el perfil es de Clase 1 EC3
Tabla 5.3.1
€ = &: 1
fy
Resistencia del ala
0,5 %200
clt; = —_— = 6,25<10¢ Correcto
16
Alma
500 -2 (16 + 21)
dft,, = = 41,8<72¢ Correcto
10,2
Carga de célculo para el ELS:
Carga muerta 27,0 KN/m
Carga impuesta 30,0 KN/m
Flecha en el centro de la viga:
Dado que es poco probable que la flecha sea critica, se tratan las vigas
como libremente apoyadas, es decir, se ignoran los momentos de empotra-
miento en los extremos.
Se supone que no hay precurvado.
Flecha debida a las cargas permanentes
E
5x(27 x6) x 6000 3 cl 4253
) = 7 Mm=45mm = —— - dely
1 384 x210x 48200 %10 1330 Tabla 4.1
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Fecha debida a la carga variable

5= 5x(30 x 6) x6000° B Lo

2~ 384x210x 48200x104 MM =50 mm = r-< =05 Correcto
_ _ L L

Omax = 01 t9; = 9,5 mm = 537 750 Correcto

6.2 Cargas Muertas y de Viento

Momento de calculo en el extremo de la viga debido a la fuerza horizontal =
51,3 kKNm

Por inspeccién, esta combinacion de cargas no es critica.

6.3 Carga Muerta, Impuesta y de Viento

Momento de calculo en el extremo de la viga debido a la fuerza horizontal =
51,0 kKNm

Por inspeccién, esta combinacion de cargas no es critica.
Adoptar IPE 500 Fe 360

(Nota: Las fuerzas axiales en las vigas debidas al viento son pequefias y se
desprecian.)

Referencias




“ITEA CALCULO DE APOYOS

Referencias

7. CALCULO DE APOYOS

Empalmes por encima de la viga del forjado de la segunda planta.
Céalculos estaticos necesarios para las plantas tercera y primera.

Datos para el calculo de los momentos de los apoyos:

7.1 Cargas Muertas e Impuestas

Reacciones Momento Momentos
enla de empotramiento debidos a
viga del 10% fuerza hor.
Planta
Muerta | Impuesta| Muerta | Impuesta | Externo Interno
(kN) (kN) (KNm) (KNm) (KNm) (KNm)
3 110 135 16,4 20,2 2,2 4.4
110 135 16,4 20,2 6,2 12,3

El momento de empotramiento se aplica en los extremos de las vigas y se
calcula como 0,1 WL/8.

7.2 Cargas Muertas y de Viento

Reacciones Momento Momentos
enla de empotramiento debidos a
viga del 10% fuerza hor.
Planta
Muerta | Impuesta| Muerta | Impuesta | Externo Interno
(KN) (KN) (KNm) (KNm) (KkNm) (KNm)
3 110 - 16,4 - 13,8 27,6
110 — 16,4 - 31,6 63,3

Por comparacién con el apartado 7.3 siguiente, esta combinacién de cargas
no sera critica para el calculo de los soportes.
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7.3 Cargas Muertas, Impuestas y de Viento

Bi...

Reacciones Momento Momentos
enla de empotramiento debidos a las
viga del 10% fuerzas internas

Planta
Muerta | Impuesta| Muerta | Impuesta | Externo Interno
(KN) (KN) (KNm) (KNm) (KNm) (KNm)
3 110 122 16,4 18,2 13,4 26,8
110 122 16,4 18,2 31,5 63,0

8. APOYO INTERNO

Adviértase que para simplificar no se ha tomado en cuenta ninguna de las
simplificaciones permitidas para la carga impuesta.

8.1 Cargas Muertas e Impuestas

Carga (kN)* Carga total
- Peso
Perfiles propio
Planta LHS huecos del apoyo | Muerta Impuesta
rectan- (kN) (kN)
(kN)
gulares
D97 D 97
4 4 198 82
41 41
D 110 D 110
3 4 422 352
1135 135
D 110 D 110
2 5 647 622
| 135 | 135
D 110 D 100
1 6 873 892
| 135 | 135
*D = Muerta. | = Impuesta.
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APOYO INTERNO: TERCERA PLANTA

8.2 Cargas Muertas, Impuestas y de Viento

Carga (kN) Carga total
: Peso
Planta Perfiles propio
LHS huecos del apoyo Muerta Impuesta
rectan- (kN) (KN) (KN)
gulares
D 97 D97
4 4 198 74
| 37 | 37
D 110 D 110
3 4 422 318
1122 1122
D 110 D 110
2 5 647 562
1122 1122
D 110 D 100
1 6 873 806
1122 122
9. APOYO INTERNO: TERCERA PLANTA
Probar HEA 240 Fe 360
h = 230 mm iy = 10,1 cm
b = 240 mm I, = 6,00 cm
ty = 7,5 mm Wel_y = 675 cm3
t = 12 mm Wyy = 745 cm3
r = 21 mm A = 76.8 cm2
Comprobar que el perfil es de clase 1:
Resistencia del ala
0,5 %240
clt; = T = 10,0<10& Correcto
Alma
230-2(12 +21)
dft,, = 41,8<72¢ Correcto

7,5

Referencias

EC3
Tabla 5.3.1
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Esbeltez y coeficientes de reduccién:eje yy

L = 40m
6000
[ = 15L =6,0m; A = —_— =594
y y 101
A = 93.9¢
O A y = )\y/)\l = 59,4/93,9 = 0,63

Para el pandeo alrededor del eje y-y, utilizar la curva de pandeo b
O Xy = 0,821
Esbeltez y coeficientes de reduccién:eje zz
4000
I = 10L =40m; A = —_— =66,7
y 60
O A = 66,7/93,9 = 0,71
Para el pandeo alrededor del eje z-z, utilizar la curva de pandeo c
O X 5 = 0,718

Para A1, tomar C; =10

0,9 L/i,

At = 25
B /i, ﬁd)
ﬂ+— DD
H 20 B%/thH
. \ ~ 0,9 x 4000/60 ~ 533
LT - 25 - ’
9.4 L [4000/60 ng)
g 20 H230112 Hy
0 N o= 53,3/93,9 = 0,57
0 X 7 = 0,900

9.1 Cargas Muertas e Impuestas

422 + 352 = 774 kKN

M, sq 4,4 KNm

Referencias

EC3
Cl.R2.2




“ITEA APOYO INTERNO: TERCERA PLANTA

Tomar el coeficiente de los momentos en el extremo ¢ = 1,0
Bwm = 1,8-0,7x1,0= 1,1
i Hy = 7\, (2 BMy -4) + (Wpl_y - WeLy)/\Ne'_y

= 0,63 (2 x 1,1 - 4) + (745 - 675)/675

= -1,03
ky = 1- (uy Ngqy )/()(y a fy) pero < 1,50
0-1,03x774x103 0
k = - : 10 0 = 1,54
y H0,821x7680 x 2351

O Tomar ky =1,50

Nsd +_ KyMy.sd
Xmin Afy/Ym1  Wpi.yfy/ W1

_ 744x103x11 | 15x44 x10°x11
~ 0,718x7680 x 235  745x103x235

il. Dado que el pandeo lateral por torsion también es un posible modo
de agotamiento, es necesaria una segunda comprobacion.

=0,70<1,0 Correcto

O Mo = 0,15x0,71x1,1-0,15=-0,0329
[-0,0329 x 774 x103LC
Kir = Sl [ pero<1,0
(10,718 x 7680 * 235 [
O ks = 1,0
Nsd N kLT My. sd
XzAfy/ W1 Xt Wpl.y fy/Ym1
3 6
- _raax1o°xdl | 10x44x10°x11 0,69 <1,0 Correcto

0,718 x 7680 x 235 0,900 x 745 x 103 x 235

Referencias
EC3

Fig. 5.5.3
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9.2

9.3

Cargas Muertas, Impuestas y de Viento

Ngg 422+318 = T40kN

My.Sd 26,8 kNm
Tomar el coeficiente de los momentos en el extremo ¢y = 1,0
Bwm = 1,8-0,7x1,0= 1,1

i De los calculos previos, Hy = 1,03

L [0-1,03x740x103 0
y " F9.821x7680 x 235H]

=~
I

= 1,54

Ok, = 1,50

Nsd . kyMy.sd
XminAfy/VMl Wpl.yfy/yMl

740x103x1,1 . 15x26,8 x10%x1,1
0,718 x 7680 x 235 745x103 x 235

=0,88<1,0 Correcto

ii. De los calculos e inspecciones previos, k=10

Nsd N KLTMy . sd
XzAfy/ Y1 X1 Wiy fy/ Ym1

740x10%x11 . 1,0x26,8x10°x11

= =0,82 < 1,0 Correcto
0,718x7680 x 235 0,900 x 745 x 103 x 235

Patron de Carga Impuesta

Por inspeccidn, considerar las cargas muertas, patrones de carga y de viento.

Considerar las cargas impuestas en una viga de la tercera planta y en
ambas vigas de la cubierta:

Nggy =  740-122 618 kN

0,23

Momento de excentricidad (232 - 110) §0,1+ E = 26,2 kNm

Referencias

EC3
Fig 5.5.3
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CATEE maerts ¢ ympUasd

L T e e e Ty g W e e T Cukicctn 0D nig [ ) 11ﬂ
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Cargm mucris Ccge mucald

£ iznpmcith Aol ace 237k M 110N

Jer piaa WP’_I E‘*E_HE‘I E_:_HJ‘U

1—'.
Pulad & valcular

Momento de empotramiento del 10% 16,4 + 18,2 - 16,4 = 18,2 kNm
44,4 KNm

Dado que el coeficiente de rigidez de las longitudes de los apoyos superior
e inferior no supera 1,5, dividir equivalentemente el momento entre las lon-

gitudes de los apoyos superior e inferior: 22,2 KNm
Momento debido a las fuerzas horizontales 26,8 kNm
My g4 total = 49,0 kNm

Tomar el coeficiente de los momentos en el extremo ¢ = 1,0
Bwm = 1,8-0,7x1,0= 1,1

i De los calculos previos, Wy = -1,03

0-1,03x618x103 0
y H0.821x7680 x235H

1,43

Nsd . _ KyMy.sd
Xmin A fy/yMl Whpli .yfy/ Ym1

_ 618x103x11 | 1,43x49x108x1,1
T 0,718x7680 x 235  745x103x 235

=0,97<1,0 Correcto

i. De los calculos e inspecciones previos, k 1+ = 1,0

Nsd N KLT My . sd
XzAfy/ W1 Xt Wpi.y fy/ Ym

__618x103x11 . 1,0x49x105x11
= 0,718x7680 x 235 0,900 x 745 x 103 x 235

=0,87 <1,0 Correcto

O Adoptar HEA 240 Fe 360
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10. APOYO EXTERNO

10.1 Cargas Muertas e Impuestas

Bi...

Carga (kN) Carga total
Peso
Perfiles propio
Planta huecos del apoyo Muerta Impuesta Viento
rectan- (kN) (kN) (kN) (KN)
gulares
D 97
4 4 101 41 -
41
D 110
3 4 215 176 -
135
D 110
2 5 330 311 -
135
D 110
1 6 446 446 -
135
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“ITEA APOYO EXTERNO

Referencias

10.2 Cargas Muertas, Impuestas y de Viento

Carga (kN) Carga total
Peso
Perfiles propio
Planta huecos del apoyo Muerta Impuesta Viento
rectan- (kN) (KN) (kN) (KN)
gulares
D 97
4 4 101 37 2
| 37
D 110
3 4 215 159 9
122
D 110
2 5 330 281 20
1122
D 110
1 6 446 403 37
122
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Bi...

APOYO EXTERNO: TERCERA PLANTA

Probar HEA 240 Fe 360

Segun los célculos previos, el perfil es de clase 1. Los valores de esbeltez
y los coeficientes de reduccién adecuados son como los determinados en

célculos previos.

11.1 Cargas Muertas e Impuestas

Ngqy = 215 + 176 = 391 kN

G ugp
|_| . I 135

T4EhM
2ad oo
0,23
Momento de excentricidad 245 ED,H E = 52,7 kKNm
Momento de empotramiento del 10% 16,4 + 20,2 = 36,6 KNm
89,3 kNm

Dividir equitativamente entre las longitudes superior e inferior del soporte:

44,7 KNm
Momento debido a las fuerzas horizontales 2,2 KNm
My gq total = 46,9 kNm

Tomar el coeficiente de los momentos en el extremo ¢y = 1,0
Bwm = 1,8-0,7x1,0= 1,1

i De los calculos previos, Hy = -1,03

0-1,03x391x103 O
y H0.821x7680 x235H

= 1,27

Nsd + Ky My. sd
XminAfy/VMl Wpl.yfy/yMl

_391x10%x11 |, 1,27x46,9x10%x11
0,718 x 7680 x 235 745%x103% 235

i De los calculos e inspecciones previos, k=10

=0,71<1,0 Correcto

Referencias



“ITEA APOYO EXTERNO: TERCERA PLANTA
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Nsd N KLTMy . sd
XzAfy/ Y1 X1 Wiy fy/ Ym1

3 6
= _391x10°x11 |, 10x469x10°xLl _466.10 Correcto

0,718x 7680 x 235 0,900 x 745 x 103 x 235

11.2 Cargas Muertas, Impuestas y de Viento

Ngqy = 215+ 159+ 9= 383 kN

G ui
|_| . | 135

T45hM
Zad oo
0,23
Momento de excentricidad 232 ED,H E = 49,9 kNm
Momento de empotramiento del 10% 16,4 + 18,2 = 34,6 KNm
84,5 kNm

Dividir equitativamente entre las longitudes superior e inferiordel soporte:

42,3 KNm
Momento debido a las fuerzas horizontales 13,4 kNm
My g4 total = 55,7 kNm

Tomar el coeficiente de los momentos en el extremo ¢ = 1,0
Bwm = 1,8-0,7x1,0= 1,1

i De los calculos previos, Hy = -1,03

(0-1,03x383x103 [
y 1- 19,821x7680 x 2351

= 1,27

Nsd + ky My.Sd
Xmin Afy/Ym1  Wpi.y fy/ Y1

383x103x1,1 +1,27x55,7 x10%x1,1

=0,77 <1,0 Correcto
0,718 x 7680 x 235 745x103x235

ii. De los calculos e inspecciones previos, k=10
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Nsd + kLT My. sd

XzAfy/ W1 Xt Wol.y fy/Ym1

383 x108x11 | 10x557 x10°x11

- 0,718 x 7680 x 235 0,9 x 745 x 10° x 235

[J Adoptar HEA 240 Fe 360

Bi...

=0,71<1,0 Correcto

Referencias




“ITEA RESUMEN DEL CALCULO DEL ELEMENTO...

Referencias

12. RESUMEN DEL CALCULO DE ELEMENTOS EN ELU

IFE JaBd

IFE | 500

HER |40
HEA |240

WE| St

\FE | 300

HE& | 344
HEA | 349

Clase de acero Fe 360.

Los perfiles no justificados mediante calculos pueden resultar satisfactorios
por calculos similares a los indicados a continuacion.
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13. MOMENTOS Y ESFUERZOS INTERNOS
EN LAS CONEXIONES

13.1 Cargas Muertas e Impuestas

Bi...

Momento interno (kNm) Cortadura interna (kN)
Nivel
Muerta | Impuesta | Viento Muerta | Impuesta | “Viento”
Cubierta 14,6 6,1 0,8 97 41 0
Tercera
planta 16,4 20,2 3,0 110 135 1
Primera
planta 16,4 20,2 9,7 110 135 3
Nota: En esta combinacion, “viento” se refiere a las fuerzas horizontales

13.2 Cargas Muertas y de Viento

equivalentes que representan las imperfecciones del pértico.

Momento interno (kNm) Cortadura interna (kN)
Nivel

Muerta | Impuesta | Viento Muerta | Impuesta | Viento
Cubierta 14,6 0 6,8 97 0 2
Tercera
planta 16,4 0 20,6 110 0 7
Primera
planta 16,4 0 51,3 110 0 17
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MOMENTOS Y ESFUERZOS INTERNOS EN...

13.3 Cargas Muertas, Impuestas y de Viento

Momento interno (KNm) Cortadura interna (kN)
Nivel

Muerta | Impuesta | Viento Muerta | Impuesta | Viento
Cubierta 14,6 55 6,4 97 37 2
Tercera
planta 16,4 18,2 19,8 110 122 7
Primera
planta 16,4 18,2 51,0 110 122 17

Referencias
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.13: Proyecto de Porticos de Varias Plantas
con Resistencia Plastica Parcial y Uniones Semirrigidas
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Presentar y explicar los procedimientos
de proyecto de edificios de varias plantas rela-
cionados con el comportamiento de vigas, pila-
res y uniones. Se presta especial atencién a la
influencia del disefio de las uniones de resisten-
cia plastica parcial en el comportamiento de los
porticos.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Lecciones del Grupo 8:  Estabilidad
Aplicada

Lecciones del Grupo 13: Disefio de
Uniones

LECCIONES AFINES

Leccion 13.7: Uniones de Rigidez
Plastica Parcial para
Pérticos Semicontinuos
RESUMEN

Se trata la influencia de las uniones con
resistencia plastica parcial y semirrigidas en el
disefio de porticos de acero para edificios. Se
comentan las uniones calculadas plasticamente
en porticos diseflados segun la teoria de elasti-
cidad y de uniones calculadas elasticamente en
edificios proyectados segun la teoria de plastici-
dad. También se presenta informacion general
sobre partes relacionadas de EC3.
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1. INTRODUCCION

Las estructuras metalicas para edificios de
varias plantas estan formadas principalmente por
pilares y vigas. En la figura 1 se muestra una
estructura de varias plantas. En la estructura pue-
den distinguirse dos direcciones: una en que las
vigas y pilares estan dispuestas en porticos y otra
en la que los porticos se conectan a forjados o
vigas para formar una estructura tridimensional.

Es una practica habitual asegurar la esta-
bilidad de los porticos fuera del plano mediante
triangulacion, pantallas o nicleos, y similares. En
general los pérticos estan conectados a la estruc-
tura de arriostramiento mediante uniones articu-
ladas. En el plano, el pértico puede estabilizarse
mediante un sistema de arriostramiento o bien

Figural Ejemplo de una estructura de varias plantas

ser estable por si mismo (portico sin arriostrar).

En la linea | de la figura 2 se representa el
comportamiento mecanico de una unién. La figu-
ra muestra un diagrama momento-rotacion de
una unién en T de un pdrtico (union viga-pilar).
El comportamiento real de la unién puede repre-
sentarse mediante un diagrama bi o trilineal en el
gue pueden observarse varias caracteristicas.

 La resistencia (de calculo) de la unién.

e La rigidez de la unién al someterla a
momentos pequefios, linea lll de la figura 2.

* La rigidez de la union al someterla a
momentos de agotamiento, linea Il de la
figura 2.

» La capacidad de rotacion.

0 Plano de un
portico
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Rigidez bajo
momento
pequeiio

.

Resistencia de calculo

II

Rigidez bajo
momento
111 de agotamiento

Capacidad
rotacional

Conexion en T

Figura 2 Comportamiento semirrigido de conexiones practicas

Una unién pueden tener una resistencia
de célculo menor que la de la viga o soporte que
conecta. En tal caso, la unién se designa como
de “resistencia plastica parcial”. Si la rigidez de
la unién tiene una influencia significativa en la
estabilidad y las deformaciones del pértico, se la
puede contemplar como semirrigida o incluso
nominalmente articulada.

La influencia de las uniones en el com-
portamiento del pértico se trata independiente-

>
?

mente para los casos de uniones con resistencia
plastica parcial y semirrigidas.

En general, los poérticos arriostrados se
calculan en base a la resistencia y los porti-
cos sin arriostrar en base a las condiciones de
estabilidad y deformacién. En consecuencia,
las uniones con resistencia plastica parcial se
utilizan principalmente en los pérticos arrios-
trados y las semirrigidas en los no arriostra-
dos.
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2. CLASIFICACION DE
LAS UNIONES

En el Eurocédigo 3 se ofrecen criterios
para uniones viga-soporte nominalmente articu-
ladas, semirrigidas y rigidas en los que la distri-
bucién de las fuerzas y momentos de la estruc-
tura se determinan mediante las teorias elastica
o plastica. Las propiedades estructurales de las
uniones viga-pilar, como rigidez, resistencia o
capacidad de rotacion, deben estar de acuerdo
con las hip6tesis establecidas en el proyecto de
la estructura. Las propiedades estructurales de
una unién viga-pilar se indicaron cualitativamen-
te en la seccion 1.

La clasificacién de las uniones viga-pilar
proporciona al proyectista una respuesta rapida

Resistencia M
plastica
completa

Mb.ra
Resistencia

plistica
parcial

a la pregunta de como se comportard en la
estructura determinada una unién viga-pilar
dadas sus propiedades en un diagrama momen-
to-rotacion. Este comportamiento puede ser rigi-
do o semirrigido segun su rigidez, de resistencia
plastica total o parcial segln su resistencia al
momento, o ductil o fragil segun su capacidad de
rotacion. Estas propiedades se ilustran en la
figura 3. En esta figura, My, g4 representa el
momento plastico de célculo de la viga. A conti-
nuacion se comentan los limites entre las areas
de comportamiento de las uniones viga-soporte.

La flexibilidad de las uniones de una
estructura tiene influencia en la distribucién de
fuerzas y momentos de la misma. La estabilidad,
las deformaciones y los desplazamientos se ven
influidos de forma similar.

Ma

Figura 3 Tipos de conexiones viga-pilar

T A
40 |

Pértico no arriostrado
30 -

25
20 -

10 +

T T T T —»
2 4 6 8 10

I
|
|
I
|
I
1
| Pobrticoarriostrado
|
|
4

[0) Fragil Dactil [0}

|
L Elp
°

“eq—
&

El. El. Ie

Figura 4 Relacion entre la rigidez rotacional relativa (s) y la rigidez relativa viga-pilar (p) para pérticos arriostrados y sin

arriostrar, si FEg=0,95.Fg(-.,)
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CLASIFICACION DE LAS UNIONES

En algunos casos puede despreciarse la
flexibilidad de las uniones viga-pilar, p. €j., en
algunos casos puede suponerse gue la unién es
rigida y en otros que es una rétula. La hip6tesis
que puede asumirse depende del coeficiente de
rigidez entre la union viga-pilares y los vigas y
los pilares conectados.

El comportamiento estructural se anali-
zard por medio de la relacién entre los parame-
tros s y p. El parametro s es la rigidez relativa

., = S.lp ..
a la rotacion s = —— , donde s es la rigidez a

Elp
., . . Elp -
la rotacion de la unién viga-pilar y I_ es la rigi-
b

dez a la flexién de la viga. El parametro p es la
relacion entre la rigidez a la flexiéon de la viga y

del pilar, es decir p= Elb—'lc , donde Elb esla

k-l Ib

rigidez a la flexion de la viga y % la del pilar.
C

En pérticos de una sola planta y un vano,
arriostrados o no, las relaciones entre s y p pueden
determinarse tal como se muestra en la figura 4.

La relacién puede determinarse como un
coeficiente constante entre la carga de pandeo
de Euler del pértico con uniones semirrigidas y la
carga de pandeo de Euler del mismo portico
pero con uniones rigidas. Para este coeficiente,
de acuerdo con el Eurocodigo 3, se escoge el
valor 0,95.

En la figura 4 se muestra la relacion entre
S y p del pértico tanto arriostrado como sin
arriostrar. La razén matemética de estas relacio-
nes se indica en la documentacion previa de este
tema del Eurocédigo 3 (9).

Con la ayuda de la formula de Merchant-
Rankine (leccién 9.7) para pérticos no arriostra-
dos, puede mostrarse la influencia de una reduc-
cion del 5% de la carga de pandeo de Euler en
la resistencia a la carga del pértico. La reducciéon
es una consecuencia de la rigidez reducida de
las uniones viga-pilar.

Supongamos que FpI es la carga de agota-
miento plastico del pértico y que FE(§ - ) €S la
carga de pandeo de Euler del p6rtico con uniones
perfectamente rigidas. Entonces, la carga de pan-
deo de Euler del pdrtico con uniones semirrigidas
y con una flexibilidad tal que la carga de pandeo
de Euler es un 5% menor que si tuviera uniones
perfectamente rigidas es F(s) = 0.95 F¢ S = o)

Supongamos que F¢ G=w) = k. Fpl.

Si se utilizan uniones con una rigidez
reducida tal que la carga de pandeo de Euler se
reduce un 5%, es valido:

Segun la féormula de Merchant-Rankine
para la determinacion de la resistencia a la carga

g1, 1

del portico sin arriostrar, Fcr=B:
pl FEH

puede demostrarse que la resistencia a la carga
no caera mas del 5%.

La figura 4 muestra la relacién entre la
geometria del portico y la relacién de rigidez a la
flexion entre la union y la viga para estas rigide-
ces rotacionales de la unién, que se puede supo-
ner perfectamente rigida dado que su flexibilidad
provoca una caida de la resistencia a la carga
del pértico menor del 5%.

Para el calculo del pértico se precisan
todos los datos geométricos. Estos datos son los
perfiles utilizados como pilares y vigas y la dis-
posicién de las uniones viga-pilar. La disposicién
de las uniones permite determinar la relacion
entre momento y rotacion utilizando el anexo J
del Eurocdédigo 3. Con estos datos pueden deter-
minarse los parametros s y p y, mediante la figu-
ra 4, la influencia de la rigidez de la unién en la
distribucién de los esfuerzos y momentos y en la
estabilidad del pértico.

Pero puede ser necesario realizar el calculo
sin conocer todos los datos y entonces es dificil
estimar de antemano la influencia de las uniones
en el comportamiento del portico. En el Eurocédigo
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se ofrece una simplificacion para este caso que
permite estimar la influencia de las uniones.

Si se elige un valor limite constante para el
coeficiente s, éste pasa a ser independiente del
parametro p. En pdrticos arriostrados el valor limi-
te es's = 8, y para los no arriostrados es s = 25.

En la figura 4 aparecen las lineas de s =
8y s = 25. Puede observarse que el valor limite
S = 8 abarca totalmente la relacién p-s para por-
ticos arriostrados. El valor limite s = 25 de los
porticos no arriostrados sélo abarca la relaciéon

Fg (1-25)
-10

F,

E.(8=00) A

100 —

96 —
95 7

92

85

84

p-S sip=1.4. Parap < 1.4 el valor limite s = 25
es, en principio, inseguro. Ahora estudiaremos la
situacion.

Los porticos para los que p < 0.1 no son
realistas, por lo que debe utilizarse el valor p =
0.1 como valor limite.

La figura 5 muestra la relacién entre p y
(Fg (s = 25)/Fe (5 = w))- 100%. Sip = 0.1 la carga
de pandeo de Euler basada en s = 25 no sera
mayor del 85% de la carga de pandeo Euler si el
valor de s es .

Figura5 Relacion entre Feis - o5/Fpg = o) Y P

v

__El.te
EL.L
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CLASIFICACION DE LAS UNIONES

La resistencia a la carga del portico en
base a la férmula de Merchant-Rankine se ha
reducido asi:

1 1 1
+

Fcr(§: ) Fpl FE(§: )

dgntje Fer 5 = ) € laresistencia a la no carga del
portico:

1 1 1
Fcr(§: ) Fpl XFpI
1 _g,.1pt
Fer(5=w) O X [Fpl
X
Fcr(§:oo)=m-|:pl 2

Se cumple la relacion:

1 1 N 1
Fer(s=25) Fpl 0.85 XFp

1 :B+ 1 Eli
U

Fer(s=25) 0.85 X OFpl
0.85X
Fcr(gzm)zm-lzpl (3)

La reduccién de la resistencia a la carga
es:

_ Fer(s=w) ~Fer(s=25)

A .100%
Fer(s = )
A=01 X—Jriu 100% )
i
0.85

Incluso para un portico relativamente
esbelto, particu!a}rmente Fe =25 = Fpir Iuego Si
X=1lareduccibn A=8% yparaX=2seralA=
5.6%.

Puede concluirse que s = 25 es un
valor limite suficientemente seguro para la

rigidez a la rotacion de las uniones viga-pilar
para considerarlas rigidas garantizando que
FE/FpI > 1.

Por lo que se refiere a la resistencia al
momento de las uniones entre viga y pilar, la
clasificacién es sencilla. Si la resistencia al
momento de la misma es igual a la resistencia
plastica de la viga conectada, la unién se con-
sidera de resistencia plastica total. Si no, se
considera con resistencia plastica parcial. A
partir de los limites de la rigidez a la rotacion
y a la resistencia al momento, se obtiene una
caracteristica bilineal de momento-rotacion,
mostrada mediante lineas de puntos en la
figura 6.

Si la caracteristica momento-rotacion de
una unién viga-soporte se encuentra a la izquier-
da y por encima de las lineas limite, la unién
puede clasificarse como rigida y de resistencia
plastica total.

El limite bilineal es bastante estricto al cla-
sificar las uniones viga-pilar en comparacién con
la caracteristica momento-rotaciéon de un perfil
de viga. Si el momento que actta sobre el perfil
de la viga supera la resistencia al momento elas-
tico, M, = 0.85 Mpl de un perfil en |, aparecera
plastificacion y disminuird la rigidez. Si se tienen
en cuenta las tensiones residuales, la plastifica-
cion empezara a M = 0.7 M. Por tanto, es razo-
nable cortar la caracteristica bilineal con una ter-
cera rama.

Los ensayos han demostrado que las
uniones viga-pilar con placas de testa pre-
sentan comportamiento elastico hasta, como
minimo, 2/3 de la resistencia al momento de
la unién. Partiendo de ello, se necesitan unio-
nes de resistencia plastica total para que el
comportamiento sea elastico hasta 2/3 de
Mpl,viga'

En teoria la resistencia plastica de un per-
fil de viga se alcanza con una rotacién infinita-
mente grande de la rétula plastica. En la practi-
ca, con una rotaciéon relativamente pequefa se
alcanza un gran porcentaje de la resistencia al
momento plastico.
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Valor limite bilineal simplificado

= &4
1 - — —— —
|
|
|
2/3 — |
|
| |
Semi-rigido | Valor limite proporcionado en EC3
|
' [
I I
| | ’
0 —
0,04 0,12 )
(a) Pérticos no arriostrados
sim<2/3 :m=25¢
Si2B3<m<1,0:T=(257+4)/7
Valor limite bilineal simplificado
A
m
1+—— e Y
|
|
| |
- |
23 Rigido | |
I I
I I
: Valor limite | proporcionado en EC3
|
Semi-rigido : I
|
I I
| ] ’
0 0,04 0,12

sl

(b) Pérticos arriestrados
sifi<2/3 :m=80
si2/3<m<1,0:m=(07¢+3)/7

M —_ Elp

Mp.Ra LsMp.ra

Figura 6 Valores limite entre conexiones rigidas y semirrigidas, segin EC3
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Ac ’
EI

}( I

g

Figura 7 Ejemplo general de una viga sujeta a carga con momentos en el extremo

En la figura 6 se muestran los valores limi-
te de los pérticos arriostrados y sin arriostrar
dados en el Eurocédigo 3. En dicha figura,
ambos ejes de la caracteristica momento-rota-
cion se han normalizado dividiendo el momento
por la resistencia de la viga al momento plastico,
de forma que M= M/M,;,. i, ¥ dividiendo la rota-
cion por una rotacion de're?erencia de forma que:

(—p: (plg\/lpl; viga - Iviga E (5)
U

Si la porcién aplicada de esta caracteristi-
ca de momento-rotacion se encuentra por deba-
jo de la linea adecuada de la figura 6, la unién
viga-pilar puede clasificarse como semirrigida,
de acuerdo con el Eurocddigo 3 (clausula
6.9.6.2), excepto si también satisface los requisi-
tos de una unién nominalmente articulada.

Los requisitos de capacidad rotacional
son distintos para pérticos arriostrados y sin
arriostrar. En el caso de los no arriostrados, la
capacidad de rotacién debe calcularse con
ayuda del andlisis global del poértico. Este calcu-
lo es como sigue: se supone que una viga tiene
una unién articulada en ambos extremos y que
estd cargada con una carga distribuida equiva-
lente transversal al eje, tal como se muestra en
la figura 7. Los extremos de la viga estan carga-
dos por momentos externos M. La rotacién debi-
da a la carga en el apoyo del extremo sera:

3
_ 9.1 M.l (6)
24.E.l 2E.Il

¢

En la figura 8 se muestran las caracteris-
tica de rotacién M- de tres uniones con resis-
tencias Mgq (I, 'y 11).

La linea Il representa una union cuya rigi-
dez sigue el modelo elastico mostrado en la figu-
ra 7. Al alcanzar la situacion de equilibrio no se
produce plastificacién en la viga. La rigidez de
esta union es:

S @)
(e e —
al” 1 MRd
24 2
Si:
- 8( Mrd *+ Mp | b) (8)

| 2

donde M, ,, es la resistencia al momento de la
viga en el centro del vano, esta rigidez puede
aplicarse en las tres situaciones.

Para S < Sy (Linea lll): habra plastifica-
cion en el centro del vano de la viga y la capaci-

. . , M
dad rotacional necesaria sera ?Rd. De hecho,

es lo que ocurrira siempre en las uniones calcu-
ladas plasticamente. Es importante comprobar si
la viga tiene suficiente capacidad de rotacion en
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Respuesta de la viga

Ny

Respuestas de las conexiones

I

@

ql? ]
24F1

Figura 8 Diafragma de la linea de la viga, en el que se muestran los efectos de las diferentes clases de conexiones

el centro del vano. En otras palabras: ¢ es el per-
fil un perfil de Clase 1 segun el Eurocédigo 3
(véase la Leccion 9.8.1(i)) en el centro del vano?

Si S =S (linea Il), no apareceran rotulas
plasticas en la estructura.

Si S > S (linea I) en las uniones apare-
ceran rétulas plasticas. En este caso, la capaci-
dad de rotacion de las uniones debe ser igual o
mayor que:

3 M
0= q.1°>  MRpd _ pl.b MRd (9)
24.E.l 2E.I 3.E.I 6.E.l

Se trata de la rotacion en la interseccion
entre la rama horizontal de la linea | y la linea (a)
de la figura 8. Si la resistencia al momento de la
unién se determina de forma conservadora, se
consigue un efecto positivo sobre la capacidad
de rotacion exigida de la unién. En uniones muy

flexibles (S < S;)) se consigue el mismo efecto si
se subestima la rigidez.

Para los pérticos sin arriostrar adn no se
dispone de una clasificacion segun la capacidad
de rotacion. Solo si la resistencia al momento de
la_union viga-pilar es mayor que 1.2 Mg, NO
es necesario comprobar la capacidad de rota-
cion. En la seccion de la viga adyacente a la
unién se formara siempre una rétula plastica. En
otros casos debe comprobarse la capacidad de
rotacion si se ha tenido en cuenta la redistribu-
cion de los momentos. La capacidad de rotacion
requerida de los pdrticos sin arriostrar debe cal-
cularse y comprobarse con respecto a la capaci-
dad de rotacién que se tiene en la unién. En los
porticos arriostrados, la capacidad de rotacién
requerida puede determinarse observando los
mecanismos gue se forman en la viga.

La clasificacion descrita anteriormente
puede utilizarse con seguridad también para pér-
ticos de varias plantas y varias naves (9).
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3. RELACION ENTRE EL
COMPORTAMIENTO DEL
PORTICO Y DE LAS UNIONES

La tabla 1 ofrece un resumen de las posi-
bles relaciones que puede ser necesario adoptar
al calcular pérticos y uniones. Los poérticos y las
uniones pueden calcularse mediante las teorias
plastica o elastica. Incluso es posible realizar los
célculos de los pérticos segun la teoria elastica 'y
los de las uniones segun la plastica y viceversa.

No obstante, hay una limitacién. Una
unién que permanece elastica hasta el agota-
miento sdélo puede utilizarse en porticos calcula-
dos mediante la teoria plastica si la resistencia al
momento calculada es mayor que la de la viga
conectada y los perfiles de las vigas son de clase
1 (véase la leccion 9.8.1(i)). Por tanto, para con-
seguir la suficiente deformacion plastica junto a
la unién es necesario que ésta sea de resisten-
cia plastica total.

El resumen la tabla 1 sélo es valido para
uniones con resistencia plastica parcial. Si la dis-
tribucién de fuerzas en una unién se basa en la
teoria elastica, en general la unién sera mas rigi-
da que si se calcula de acuerdo con la teoria
plastica. Claramente, esta afirmacion solo es
valida si la union cumple totalmente las hipotesis
aplicados en los célculos, sea segun la teoria
plastica o elastica. Puede explicarse tal como
sigue. Si se utiliza la teoria elastica es valida la
hipétesis de Bernoulli (las secciones transversa-
les se mantienen planas). Esta hip6tesis se apli-
ca para calcular la distribucién de fuerzas en los
tornillos que conectan la placa del extremo al ala
del pilar. En realidad, la placa de testa y el ala del

pilar deben permanecer planas. Si es asi, la
unién es rigida porgue la Unica deformacion la
provoca el alargamiento de los tornillos.

Si se utiliza la teoria plastica es necesario
gue los componentes de la unién se deformen
suficientemente para obtener una redistribucion
de las fuerzas y la formacion de un mecanismo
de agotamiento en el interior de la unién. La con-
secuencia es que una unidén como ésta es, en
general, menos rigida que una unién calculada
de acuerdo con la teoria elastica.

La tabla 1 muestra qué relaciones entre
los métodos de calculo de pdrticos y uniones
precisan una explicacién adicional. EI comporta-
miento de los porticos calculados elasticamente
con uniones totalmente rigidas calculadas elasti-
camente es hien conocido. En porticos calcula-
dos segun la teoria plastica no se permiten unio-
nes calculadas elasticamente que se mantengan
elasticas hasta el agotamiento, excepto si la
resistencia al momento de las uniones es mayor
gue la de las vigas conectadas. Por su parte, las
uniones calculadas de acuerdo con la teoria
plastica siempre pueden utilizarse en poérticos
calculados elasticamente.

En la tabla 1 se ofrecen referencias relati-
vas al calculo de porticos arriostrados de acuer-
do con la teoria elastica y teniendo en cuenta los
efectos de segundo orden. Estas referencias
comentan la utilizacion de la rigidez de la unién
junto con la rigidez a la flexion de la viga para
reducir la longitud de pandeo (elastica) del pilar.
En (10) se demuestra que este enfoque lleva a la
necesidad de resistencia tanto para la unién
como la viga.
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Unidn con resistencia plastica parcial

Calculo elastico

Célculo plastico

De De
Semi resistencia | resistencia
Rigida rrigida plastica plastica
total parcial
Arrios- | Practica Debe No se No se
trado | habitual conocerse esperan esperan
momento- problemas | problemas
rotacion particulares | particulares
Primer
orden Sin Ver Bibl. 4 Debe
arrios- conocerse la
trar caracteristica
momento-
rotacion
Teoria
elastica Arrios- | Ver Bibl. 4 Ver Bibl. Ver Bibl. 4 No se
trado 6y7 esperan
problemas
Incluidos los particulares
efectos de
segundo Sin Debe Ver Bibli. 5
orden arrios- conocerse la
trar caracteristica
momento-
Estruc- rotacion
tura
Arrios- Ver Bibl. 4 No se
trado esperan
problemas
particulares
Primer
orden Sin Debe
arrios- conocerse la
Teoria trar caracteristica
plastica No permitido momento-
rotacion
Arrios- Ver Bibli. 4 | Ver Bibl.
trado la3
Incluidos los
efectos de Sin Debe
segundo arrios- conocerse la
orden trar caracteristica

momento-
rotacion

Tabla 1 Resumen de Posibles Relaciones de Disefio entre los Pérticos y las Uniones

406




ITEA

UNIONES CALCULADAS PLASTICAMENTE...

4. UNIONES CALCULADAS
PLASTICAMENTE EN
PORTICOS CALCULADOS
ELASTICAMENTE

Al calcular la distribucion de esfuerzos en
un poértico mediante la teoria elastica, no se cal-
cula la resistencia a la rotura. En su lugar, se cal-
culan las fuerzas y momentos debidos a la carga
de célculo. Si la relacién n entre la carga de pan-
deo de Euler y la carga de célculo es pequenia,
digamos menor de 10 (véase la Leccion 9.7),
deben tenerse en cuenta los efectos de segundo
orden. Ello puede hacerse multiplicando los
componentes de los momentos debidos al des-
plazamiento lateral (en el caso de pérticos sin
arriostrar) por el coeficiente de ampliacién n/(n-
1). Si los momentos, calculados de esta forma
son menores que las resistencias a la rotura de
las distintas uniones, entonces dichas uniones
cumplen los requisitos de célculo.

En las uniones calculadas de acuerdo con
la teoria plastica, las deformaciones plasticas
aparecen al alcanzar la resistencia al momento
de agotamiento. Este efecto se tienen en cuenta
al calcular la carga de pandeo de Euler por
medio de la aproximacién bilineal del comporta-
miento de la unidn, que ofrece un resultado

seguro (8). En el caso de los pérticos arriostra-
dos, los momentos de las uniones debidos a las
cargas pueden estar subestimados si se utiliza
una rigidez a la rotacién baja. Por tanto, debe
tomarse un limite mayor para la rigidez de la
unién si se calculan valores seguros para los
momentos de las uniones. Este enfoque se con-
tradice con el consejo antes proporcionado, par-
ticularmente en la utilizacion de la rigidez secan-
te (aproximacion bilineal).

Hay bibliografia que demuestra que la utili-
zacion de la aproximacion bilineal de la rigidez de
la unién al calcular los momentos de la unién es
seguro si la union tiene suficiente capacidad de
deformacion. En el caso de los pérticos sin arrios-
trar, la utilizaciéon de un limite inferior para la rigi-
dez a la rotacion de la unién ofrecera valores mas
altos de los momentos en las uniones debido al
aumento de los efectos de segundo orden. No
obstante, el momento elastico de primer orden de
la union disminuye si se aplica una rigidez a la
rotaciéon menor. Un limite menor de la rigidez a la
rotacion de las uniones en el calculo elastico de
un pértico no arriostrado no lleva necesariamente
a un calculo elastico seguro del momento de la
unioén. Por tanto, es necesario utilizar uniones con
una capacidad de rotacién suficiente incluso en
un poértico calculado elasticamente.
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5. UNIONES CALCULADAS
ELASTICAMENTE EN
PORTICOS CALCULADOS
PLASTICAMENTE

En los poérticos donde se necesita mas de
una roétula plastica para alcanzar el mecanismo
de agotamiento plastico, la primera, segunda y
siguientes rétulas plasticas han de girar hasta
que se forme la rétula plastica ultima. Este requi-
sito es vdlido tanto para poérticos arriostrados
como sin arriostrar. No se deben utilizar uniones

con resistencia plastica parcial, que se mantie-
nen elasticas hasta el agotamiento, dado que su
capacidad de deformacion es insuficiente.
Anteriormente se ha proporcionado un método
para el calculo de la capacidad de rotacién
requerida de las uniones de los pérticos arrios-
trados. La capacidad de rotacion requerida en
los pérticos sin arriostrar es mayor y, de hecho,
debe calcularse para la geometria real del porti-
co. sin arriostrar. En la mayoria de los casos, sin
embargo, el limite superior de la capacidad de
rotacion esta alrededor de 0,04 radianes.
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6. RESUMEN FINAL

e El comportamiento real de las uniones lo
caracterizan:

* |a resistencia de célculo
* larigidez

* la capacidad de rotacién

» Las uniones con resistencia plastica parcial
y las semirrigidas tienen una gran influencia
en el comportamiento del portico.

» En los porticos arriostrados pueden utilizar-
Se uniones con resistencia plastica parcial.

» En los poérticos sin arriostrar pueden utili-
zarse uniones semirrigidas.

» Es posible definir limites trilineales entre los
comportamientos rigido y semirrigido.

» La capacidad de rotacion es un criterio
importante para la utilizacion segura de
uniones con resistencia plastica parcial.

» Es posible aplicar uniones calculadas elas-
ticamente en poérticos calculados plastica-
mente y viceversa. Las consecuencias de
esta aplicacién se tratan en los ultimos
parrafos de la leccion.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccidon 16.14: Métodos de Analisis de Porticos
de Nudos Rigidos
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Ofrecer al proyectista un conocimiento
mas profundo de como analizar una estructura
porticada con conexiones rigidas y describir las
comprobaciones que realizar de acuerdo con el
Eurocaodigo 3 [1].

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Leccion 9.11; Pérticos

Leccion 16.8: Clasificacion de Porticos

de Varias Plantas

LECCIONES AFINES

Leccion 16.2; Andlisis de Poérticos:
Introduccién y Andlisis
Elastico

Leccion 16.3; Andlisis de Pérticos:
Analisis Plastico

Leccion 16.7; Anatomia de Edificios de

Varias Plantas

Lecciéon 16.10: Edificios de Varias

Plantas Arriostrados e
intraslacionales

RESUMEN

En esta leccién se abordan los temas
siguientes:

» Analisis elastico global de primer orden

Andlisis elastico global de segundo orden

Analisis rigido-pléastico

Andlisis elastico-perfectamente plastico

Andlisis elastoplastico

Posibilidades y limitaciones de la eleccion
del método

Céalculo de esfuerzos internos.

Los comentarios estan estrechamente
relacionados con el enfoque del Eurocodigo 3
[1] al andlisis y disefio de estructuras portica-
das.
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1. INTRODUCCION

En esta leccion se comentan los métodos
de analisis estructural. El analisis estructural pro-
porciona los esfuerzos internos que deben utili-
zarse en las comprobaciones de seguridad.

En la eleccion del método de andlisis
estructural pueden obtenerse distintos niveles
caracterizados por sus distintos grados de preci-
sion.

En la mayoria de los casos reales en los
que son vdlidas las hipétesis habituales son
innecesarios métodos de andlisis muy precisos.

Por esta razén, la mayoria de reglamentos no
hacen referencia explicita a los métodos refina-
dos y en su lugar aconsejan simplemente los
sencillos de andlisis eldstico.

Los cédigos mas recientes, p. ej. el
Eurocddigo 3 [1], permiten utilizar todos los
métodos de analisis establecidos. Por tanto, per-
miten el analisis de practicamente todo tipo de
estructuras por medio de distintos métodos, en
funcion de las herramientas de célculo disponi-
bles.

El enfoque adoptado por el Eurocédigo 3
[1] es el que se sigue en esta leccion.
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2. ENFOQUE DEL EUROCODIGO  modo traslacional y Método de amplificacion.
3 DEL ANALISIS Y CALCULO Los procedimientos para aplicar este ultimo

2.1 Enfoque General

El enfoque del Eurocddigo 3 [1] del
andlisis y calculo precisa los pasos
siguientes:

Clasificacién del pértico
Evaluacion de las imperfecciones

Elecciéon del método de andlisis

P D PE

Célculo de las fuerzas y momen-
tos internos

Comprobacion global del pandeo

Comprobaciones de las barras.

El procedimiento se muestra en la figu-
ra l.

Para la clasificacién de los poérti-
cos, véase la leccién 16.8. La leccion
16.14 se ocupa de las imperfecciones, los
distintos métodos de andlisis y el calculo
de las fuerzas y los momentos internos.

La comprobacion global del pan-
deo puede realizarse por medio de méto-
dos exactos o aproximados.

Para la comprobacién de las
barras, véanse las lecciones 9.

2.2 Efectos de Segundo
Orden

El Eurocddigo 3 permite un anali-
sis de primer orden en los casos descri-
tos en la figura 2, es decir, en estructu-
ras intraslacionales tal como se las
define en la leccién 16.8 o, en el caso de
las estructuras traslacionales, si se reali-
za una amplificacién indirecta de los
momentos. En particular, la amplifica-
cion indirecta puede realizarse por
medio de dos métodos, denominados
Método de la longitud de pandeo en

método se resumen en la figura 3. Véase tam-
bién el apartado 3.4.4.

Clasificacién del pértico

Valoracion de la imperfeccién

Eleccion del método de analisis

Momentos y esfuerzos internos

Verificacion global del pandeo

Y

Verificacion de las barras

Figura 1 Procedimiento del andlisis de pérticos
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SIN FLECHA HORIZONTAL CON FLECHA HORIZONTAL DE PORTICOS

CLASIFICACION

de primer orden

Arriostrado Sin arriostrar Arriostrado Sin arriostrar
5252 Y 5253
Anailisis elastico de primer
Andlisis eldstico orden con tolerancias Método de
de primer orden indirectas para los efectos anilisis
segundo orden. 5.2.6.2 global
Analisis elastico
de segundo orden
Andlisis plastico Analisis (rigido-)plastico de

primer orden con tolerancias
indirectas para los efectos de
segundo orden en algunos
casos. 5.2.6.3

Analisis plistico
de segundo orden

5.2.1

Figura 2 Eleccion del método de andlisis con referencia a Eurocodigo 3

Multiplique los momentos elasticos de primer

orden por
_ 1 para Vsd 0,25
1- Vsd Vcr
Ver
donde v,
v es la relacion elastica critica de carga
cr
Via  ©s el valor de calculo de la carga vertical total
Vo es el valor elastico critico de agotamiento en un

modo de flecha horizontal

Figura 3 El método de momentos por flecha horizontal aumentados para el analisis global elastico de primer orden de por-
ticos con flecha horizontal (Eurocddigo 3: 5.2.6.2)
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2.3 Imperfecciones

2.3.1 Practica habitual

En la practica habitual no se inclu-
yen las imperfecciones del pértico en el
analisis de sistemas porticados con unio-
nes rigidas.

Otras imperfecciones, es decir, las
de la seccion transversal y geométricas
de las barras y las mecanicas, pueden
considerarse parte del conocimiento del
proyectista de estructuras de acero a par-
tir de la amplia investigacion realizada en
la década de los sesenta.

Asi pues, mientras que a los pila-
res se les asigna directamente un imper-
feccidn inicial y las secciones transversa-
les se ven afectadas por las tensiones
residuales, normalmente no se supone
que el pértico también esta afectado por
la correspondiente tolerancia, aunque existan
desplomes de los pilares, debido a los procedi-
mientos de montaje y los procesos de fabrica-
cion.

En la practica habitual, se supone que los
efectos de estas imperfecciones no son impor-
tantes para el comportamiento del pértico y que
el coeficiente de seguridad tiene en cuenta las
aproximaciones del analisis que supone un por-
tico ideal.

2.3.2 Definiciones y requisitos del
Eurocodigo 3

Como ya se ha indicado, no entra dentro
de la préactica habitual suponer las imperfeccio-
nes globales del portico en el andlisis. Este enfo-
que se debe en parte a que no se ha realizado
una investigacion a fondo en este campo. En las
recomendaciones de ECCS [2] y en [3] pueden
encontrarse algunas indicaciones sobre imper-
fecciones del pértico.

El concepto de imperfecciones del portico
se introdujo en el Eurocdédigo 3.

F1q

mej

Figura 4 Las imperfecciones del pértico deben incluirse en el anali-

sis global

Debe hacerse una distincion entre las
tolerancias admisibles que pueden aceptarse a
efectos de montaje y los valores que deben
incluirse en el analisis de los efectos sobre los
esfuerzos y momentos internos.

El Eurocddigo [1] proporciona en 5.2.4.2
un método de aplicacion en (1) y (2) para las
imperfecciones del portico (véase la figura 4):

“Las imperfecciones deben considerarse
en el andlisis, incorporando los términos corres-
pondientes, a las imperfecciones del pértico y de
las barras en el analisis de los sistemas de
arriostramiento. Los efectos de las imperfeccio-
nes del podrtico indicadas en 5.2.4.3 deben ser
considerados en el andlisis global de la estructu-
ra. Para el dimensionamiento de las barras
deben usarse las fuerzas y los momentos resul-
tantes”.

Evidentemente, no pueden despreciarse
las imperfecciones del pértico. Por tanto el inge-
niero necesita conocer sus valores y cémo
incluirlos en el proyecto. El Eurocoédigo 3 da, en
5.2.4.3: “Imperfecciones de los porticos”, las
siguientes indicaciones sobre los valores a usar:

417



ITEA

0,007

0,006 |-

0,005
\ Imperfeccién inicial por flecha horizontal

\ ®= [0,5+1/nd2 [0,2+1/ng %o
\3

0,004 |-
\ .\ ! fe=
0,003 N T~ . . . .
~ " — — .
- \\ ‘.\.5
0,002 \~~ §e=0,0035[n,1'2
| ~~~-- /
0,001'_ ------—-___—--—---——
0 1 1 1 1 1 1 1 1 ’
5 10 15 20 g

Figura 5 Imperfecciones iniciales por flecha horizontal y tolerancias de montaje para un pértico de una sola nave y de varias

plantas

“En el andlisis de porticos deben suponer-
se los efectos de las imperfecciones mediante una
imperfeccién geométrica equivalente en forma de
desplome inicial @ determinada a partir de:

(p = kC kS (po
donde
@ = 1/200
k. = 05 +1/n.  pero k.<1,0
k¢ = 02 +1/ng  pero ke<1,0
n. es el nimero de pilares por plano
ng es el nimero de plantas”.

La figura 5 muestra el desplome ¢ inicial
para el caso de n; = 2, es decir, para un portico
de una sola nave y de varias plantas, junto con
una curva que representa las tolerancias de
montaje [3] para el mismo poértico.

Como alternativa a un analisis en el que
se tienen explicitamente en cuenta las imperfec-

ciones, se permite substituirlas por las fuerzas
horizontales equivalentes de cada planta (véase
la figura 6).

Para mas informacién sobre las imperfec-
ciones, véase la leccién 16.9.

K 1

(U1

—>

OF N
2

—»

OF; N
3

—»

Figura 6 Imperfecciones iniciales por flecha horizontal repre-
sentadas por fuerzas horizontales equivalentes
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3. METODOS DE ANALISIS
ELASTICO GLOBAL

3.1 Premisa

Al definir los métodos de andlisis a utilizar
para el célculo de los esfuerzos internos es
necesario establecer algunas hipétesis sobre los
modelos que se van a adoptar para los compor-
tamientos de las secciones transversales y de
los materiales.

Los modelos pueden ser extremadamente
simples, p. €. el analisis elastico que supone que
el material, la seccion transversal y la estructura
se comportaran indefinidamente de forma elasti-
ca. Alternativamente pueden ser mas complejos
hasta el nivel de una simulacién plena del com-
portamiento inelastico real de la estructura, p. €.
el andlisis elastoplastico.

Las siguientes definiciones se han toma-
do del Eurocédigo 3 [1].

La primera division importante entre los
métodos de andlisis es la que diferencia entre los
métodos plasticos y elasticos. Mientras que los
métodos elasticos pueden utilizarse en todos los
casos, los plasticos so6lo pueden aplicarse si
el material y las secciones transversales
cumplen determinados requisitos. Los dis-
tintos tipos de analisis plastico se utilizan
segun las hipoétesis establecidas respecto al
comportamiento del material y de la seccién
transversal y segun el procedimiento analiti-
co concreto adoptado para simular el com-
portamiento de la estructura. En particular,
los tipos de analisis mas utilizados son los
métodos rigidos-plastico, perfectamente
plastico-elastico y elastoplastico.

Otra distinciéon importante de los
métodos esta entre los que consideran los
efectos de las deformaciones y los que los
desprecian. En la practica habitual estos
métodos también se conocen como méto-
dos de primer y de segundo orden (figura 7).
Es evidente que los métodos de segundo
orden pueden aplicarse en todos los casos,
ya que no hacen ninguna simplificacién. Por

tanto, ofrecen una evaluacién mas precisa de los
esfuerzos y los momentos internos que los méto-
dos de primer orden. Estos han de utilizarse con
hipétesis simplificadoras que garanticen que las
acciones en la estructura derivadas de la confi-
guracién deformada son despreciables al com-
pararlos con los calculados sobre la estructura
sin deformar.

La cuantificaciobn de estos requisitos se
encuentra en el apartado 3.4.3.

3.2 Analisis Elastico Global
de Primer Orden

El andlisis elastico global de primer orden
de los pérticos metalicos con uniones rigidas
puede realizarse con los métodos habituales de
andlisis estructural. Habitualmente se utiliza el
método del desplazamiento, que aplica las ecua-
ciones de equilibrio de las distintas acciones
internas en cada nodo. El resultado es un siste-
ma de ecuaciones cuyas incognitas son los des-
plazamientos de cada unién. En forma de matriz
el problema se expresa asi:

F=ks 1)

M:Hh M=I‘H1+V6

Figura 7 Calculos de momento de primer y segundo orden
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donde

F son las acciones externas sobre los
nudos, expresadas en el sistema coorde-
nado global.

0 son los desplazamientos desconocidos
de los nudos del sistema coordenado glo-
bal.

K es la matriz de rigidez de la estructura
obtenida ensamblando las matrices de
rigidez de las distintas barras.

La solucién del sistema de ecuaciones en
desplazamientos proporciona los desplazamien-
tos globales. Permite, mediante la matriz de
transferencia, obtener los desplazamientos loca-
les en ambos extremos de los elementos. Luego
las fuerzas y momentos internos se obtienen
mediante la matriz de rigidez del elemento.

La matriz de rigidez de cada elemento,
escrita en el sistema coordenado local en el
casos de porticos planos, se encuentra en los
libros de texto habituales (véase el apartado 7,
referencia bibliografica 6).

En el andlisis global de primer orden de
porticos con uniones rigidas no hay coeficientes
que permitan tener en cuenta las rotaciones rela-
tivas en las uniones ni la variacion de los térmi-

nos de la matriz de rigidez debido a las cargas
axiales.

Dado que es un método elastico de pri-
mer orden, la solucién es un proceso en un paso,
sin ninguna necesidad de iteracion de las cargas
externas ni actualizacion de las matrices.

3.3 Analisis Elastico Global
de Segundo Orden

A veces es necesario tener en cuenta que
las deformaciones debidas a las cargas externas
pueden modificar considerablemente la respues-
ta estructural y, por tanto, el valor de las acciones
internas.

El andlisis de segundo orden se realiza
aplicando las ecuaciones de equilibrio en la con-
figuracion deformada de la estructura. En parti-
cular, en porticos rectangulares con uniones rigi-
das, los esfuerzos que provocan la mayor
variacion de la respuesta son las cargas axiales.
Con esta hipétesis, los efectos de segundo
orden pueden restringirse a efectos de segundo
orden local (primera no linealidad), habitualmen-
te denominados efectos P-delta (véase p. €. la
figura 8), y los efectos de segundo orden globa-
les (segunda no linealidad), habitualmente cono-
cidos como efectos P-Delta (véase p. €j. la figu-
ra 9).

M=1
AN
T ‘_
| p—
|
a w B A
|
1 =1
Ra=1 v : Re= T,
|
: >
L
< >

Figura 8 Viga sobre dos apoyos sujeta a flexion y carga axial. Efecto secundario local (efecto P-delta)
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Los efectos de segundo orden locales
aparecen en todos los elementos sometidos a
cargas axiales (pilares) debido a la flecha en el
centro del vano, mientras que los efectos de
segundo orden globales aparecen en el portico
debido al desplazamiento relativo entre los forja-
dos (flecha horizontal).

3.3.1 Efectos locales de segundo
orden (P-delta)

Para tener en cuenta la deformacién local
de cada elemento es necesario rescribir los tér-
minos de la matriz de rigidez del elemento. Esto
es facil si se conocen los coeficientes de flexibi-
lidad de una viga apoyada sometida a cargas
axiales, en la que se tienen en cuenta los efectos
de sus propias deformaciones.

Para obtener los coeficientes de flexibili-
dad, se escribe la ecuacion diferencial de la viga
apoyada de la figura 8 (véase cualquier libro de
texto sobre mecéanica aplicada):

-Elw" = %(L - X)+ A Nw 2)

Vi+\Vq

Esta ecuaciéon muestra que el momento
flector también incluye los efectos de la carga
axial.

Imponiendo las condiciones de contorno,
los valores de los coeficientes de flexibilidad son:

La LX
a = —0O; = A 3
T B oE 3)
donde:
oy Y son coeficientes que dependen

del parametro

kt =L (N (4)
El
kL representa la relacion entre las cargas axia-
les de calculo del pilar y la carga de pandeo
de Euler obtenida suponiendo que no hay
desplazamiento horizontal entre plantas. @y
) se obtienen de los libros de texto.

Si se adoptan estos coeficientes de flexi-
bilidad modificados, pueden seguirse los proce-

Va+\Va

: >

Figura 9 Efecto del desplazamiento relativo de los extremos de vigas. Efecto global de segundo orden (efecto P-delta)
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dimientos habituales para establecer la nueva
matriz de rigidez de la viga K.

Vale la pena observar que, para valores
de kL menores de 0,5 todos los coeficientes son
aproximadamente iguales a 1y, por tanto, no es
necesario modificar la matriz de rigidez de la
viga. Para kL = 0, la situacién de primer orden
aparece con los valores exactos = = 1.

3.3.2 Efectos de segundo orden
globales (P-Delta)

Para determinar como afectan los efectos
del desplazamiento entre plantas a la matriz de
rigidez global del pértico en el caso de pdrticos
rectangulares, basta con revisar algunos de los
coeficientes de rigidez del elemento individual.

De la figura 9 se deduce que el desplaza-
miento relativo u; = 1 entre los extremos de la
viga provoca una modificacién de los esfuerzos
de cortadura en los extremos:

av, = N yav, = N

L
y, consecuentemente, a una modificacién de la
matriz del elemento:

k' = ko' A) - A K/ (5)
donde

koi es la matriz de rigidez que tiene en cuen-
ta la deformacion local del elemento, que
también es importante en pdrticos intras-
lacionales.

k,' es la matriz que tiene en cuenta los des-
plazamientos globales de los nodos.

La matriz de rigidez global del p6rtico, que
puede obtenerse ensamblando las matrices de
rigidez individuales siguiendo el procedimiento
habitual, tiene una forma similar a la matriz (5):

k = Ko\ -AKy (6)

Para calcular de forma exacta la carga
elastica critica, el determinante de la matriz (6),
donde K, es la matriz de rigidez de la estructura
incluidos los efectos P-delta y K; tiene en cuen-
ta los efectos P-Delta, debe ser cero. El proble-
ma de autovalores a resolver es:

Ko (A)-AK,O=0 )

Las distintas soluciones de esta ecuacion
representan los valores caracteristicos A, el
menor de los cuales es la carga elastica critica
de la estructura. Los programas informaticos
actuales ofrecen diversos métodos numéricos
para obtener estos ceros.

3.3.3 Evaluaciéon aproximada de
los efectos de segundo orden

Como ya se indic6 en el apartado 2.3, los
efectos de segundo orden pueden considerarse
aproximadamente por medio de las fuerzas hori-
zontales equivalentes aplicadas en cada planta.
El procedimiento de analisis de segundo orden
es iterativo y aplica, en cada paso, un andlisis
elastico.

En lugar de las imperfecciones geométri-
cas, pueden aplicarse las fuerzas horizontales
equivalentes, tal como sugiere el Eurocédigo 3
[1] (véase la figura 6).

3.4 Calculo de Fuerzas
y Momentos Externos

Esta seccién indica coémo elegir el nivel de
analisis elastico del comportamiento estructural
para evaluar las fuerzas y momentos internos
para la comprobaciéon de seguridad de las
barras, por referencia al Eurocodigo 3 [1], segui-
do escrupulosamente.

3.4.1 Efectos de las deformaciones

De acuerdo con el apartado 5.2.6.2 del
Eurocddigo 3, en general pueden determinarse
los esfuerzos y los momentos internos tanto por
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medio de la teoria de primer orden como de la de
segundo orden (véase la figura 2).

» Para el andlisis global puede utilizarse la
teoria de primer orden en los casos
siguientes:

a. poérticos intraslacionales

b. porticos traslacionales, si se utilizan
métodos de calculo que consideren de
forma indirecta los efectos de segundo
orden.

» La teoria de segundo orden puede utili-
zarse para el analisis global en todos los
casos.

Si, en base a las anteriores hipétesis se uti-
liza un analisis elastico de primer orden,
pueden redistribuirse los momentos elasti-
cos modificando los momentos de cual-
quier barra hasta el 15% de su momento
maximo, siempre y cuando:

a. los esfuerzos y momentos internos del
portico estan en equilibrio con las cargas
aplicadas.

b. todas las barras en las que se han redis-
tribuido los momentos tienen perfiles de
clase 1 0 2.

3.4.2 Porticos Arriostrados

El problema de elegir un andlisis elastico
de primer o segundo orden puede resolverse a
partir de las definiciones y explicaciones detalla-
das de la leccion 16.9.

3.4.3 Porticos intraslacionales

En la leccién 16.9 se ofrecen las definicio-
nes de los distintos sistemas (arriostrados y sin
arriostrar, tras/intraslacionales, etc.). De acuerdo
con la eleccién de un sistema estructural, se apli-
can hipotesis relativas al comportamiento estruc-
tural. Es necesario verificar estas hip6tesis. En
esta fase, es importante verificar si la estructura
es tras/intraslacional. Con este objetivo puede

seguirse el siguiente procedimiento practico,
ofrecido en el Eurocédigo 3, 5.2.5.2 [1] como
regla de aplicacion:

“Un pértico puede clasificarse como porti-
co intraslacional para una carga dada si la rela-
cion Vgy/V,, satisface:

Vgy/Ve = 0,1
donde

Vg4 €s el valor de calculo de la carga vertical
total

y

V.. es el valor elastico critico de agotamiento

en modo traslacional”.

cr

Entonces el problema pasa a ser la eva-
luacion de la carga elastica critica. Con este
objeto pueden seguirse varios procedimientos:

 evaluacion exacta de la carga elastica criti-
ca

» evaluacion de la carga elastica critica por
medio de una comprobacion de deformabi-
lidad

» evaluacion aproximada de los efectos de
segundo orden

 evaluacion indirecta de la carga elastica cri-
tica por medio de una regla de aplicacién
sugerida en el Eurocodigo 3 [1] para estruc-
turas simples.

Para estructuras simples, 5.2.5.2 del
Eurocddigo 3 indica la siguiente regla de aplica-
cion para la evaluacion indirecta de la carga cri-
tica:

“Los porticos planos de edificacién con
vigas que conectan todos los pilares de cada
planta pueden clasificarse como intraslacionales
para un caso de carga dado si se satisface el
siguiente criterio. Si se utiliza la teoria de primer
orden, los desplazamientos horizontales de cada
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planta debidos a las cargas de calculo (horizon-
tales y verticales) mas la imperfeccién inicial apli-
cada en forma de fuerzas horizontales equiva-
lentes deben cumplir:

5_\/ < 0,10

hH

donde

0 es el desplazamiento horizontal del techo
de la planta en relacion al suelo de la
misma.

h esla altura de la planta

H es la reacciéon horizontal total en el suelo
de la planta

V  eslareaccion vertical total en el suelo de
la planta”.

La interpretacion de este criterio es que el
momento de segundo orden igual a V o es al
menos diez veces menor que el momento Hh de
primer orden (véase la figura 7).

3.4.4 Métodos de calculo para el
analisis elastico de porticos
traslacionales (métodos
directos e indirectos)

Como ya se indicG, un pértico con unio-
nes rigidas puede considerarse un pdrtico intras-
lacional si la relacion entre la carga vertical de
calculo V4 y la carga critica V,, es menor que
0,10. Si no se satisface esta relacion, es nece-
sario incluir en el analisis los efectos de segundo
orden. Con este objeto, el Eurocddigo 3 [1] per-
mite la adopcién de los procedimientos siguien-
tes (véase la figura 2):

» Métodos directos para el andlisis elasti-
co de segundo orden

la El primer método, el mas general, con-
siste en comprobar la seguridad de los
elementos respecto al pandeo y la

resistencia en base a las fuerzas y los
momentos internos calculados por
medio de un andlisis elastico de segun-
do orden tal como se describié en el
apartado 2.3.2. Con este objeto, la
comprobacion de seguridad de los ele-
mentos individuales se realiza supo-
niendo los valores de longitud de pan-
deo correspondientes al caso de
porticos intraslacional.

1b Alternativamente, para estructuras de edi-
ficacion, puede utilizarse el método apro-
ximado conocido como Procedimiento de
las fuerzas laterales equivalentes. Este
procedimiento supone que no hay defor-
maciones axiales en las barras y que los
efectos de segundo orden se deben Uni-
camente a los desplazamientos horizon-
tales. El procedimiento, que es iterativo,
consiste en evaluar el momento global de
la planta, dado por la carga axial total mul-
tiplicada por el desplazamiento horizontal
relativo de la planta, y, por tanto, las fuer-
zas laterales equivalentes que permiten
comparar un nuevo desplazamiento hori-
zontal con el anterior. El procedimiento
finaliza cuando la diferencia entre dos
pasos consecutivos es pequeino en térmi-
nos de fuerzas o desplazamientos adicio-
nales.

Para las comprobaciones de seguridad de
resistencia y pandeo son validas las mis-
mas consideraciones, tal como se indicé en
el parrafo 1la anterior.

Métodos de calculo indirectos de los de
segundo orden (5.2.6.2 del Eurocddigo 3)

2a En el andlisis elastico de porticos tras-
lacionales es posible, como alternativa
al andlisis de segundo orden realizado
mediante los procedimientos anterio-
res, llevar a cabo un andlisis elastico de
primer orden por medio de dos procedi-
mientos distintos para la comprobacién
de seguridad de las barras. El primero
se define como Método de ampliacion
de momentos y puede adoptarse cuan-
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do V¢4 /V,, €s menor que 0,25. La eva-
luacion aproximada de los efectos de
segundo orden se basa entonces en la
amplificacién de los momentos flectores
asociados con los estados de carga
gue provocan los desplazamientos late-
rales del pdrtico (véase la figura 3). El
coeficiente de amplificacion de los
momentos viene dado por:

C = 1/ -VylVy)
0, aproximadamente, por:

C = 1/(1 - 3V/hH)

El método de amplificaciéon exige la
adopcion de una longitud de pandeo
para las comprobaciones de pandeo de
los elementos igual al calculado para el
caso de poérticos intraslacionales.

2b Un segundo procedimiento, que tam-
bién permite un andlisis elastico de
segundo orden, aplica la longitud de

pandeo de los pilares calculada para
los porticos traslacionales. Este pro-
cedimiento se conoce como el Método
de la longitud de pandeo en modo
traslacional. Para ello pueden utilizar-
se los conocidos graficos de alinea-
cioén o los diagramas de Wood (véase,

p. €j., [4]).

El célculo de esfuerzos y momentos inter-
nos, amplificados para tener en cuenta los efec-
tos del desplazamiento en las distintas formas
descritas se realiza sobre las distintas barras
para las comprobaciones de seguridad de resis-
tencia y pandeo, tal como se comenta en otras
lecciones.

3.5 Requisitos de las Secciones
Transversales

Practicamente no hay limitaciones a la
eleccion de las secciones transversales. Puede
utilizarse cualquier clase teniendo en cuenta el
limite de resistencia de la seccién transversal
debido al pandeo local.
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4. METODOS DE ANALISIS
PLASTICO GLOBAL

4.1 Analisis Rigido-Plastico

Los métodos elasticos descritos anterior-
mente permiten calcular los desplazamientos de
los que pueden obtenerse las deformaciones
unitarias y, de estas, las tensiones.

Los métodos clasicos del analisis plastico
siguen un procedimiento légico distinto. No se
preocupan por las deformaciones elasticas ni las
tensiones correspondientes. La teoria plastica,
en su primera y clasica acepcion, sélo se preo-
cupa de la obtencién de la resistencia al agota-
miento de la estructura y no proporciona ninguna
informacién de las deformaciones de la propia
estructura.

Los métodos normalmente conocidos
como métodos rigidos-plasticos, descritos en el
Eurocdodigo 3 [1], son los que adoptan estas
suposiciones. De hecho, el Eurocédigo 3 [1], al
referirse a los métodos “rigido-plasticos”, (clau-
sula 5.2.1.4(6)), afirma:

“En el analisis Rigido-Plastico, se despre-
cian las deformaciones elasticas de las barras y
los cimientos y se supone que las deformaciones
plasticas se concentran en las rotulas plasticas”.

La principal diferencia entre los métodos
elasticos y plasticos es que mientras el analisis
elastico aborda al mismo tiempo el equilibrio y la
compatibilidad, en los métodos plasticos sélo es
necesario satisfacer las ecuaciones de equilibrio,
ya que la estructura puede superar la compatibi-
lidad en las distintas conexiones permitiendo la
formacion de rétulas plasticas. No hay duda de
que en algunos casos la aplicacién del concepto
plastico es mas sencilla y directa. Si se utiliza el
analisis elastico, las ecuaciones de compatibili-
dad y equilibrio en las uniones llevan a la distri-
bucion elastica de las fuerzas internas; en el
analisis plastico, la resistencia plastica de la sec-
cion transversal de todas las barras conectadas
en la misma unién permiten definir inmediata-
mente la resistencia de dicha unibn como la
suma de todos los momentos plasticos. A veces,

por tanto, el método plastico es mas sencillo y
proporciona mayor informacién sobre la resisten-
cia a la rotura, que en la filosofia del calculo en
estados limite representa un estado limite impor-
tante. La seguridad de la estructura se obtiene
definiendo la carga y la resistencia ponderadas.
Otra ventaja del método plastico es que no se ve
afectado por las imperfecciones geométricas o
mecénicas de las secciones transversales o el
poértico, dado que estas afectan a la distribucién
elastica de las tensiones, pero no tienen ningdn
efecto sobre la resistencia a la rotura. No obs-
tante, el método plastico presenta la desventaja
de que no puede proporcionar ninguna informa-
cién sobre los estados limite de servicio, dado
gue no trata las deformaciones elasticas ni la
pérdida de compatibilidad. Por tanto, no puede
utilizarse solo y debe complementarse con un
andlisis elastico de la estructura en servicio.

4.1.1 Hipotesis, limitaciones y
requisitos de las secciones
transversales

Los métodos rigido-plasticos clasicos se
obtienen a partir de las siguientes hipotesis y
limitaciones principales:

» el material y la seccién transversal son
rigido-plasticos (véase la figura 10b). Esta hip6-
tesis implica que el valor del momento de agota-
miento (momento plastico) de cada seccion
transversal es el Unico parametro que afecta al
andlisis. No es necesario realizar ninguna hip6-
tesis sobre la capacidad de deformacion de la
seccion transversal, dado que el andlisis no indi-
ca ninguna informacion sobre las deformaciones
de la estructura.

* no hay modificacién del momento plastico
debida al efecto de las cargas de cortadura
ni axiales.

* no se considera ningun fenbmeno de pan-
deo ni en las barras ni en todo el pértico.

* las cargas aumentan proporcionalmente.

En el Eurocddigo 3 [1] se establecen algu-
nos requisitos sobre la seccion transversal para
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aplicar este método, para garantizar que se las plasticas se desarrollan unas rotaciones sufi-
puede desarrollar el momento plastico completo  cientes. Se han de usar secciones transversales
y que en las uniones en las que se forman rotu- de Clase 1.

oA M A
4.1.2 Calculo del multi-

plicador de colap-
so de las cargas

Arctan E Para calcular el multiplica-

dor de colapso de las cargas exter-
nas, normalmente se adoptan los
teoremas clasicos del andlisis
plastico. Los teoremas cinematico
y estatico permiten definir un con-

>
€

°v

(a) Analisis elastico lineal

o) M A junto de multiplicadores no conser-
¢ vadores (cinematicos) o conserva-
Y My dores (estéticos) entre los que se

encuentra el multiplicador de
colapso. Estos conocidos teore-
mas son:

> > i :
€ ® Teorema estatico: Si en un
o ' poértico existe una distribuciéon de
(b) Andlisis rigido-plastico momentos flectores que es seguro
y estaticamente admisible con un

c A MA multiplicador de cargas A, el valor
£ M de A debe ser menor o igual al mul-
y 1 inli

p tiplicador de carga de colapso A..
Arctan E ,Tgorema cmemat!co: Para
un poértico dado sometido a un
> P  multiplicador de cargas A, el valor
€ o de A correspondiente a cualquier
(c) Analisis elastico-perfectamente plastico mecanismo supuesto debe se
mayor o igual al multiplicador de
Posiblemente una pequeiia inclinacién
de E/10.000, Véase la Fig. carga de colapso A..
cA l 5.2.2de EC3 M A
fy My 4.2 Andlisis Elastico-
Mei ; Perfectamente
Plastico
Arctan E
> Los métodos elastico-per-

A 4

fectamente plasticos forman parte
de los métodos plasticos. Incluyen
(d) Anélisis elastico-plastico algunas mejoras con respecto a la
teoria plastica clasica y, por tanto,

Figura 10 Relaciones de tension-deformacion unitaria y de momento-rotacion ~ respecto a los métodos rigido-
en los diferentes métodos de analisis plasticos.

€
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En particular, 5.2.1.5 del Eurocddigo 3 [1]
indica:

“En el analisis elastico-perfectamente
plastico se supone que la seccibn transversal se
mantiene totalmente elastica hasta que se alcan-
za el momento plastico de resistencia y entonces
se convierte en totalmente plastica. Se supone
que las deformaciones plasticas se concentran
en las posiciones de las rétulas plasticas” (véase
la figura 10c).

Las hipétesis y limitaciones son pues
practicamente las mismas que las mencionadas
para los métodos rigidos-plasticos excepto por la
introduccion de las deformaciones elasticas de
las secciones transversales, que permiten deter-
minar no sélo la carga de colapso global sino
también el historial de cargas-desplazamiento
del portico. Para permitir el célculo de las rota-
ciones plasticas en todas las uniones, se esta-
blece la hip6tesis adicional de que el material y
las secciones transversales son perfectamente
plasticas, es decir, pueden soportar deformacio-
nes (rotaciones) infinitas.

En la practica, el andlisis elastico-perfec-
tamente plastico se lleva a cabo por medio de un
procedimiento paso a paso. Este método, aun-
que sigue la curva no lineal de carga-desplaza-
miento del pdrtico, no necesita ningln tipo de ite-
racion. De hecho se realiza simplemente por
medio de algunos pasos lineales cada uno de los
cuales se caracteriza en su extremo por la for-
macion de una o0 mas rétulas plasticas que defi-
nen la nueva estructura a la que se aplica una
carga adicional.

El multiplicador de colapso obtenido por
medio de la hipétesis del andlisis elastico-perfec-
tamente plastico es el mismo que el obtenido por
medio de la hipotesis rigida-plastica. Este resul-
tado se obtiene, como ya se indico, porque el
valor del multiplicador no se ve afectado por la
redistribucion elastica de las fuerzas sino soélo
por las ecuaciones de equilibrio. La Gnica razén
de adoptar un analisis paso a paso para deter-
minar el multiplicador de colapso es, en primer
lugar, utilizar un procedimiento facilmente inte-
grable en un programa de ordenador con un

paquete lineal y, en segundo lugar, que como
parte de los resultados se obtienen las rotacio-
nes requeridas en todas las secciones.

4.2.1 Requisitos de las secciones
transversales

Para aplicar este método, el Eurocddigo 3
[1] indica algunos requisitos de las secciones
transversales para garantizar que se puede
desarrollar el momento plastico completo asi
como unas rotaciones suficientes en las uniones
en las que se forman rétulas plasticas. Si no se
realiza un cdélculo de la rotacidbn necesaria,
deben utilizarse secciones de clase 1, mientras
gque deben aplicarse secciones al menos de
clase 2 si pueden proporcionar la rotacion reque-
rida.

4.3 Analisis Elastoplastico

Los métodos elastoplasticos suprimen la
hipotesis de material elastico-perfectamente
plastico. Por tanto:

* la relacion momento-rotacion que define la
seccion transversal o la caracteristica de la
unién puede ser no lineal incluso si el mate-
rial es elastoplastico debido al distinto coe-
ficiente de forma de la propia seccidn trans-
versal (véase la figura 10d). Por tanto, para
la definicién de la capacidad plastica de las
uniones debe introducirse una relacién no
lineal genérica en lugar de la ley elastoplas-
tica.

Para introducir una relacion no lineal
genérica momento-rotacion en el analisis es
necesario seguir un procedimiento iterativo. En
este caso, pueden eliminarse algunas de las limi-
taciones del andlisis plastico clasico consideran-
do:

» gue el momento plastico debe depender del
valor de las cargas axial y de cortadura.

» efectos de segundo orden locales (pandeo
viga-pilar) y globales (pandeo del poértico).
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« definir el valor de agotamiento del multipli-
cador de las cargas externas como el que
puede obtenerse de las rotaciones excesi-
vas de las rotaciones plasticas.

e la posibilidad de tener cargas que no
aumenten proporcionalmente en todas las
secciones.

Si se introduce un procedimiento iterativo,
todas estas hipétesis pueden introducirse en un
programa no lineal completo. En este caso, el
analisis se realiza imponiendo pequefios incre-
mentos de carga o desplazamientos y realizando
iteraciones subsiguientes hasta obtener una
solucidon que satisfaga el equilibrio y la compati-
bilidad en todos los pasos con una precision pre-
determinada. En cada paso puede ajustarse el
momento plastico para tener en cuenta los efec-
tos axiales y de cortadura. Las matrices de rigi-
dez de la barra y de todo el poértico pueden
actualizarse por medio de los procedimientos
expuestos en el apartado 3.3.2 para tener en
cuenta los efectos de segundo orden locales y
globales.

Para obtener la mejor convergencia de la
iteracion pueden utilizarse distintos
métodos bien conocidos, es decir, los
de Newton, Newton-Raphson, Riks, etc.

El Eurocddigo 3 [1] se refiere al
analisis elastoplastico en la clausula
5.2.1.4(8), tal como sigue:

“En el analisis elastoplastico,
puede utilizarse la relacion bilineal de
tension-deformacioén. Alternativamente,
puede adoptarse una relaciébn mas pre-
cisa. La seccion transversal se mantie-
ne totalmente elastica hasta que la ten-
sion en las fibras extremas alcanza el
limite de fluencia. Si el momento sigue
aumentando, la seccién cede gradual-
mente segun la propagacion de la plas-
ticidad a través de la seccion transver-
sal y las deformaciones plasticas se
extienden parcialmente a lo largo del
elemento estructural” (véase la linea de
puntos de la figura 10d).

<—‘

En las zonas elastoplasticas, si se desa-
rrolla un mecanismo de zonas totalmente plasti-
ficadas, en lugar de desarrollarse rétulas plasti-
cas (como se muestra en la figura 11) se
produce el agotamiento. EI nimero de zonas
totalmente plastificadas depende de la redun-
dancia del pértico.

El analisis elastoplastico es un método
gue no suelen utilizar los ingenieros en la practi-
ca, sino mas bien los investigadores.

4.3.1 Requisitos de las secciones
transversales

En el analisis elastoplastico practicamen-
te no hay limitaciones dado que el andlisis com-
pleto no lineal permite introducir todos los efec-
tos posibles en la simulacién del comportamiento
de la estructura. Para aplicar este método, en el
Eurocddigo 3 [1] se indican algunas condiciones
de las secciones transversales para garantizar
gue se puede desarrollar el momento plastico
completo asi como las rotaciones en las uniones
en las que se forman rétulas plasticas. Si no se
realiza un calculo, se exigen secciones de clase

all all

Rotulas pléasticas en base de pilares

Figura 11 Mecanismo de flecha horizontal que implica rétulas plasticas

en pilares sélo en las bases. (Figura 5.2.8 de Eurocédigo 3)
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1 mientras que deben aplicarse secciones trans-
versales de clase 2 si pueden proporcionar la
rotacion necesaria.

4.4 Calculo de Esfuerzos
y Momentos

En el apartado 3.4 se exponen los proce-
dimientos y definiciones generales para el calcu-
lo de esfuerzos y momentos internos, que son
validos también para el analisis plastico global,
ademas de para el analisis plastico. En 5.2.1.4
del Eurocédigo 3 [1] se indican algunos requisi-
tos adicionales para el analisis plastico global:

a. si se utliza el analisis plastico global,
debe proporcionarse una restriccion late-
ral en todas las posiciones de rétulas
plasticas en las que bajo algun caso de
carga puede aparecer una rotacion de la
rétula plastica.

b. sise utilizan métodos de analisis plastico,
no pueden analizarse pdrticos traslacio-
nales excepto como se explica posterior-
mente en el apartado 4.4.1.

c. si se realiza un analisis elastoplastico,
debe suponerse que es suficiente, en el
caso de estructuras de edificios, aplicar
las cargas en una serie de incrementos
gue se detienen al alcanzar la carga total
de célculo y utilizar los esfuerzos y los
momentos internos resultantes para rea-
lizar comprobaciones de resistencia y de
pandeo.

d. enlas posiciones de las rétulas plasticas,
las secciones transversales de las barras
con rétulas plasticas deben tener un eje
de simetria en el plano de carga.

4.4.1 Analisis plastico de porticos
traslacionales

Si se utiliza el analisis plastico, el
Eurocodigo 3 (clausula 5.2.6.3) exige que se
consideren los efectos de segundo orden en el
modo traslacional:

“En general esto puede hacerse directa-
mente aplicando el andlisis elastoplastico en
segundo orden”.

No obstante, como alternativa, también
puede adoptarse un analisis rigido-plastico que
considere de forma indirecta los efectos de
segundo orden en:

a. porticos de una o dos plantas siempre y
cuando no aparezcan rétulas plasticas en los
pilares o, sino, que los pilares satisfagan la
clausula 5.2.7 del Eurocddigo 3 [1],
Requisitos de los pilares para andlisis plasti-
CO;

b. pérticos con pilares empotrados en los que
el modo de agotamiento traslacional impli-
ca localizaciones de rotulas plasticas solo
en los pilares empotrados (figura 11) y en
los que el célculo se basa en un mecanis-
mo incompleto en el que los pilares se han
calculado para permanecer elasticos en el
momento calculado para la rétula plastica.
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BIBLIOGRAFIA ADICIONAL

S. RESUMEN FINAL

* En esta leccion se han revisado los méto-
dos de analisis estructural. Se han comen-
tado los métodos de analisis tanto elasticos
como plasticos ya que el Eurocddigo 3 [1]
hace referencia explicita a ambos.

» También se ha comentado el calculo de por-
ticos metalicos con uniones rigidas y, en
particular, cémo utilizar los esfuerzos inter-
nos derivados de estos marcos en las com-
probaciones de seguridad y como adoptar
reglas simplificadas, incluso aplicando un
sencillo andlisis elastico.
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ESDEP TOMO 16
SISTEMAS ESTRUCTURALES: EDIFICIOS

Leccion 16.15: Proyecto de Edificios Altos
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Describir los distintos sistemas estructu-
rales para edificios metdlicos de varias plantas
junto con sus economias, eficacias relativas y
ventajas. Comentar los factores principales de
proyecto que afectan a la elecciéon del sistema e
ilustrar con ejemplos la aplicacion real.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Leccion 6.4: Métodos Practicos de
Alcanzar la Resistencia
contra el Incendio

Leccion 12.9: Edificios Mixtos

LECCIONES AFINES

Introduccién al Disefio de
Edificios de Varias

Lecciones 2.7:

Plantas

Leccién 8.3: Modelos de Inestabilidad
Elastica

Leccion 16.7: Anatomia de Edificios de
Varias Plantas

Leccion 16.8: Clasificacion de Porticos
de Varias Plantas

Leccion 16.9: Métodos de Analisis para

Pérticos de Varias
Plantas
Lecciéon 16.10: Edificios de Varias
Plantas Arriostrados e
Intraslacionales

Leccion 16.11: Influencia de las Uniones
en el Comportamiento de
Porticos

Leccion 16.12: Método Simplificado de
Célculo para Porticos de
Poca Altura

Leccion 16.13 Proyecto de Pérticos de
Varias Plantas con
Resistencia Plastica
Parcial y Uniones
Semirrigidas

Métodos de Andlisis de
Pérticos de Nudos
Rigidos

Leccion 16.14:

Lecciones 21: Disefio Sismico

RESUMEN

Desde mediados de los sesenta se han
desarrollado numerosos sistemas estructurales
nuevos, especialmente metalicos, para edificios
de varias plantas. Se han desarrollado muchas
formas nuevas que son eficaces y econdmicas
para distintos campos de altura, incluyendo pér-
ticos planos, sistemas con cerchas centrales,
sistemas con cerchas perimetrales y variaciones
sobre las formaciones tubulares. Muchos de
estos sistemas incluyen acero y hormigén arma-
do que trabajan conjuntamente.

La evolucion de los sistemas también ha
proporcionado impetu a muchos ejemplos desta-
cados de arquitectura estructuralmente expresi-
va. En algunos casos ha sido posible dejar a la
vista la estructura metalica gracias a recientes
avances de la tecnologia anti-incendios.
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1. INTRODUCCION

Historicamente, el desarrollo de edificios
metalicos de gran altura es deudor de la rapida
expansion que tuvo lugar en Chicago después
del gran incendio de 1871. Entre los factores
determinantes estuvieron la escasez de terrenos
edificables y la disponibilidad, a partir de media-
dos del siglo XIX de tecnologia de elevacion. Un
pre-requisito adicional era un sistema de cons-
truccién suficientemente fiable, fuerte y rigido
que permitiera la construccion de grandes altu-
ras y que fuera resistente al incendio.

Los sistemas de acero para edificios de
varias plantas evolucionaron a partir de los sis-
temas tradicionales de pilar-viga fundicién, de
finales del siglo XIX. Estos sistemas incluian
pisos macizos de piedra o ladrillo y los elemen-
tos constructivos se reforzaban y revestian con
mamposteria. Mientras el acero proporcionaba
la resistencia basica para soportar las cargas
gravitatorias, los cerramientos de mamposteria
proporcionaban por si mismos una considera-
ble rigidez frente a las fuerzas del viento, ade-
mas de proteccion frente al incendio. Estos sis-
temas llevaron a la construcciéon metalica
continua, que generalmente mantenia la confi-
guracion lineal del pértico pero en la que se
conseguia la continuidad del acero por medio
de alguna forma de conexidn viga-pilar semirri-
gida, remachada o atornillada. Los porticos se
disponian con separaciones entre pilares regu-
lares en ambas direcciones que estaban recu-
biertos con hormigébn o mamposteria. Aunque
los cerramientos contribuian considerablemen-
te a la rigidez lateral, el propio pértico habia de
soportar buena parte de las fuerzas del viento.
La expresion arquitectdnica seguia dominada
por la obra de terracota, ladrillos o materiales
similares que, a menudo, también formaban
ornamentos, balcones y otras decoraciones de
las fachadas. A principios del siglo XX, hasta la
década de los treinta, dichos sistemas prolifera-
ron, culminando en 1932 [1] con el Empire
State Building. Las normas exigieron modificar
las plantas con retranqueos, generalmente v,
generalmente, una parte superior piramidal
decorada. En el interior, las luces entre los pila-
res estaban entre 6y 7.5 m.

Al aumentar la demanda de estructuras
mas ligeras, mas altas y construidas en menos
tiempo, se mantuvo el mismo “vocabulario” de
porticos con uniones rigidas atornilladas o sol-
dadas, a menudo con arriostramientos contra el
viento entre algunos pilares del nicleo. Con el
tiempo, el cerramiento de mamposteria dio paso
a formas mas ligeras, las particiones fueron sus-
tituidas por paneles ligeros, y la proteccién con-
tra el incendio de hormigén fue substituida por
un material ligero proyectado. Esta tendencia
gueda reflejada en el edificio de 25 plantas Lever
House de Nueva York, construido en 1952, que
tiene una fachada de metal y cristal y materiales
no estructurales ligeros.

La tendencia en el proyecto de edificios
altos a partir de mediados de los cincuenta fue
proporcionar grandes espacios abiertos, con
mayores luces y fachadas mas sencillas, con un
emparrillado de pilares claramente perceptible.
La influencia de Mies van der Rohe, por lo que se
refiere a la modularidad de las fachadas y la
expresion estructural del pértico, permitié la
arquitectura exterior de los edificios altos de los
cincuenta y sesenta. La expresion del poértico era
a menudo simple y claramente mostrada en la
fachada o en algunos casos muy enfatizada, si
estaban muy articulados, tal como se muestra en
la figura 1. La evolucién del muro-cortina de
metal y cristal no sélo permitié cerramientos mas
ligeros sino también sistemas de cierre simple-
mente apoyados en la estructura. El plano del
piso se dividié en un esquema de emparrillado
de vanos regulares en todas direcciones y las
dimensiones de los vanos entre 7.5y 10 m eran
habituales. Debe advertirse que estos porticos
de “Vierendeel” eran basicamente muy inefica-
ces para resistir las fuerzas del viento, ya que no
podian obtener rigidez de cerramientos integra-
dos en la estructura y la importancia estructural
de la altura era considerable. Se reconocié que
el concepto de pértico a cortante era antiecon6-
mico para estructuras de mas de 35 plantas de
altura.

La idea de que los componentes de acero
pueden montarse de varias formas para confor-
mar un sistema tridimensional general que
pueda resistir con eficacia las fuerzas del viento
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Figura 1 Edificio de compafiia de seguros, Kansas city, Missouri

como un sistema total empezé a aparecer en los
sesenta. El principal adalid de esta tendencia de
disefio fue Fazlur Khan, quien busco sistemati-
camente una evolucidn légica de los sistemas de
gran altura en base a la premisa de que dominios
de altura distintos precisaban una nueva compo-
sicion de la estructura de acero para mantener
una calidad de acero tolerable para la altura [2].
Se desarrollaron muchos sistemas, como siste-
mas de celosia y portico interactivos, tubulares,
tubulares agrupados, mixtos, etc. Estos desarro-
llos estructurales, combinados con el extendido
enfoque Miesiano de la arquitectura del tiempo,
tuvo por resultado en los sesenta y setenta una
explosion de arquitectura centrada en ideas
estructurales que puede identificarse verdadera-
mente como la fase Estructuralista. Las formas
prismaticas simples con cubiertas planas fueron
utilizadas por la mayoria. Las variaciones senci-
llas de la forma incluyeron dar a la planta una
forma de cruz o alguna otra forma sencilla.

S SASASMANANIANA

Una tendencia de la ultima década
ha sido proyectar edificios conformados,
tanto en el plano como en el perfil, de for-
mas variadas para responder al tejido
urbano y a criterios estéticos subjetivos. A
menudo, la arquitectura de la fachada
tiene referencias de edificios histéricos del
cambio de siglo, con sus decorados de
mamposteria y retranqueos. Se han desa-
rrollado diversos cerramientos de piedra 'y
combinaciones de piedra, hormigén prefa-
bricado y otros materiales. La arquitectura
de las fachadas es a menudo de naturale-
za mixta (entre las diapositivas, pensar en
incluir la arquitectura ‘Chippendale’ de
Philip Johnson en el edificio de AT&T de
Nueva York (1978-83)) con respecto al
color, la textura y la ornamentacion. Las
formas geométricas no solo han llegado a
determinar la apariencia general, sino
también a crear ondulaciones locales rela-
cionadas con entrantes/salientes. Todos
estos desarrollos han suprimido la forma
estructuralista de la arquitectura de las
fachadas excepto en unos pocos casos
especiales. El enfoque de los sistemas
estructurales ha tomado un aspecto de “mezcla y
ajuste” en el que las partes o los elementos de sis-
temas estructurales se mezclan para crear un sis-
tema general que se ajuste a las peculiaridades de
una forma determinada [3].

A continuacion se ofrece una breve expo-
sicion de los sistemas metalicos de gran altura
genéricos seguida de algunos comentarios sobre
el proyecto de sistemas altos. Las descripciones
de los sistemas son de naturaleza conceptual.

Los dominios de alturas (numero de plan-
tas) a los que se hace referencia en esta leccion
al hablar de las distintas opciones estructurales,
se relacionan con las costumbres y las dimen-
siones americanas. Dado que la esbeltez es un
parametro importante, deberia tenerse en cuen-
ta la anchura del edificio al evaluar la idoneidad
de un posible arriostramiento determinado para
un edificio de una altura dada.
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2.  EVOLUCION DE
LOS SISTEMAS

Los sistemas metalicos desarrollados
entre 1960 y 1975 siguen un logico esquema
evolutivo en el que un desarrollo conduce al
siguiente y cada nuevo sistema es un eslabén
del proceso [4]. Aunque la principal motivacion
de estos desarrollos era la eficacia estructural,
los sistemas ofrecian grandes oportunidades a la
arquitectura estructuralista de las fachadas.

2.1 Sistemas de Porticos
a Cortante

Los pdrticos a cortante o “Vierendeel”, en
los que las vigas y los pilares estan unidos rigi-
damente para proporcionar resistencia a flexion
en las uniones, se colocan en dos direcciones
ortogonales para resistir las fuerzas del viento en
ambas. Cada poértico debe resistir su parte del

Presion
del viento

(a)

Figura 2 Flecha horizontal del portico

esfuerzo, determinada en funciéon de su rigidez
relativa respecto a la total. La eficacia del desa-
rrollo de rigidez lateral depende de la luz entre
pilares, el nUmero de vanos del pértico, el nUme-
ro de pérticos y la altura disponible en los pisos
para las vigas del pértico. Normalmente se utili-
zan luces entre 6 y 9 m. En estos pérticos a cor-
tante, la principal aportacion a la flecha horizon-
tal bajo carga de viento viene de la flexion de las
vigas y los pilares debida al cizallamiento por el
viento y, en menor medida, del acortamiento de
los pilares o del efecto de voladizo (figura 2). Por
tanto, el proyecto de estos pérticos los controla
la rigidez a la flexion de las barras individuales.
Cuanto mas alta sea la barra més eficazmente
podréa desarrollarse la rigidez a la flexion.

Si los porticos estan separados homogé-
neamente en ambas direcciones, se crea un
emparrillado de pilares que es adecuado para
formas de planta rectilineas. La arquitectura de
estos edificios se ha centrado en expresiones de

Desplazamiento por

Componente
cortante (80-90%)

del acortamiento
de los pilares
(20-10%)

(b)
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naves o porticos. Un ejemplo destacado de esta
expresion es el edificio de Business Mens
Assurance, en Kansas City, una estructura de 20
plantas construida hacia 1960 (figura 1). Los por-
ticos pueden colocarse con otros angulos o
sobre una base irregular para crear distintas for-
mas de planta que llenen el area de una parcela
irregular. Los pérticos a cortante también pue-
den colocarse solamente en las caras exteriores,
en lugar de utilizar una disposicién emparrillada
de porticos.

En la practica habitual, los edificios con
porticos a cortante puros quedan restringidos a
s6lo unas pocas plantas de altura, dado que se
dispone de otras formas mas eficaces. No obs-
tante, la forma rectilinea limpia de “Vierendeel”
puede seguir siendo la preferida en casos en los
que otras formas, que incluyen diagonales o cer-
chas, pueden interferir con la programacién
arquitecténica y espacial. La ineficacia basica de
los edificios de pdrticos a cortante proviene de la
necesidad de uniones rigidas resistentes al
momento, que son caras de fabricar, ademas de
que precisan gran cantidad de acero. La optimi-
zacion de los pdrticos con sentido practico se ha
centrado en reducir al minimo el nimero de tales
uniones, sustituir la soldadura in situ por el ator-

Chy

Pértico libre Sistema libre de celosia

nillado y criterios similares.

2.2 Sistema de Triangulacion
y Portico a Cortante

Si la organizacién del nucleo lo permite,
pueden colocarse triangulaciones verticales. En
general, estos elementos rigidizadores del edifi-
cio, incluidos los nucleos de ascensores, estan
centralizados y permitiran la existencia de nucle-
0s en celosia para la conexiéon de los pilares en
al menos una direccién. Estas celosias, combi-
nadas con pdrticos a cortante perimétricos, for-
man un sistema combinado de celosia y portico
a cortante (figura 3). También puede haber otras
estructuras interiores formando parte del siste-
ma rigidizador. Este tipo de sistema interactivo
tiene un gran campo de aplicacién en estructuras
entre 10 y 40 plantas. En edificios mas bajos,
puede suprimirse el efecto rigidizador del portico,
con el resultado de que sélo los nlcleos en celo-
sia soportan todas las fuerzas del viento. En
algunos casos aislados, se han colocado arrios-
tramientos en ambas direcciones. En tal caso se
ha de tener en cuenta la necesidad de dar acce-
so al nucleo. La combinacion del portico a cor-
tante y los arriostramientos verticales provoca la
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Combinaci6n pértico-celosia

Figura 3 Interaccion entre un pértico a cortante y un sistema de celosia
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interaccion de dos modos de comportamiento, el
de un pértico a cortante y un sistema en voladi-
zo (figura 3). Esta combinacidon genera unos
resultados deseables en la eficacia de rigidez del
sistema global.

Seccién a-a

=LIIT=
- 1 |
| |

\
=

Viga en
voladizo

Celosia de zuncho

Figura 4 Sistema de celosia de zunchos y vigas en voladizo

Las celosias verticales resisten las fuer-
zas del viento como un sistema en voladizo v,
por tanto, proporcionan rigidez lateral con mas
eficacia que los pdrticos a cortante. No obstan-
te, el canto disponible para la celosia, que
depende de la programacién del area del
nucleo, determina la eficacia global del sistema.
Para la celosia pueden utilizarse arriostramien-
tos en forma de K, de X o simples. La forma de
K es la mas habitual dado que las diagonales no
participan mucho en soportar la carga gravitato-
ria y, por tanto, pueden proyectarse para esfuer-
Zos axiales debidos al viento, sin prestar mayor
atencion a las fuerzas axiales gravitatorias. En
las formas de X y simple, las fuerzas axiales
gravitatorias pueden dominar el disefio de las
diagonales.

En general, los sistemas de celosia y por-
tico a cortante resultan ser los sistemas estruc-
turales metalicos mas econémicos para edificios
hasta 30 plantas de altura.

2.3 Porticos, Celosias Verticales,
Perimetrales y de Conexion

Los pdrticos a cortante y las celosias en
el ndcleo pueden enlazarse por medio de un sis-
tema de celosias de intermedias y perimetrales
gue se coloca a nivel del forjado, donde no inter-
ferirdn con la planificacién del espacio interior. La
figura 4 muestra la disposicién de las celosias. El
principal resultado es el desarrollo de fuerzas
axiales en los pilares exteriores debido a la
accion del viento. Este comportamiento mejora
notablemente la rigidez lateral frente a las fuer-
zas del viento. La utilizacion de celosias perime-
trales en las fachadas, al mismo nivel y perpen-
diculares a las celosias de conexién, aumenta
aun mas la participaciéon de los porticos exterio-
res en el comportamiento en voladizo. Las celo-
sias perimetrales transforman el sistema de por-
ticos bidimensional en un sistema de poérticos
tridimensional que resiste la accién del viento. El
desplazamiento horizontal del edificio sometido
al viento se reduce notablemente con la incorpo-
racion de estas celosias. El andlisis de la curva
de flexion muestra dos efectos de rigidizacion:
uno relacionado con la participacion de los pila-
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res externos en un modo de voladizo de toda la
anchura del edificio; el otro relacionado con la
rigidizacion del pértico de la fachada gracias a
las celosias perimetrales. Comparados con los
sistemas de celosia y pértico a cortante sin estas
celosias pueden conseguirse aumentos de la
rigidez general hasta del 25% (figura 5). La efi-
cacia del sistema depende del nimero de nive-
les con celosia y de la altura de ésta en cada
nivel.

El conjunto de diapositivas anexas pro-
porciona una ilustracion del primer Wisconsin
Centre, en Milwaukee, un edificio de 42 plantas
estructurado de esta forma.

2.4 El Tubo Porticado

Si el pértico a cortante de la fachada se
refuerza reduciendo la distancia entre pilares y

Desplazamiento horizontal en un sistema con nicleo
de celosia y vigas en voladizo que interconectan el niicleo
y la estructura exterior a nivel de forjados
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Figura5 Incremento de la rigidez de la estructura global gracias a sistemas de celosias de zuncho y en voladizo
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20% 80%

Altura

Componente
en voladizo

Componente del portico
a cortante

Flecha horizontal
Figura 6a Tubo porticado: Desplazamiento lateral
Distribucién sin consideracién
del desfase de cortante
Distribucion real
de las tensiones
axiales

Distribucién sin consideracién
del desfase de
cortante

t ¢t ¢

Fuerza del viento

Figura 6b Tubo porticado: Distribucion de las cargas axiales
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aumentando las dimensiones de las barras y si
tales pdrticos son continuos en las esquinas, el
portico general se transforma en un tubo en vola-
dizo, empotrado en el suelo. La eficacia del vola-
dizo depende de la minimizacion de la parte de
flecha horizontal debida al pértico a cortante. Un
objetivo basico es reducir este componente a
menos del 25% de la flecha horizontal total de
forma que la deformacién predominante sea la
de un sistema en voladizo (figura 6a). Si se colo-
can dichos pdrticos en las cuatro caras de una
torre se obtiene una configuracion tubular hueca.
Esta forma de “silo” con pequefias perforaciones
para ventanas el la mas eficaz para resistir las
fuerzas del viento. La figura 6b muestra la distri-
bucién de las fuerzas axiales en los pilares debi-
das a la accion de voladizo. Cuanto mas se
parezca la distribucion a la de una caja total-
mente rigida con tensién axial uniforme en las

33

N
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alas y distribucién triangular en las almas, mas
eficaz seré el sistema en voladizo. El sistema de
tubo porticado se utiliz6 por primera vez, realiza-
do con hormigén armado, a mediados de los
sesenta. La densa estructura exterior del empa-
rrillado se form¢ facilmente, creando la aparien-
cia de un tubo punzonado. El sistema se adopt6
posteriormente para edificios de acero.

Las proporciones del tubo porticado exi-
gen elementos anchos tanto para vigas como
para pilares y las uniones deben ser rigidas. Con
hormigén, la unién rigida se consigue mediante
hormigén realizado in situ, mientras que con
acero es necesario soldar las uniones para con-
seguir rigidez y armar chapas para tener seccio-
nes grandes. La utilizacion de un modulo de
“arbol” prefabricado para tubos porticados (figu-
ra 7) en el que todas las soldaduras se realizan
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Figura 8 Forma libre de contorno

en el taller en posicién horizontal, ha hecho los
tubos porticados de acero mas practicos y efec-
tivos. Posteriormente, se montan los “arboles”
atornillandolos por la parte central de las vigas.
Si se utilizan “arboles” se consigue una gran
rapidez de construccién, del orden de tres o cua-
tro plantas por semana.

Los edificios de tubos porticados de
acero implican distancias entre pilares de 3 a 5
m en el exterior que pueden mantenerse o, si €s
preciso, aumentarse a distancias mayores en
las plantas inferiores para acoger las activida-
des habituales al nivel de la calle. Estos siste-
mas tubulares se han utilizado ampliamente en
estructuras entre 30 y 110 plantas de altura. Un
ejemplo destacado es el World Trade Centre de
Nueva York. En general los sistemas tubulares
son adaptables a perfiles verticales prismaticos.
La discontinuidad necesaria en la estructura
tubular para conseguir una forma modificada de
los perfiles verticales o edificios con importan-
tes cambios de plano presenta notables des-
ventajas. No obstante el sistema puede adap-
tarse con facilidad a gran variedad de formas
planas no rectilineas.

La figura 8 muestra una configuracion
plana concreta utilizada como tubo porticado. Si
se mantiene la proporcionalidad de los elemen-
tos de los tubos, cualquier forma global cerrada
puede utilizarse como sistema tubular.
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2.5 El Tubo Triangulado

La estructura mas eficaz actuando como
voladizo es el sistema triangulado exterior. Este
sistema se utilizé por primera vez en el John
Hancock Centre de Chicago, una estructura mul-
tiuso de 100 plantas (figura 9a).

El sistema es basicamente un tubo reti-
culado en el que las diagonales no sélo actdan
como cerchas en el plano sino que interaccionan
con las celosias de las fachadas perpendiculares
para desarrollar la accién de tubo (figura 9b).
Una importante ventaja del tubo reticulado es
que elimina la necesidad de tener los pilares
poco separados del tubo porticado. En el John
Hancock Centre, la separacién de los pilares de
la cara larga es de 12,2 m y en la corta de 7,62
m. Otra ventaja de este tubo es que el interior
esta libre de estructuras para resistir la acciéon
del viento. Por tanto, es 6ptimo para edificios
multifuncionales. El sistema se completa con los
pilares interiores precisos y un sencillo entrama-

Figura 9b Tubo con diagonales

~ Tension axial del pilar por ~ N
f carga de viento (sélo
| representada la cuarta parte)
L~

do de forjado [5]. La estructura de 100 plantas y
337,5 m de altura del John Hancock sélo precisé
141,8 kg de acero por metro cuadrado de super-
ficie bruta de forjado. El célculo de la mayoria de
los elementos fue condicionado por las fuerzas
gravitatorias, mas que por las del viento. La fabri-
cacioén de uniones en el taller y su atornillado in
situ permitieron técnicas de fabricacién y monta-
je mas sencillas. La estructura claramente disci-
plinada estableci6 la base de la arquitectura
exterior de este edificio.

El sistema es més eficaz cuando tiene una
forma cerrada exterior simple, especialmente si
es rectilinea. Si incorpora lineas estructurales
internas resulta poco adaptable. En algunos
casos especiales pueden organizarse los jabal-
cones interiores para adecuarse a distribuciones
de oficinas concretas. Los principios de la diago-
nalizacién puede aplicarse con facilidad a con-
ceptos tubulares parciales. Por ejemplo, en gran-
des edificios rectangulares, los pérticos extremos
de la cara corta pueden diagonalizarse aunque el

Moédulo de base
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lado largo sea un poértico a cortante. El pértico
extremo diagonalizado puede tener forma de “U”
o0 de “C” para ofrecer resistencia al viento en
ambas direcciones. La triangulaciéon también
puede variar de una gran “X” a varias “X" peque-
fias transformando cada fachada en un sistema
arriostrado con un emparrillado en diagonal. Son
posibles muchas variaciones, cada una de ellas
con su propio impacto en la arquitectura exterior.

2.6 Sistema de Tubos Agrupados
o Tubo Modular

La necesidad de una modulacion vertical
I6gica ha creado una variacién de la estructura
tubular basada en el agrupamiento de tubos de
menor tamafo, cada uno de los cuales alcanza
una altura distinta. Esta variacion se ejemplifica
en el sistema de tubos agrupados de las Torres
Sears de Chicago, figura 10. Este edificio aportd
una nueva forma genérica para estructuras
denominadas de “tubos agrupados” [6]. En la
torre Sears, el tubo empaquetado esta formado
por médulos cuadrados de 22,86 m, nueve de los
cuales se juntan para formar el sistema total,
mostrado en la figura 10. Estos tubos alcanzan
alturas distintas y finalizan cuando, arquitecténi-
ca y estructuralmente, ya no son precisos. Las
paredes del tubo estan formadas por soportes a
4,57 m entre ejes y vigas de canto en cada piso.
La introduccion de lineas de tubo porticado en el
interior redujo notablemente la influencia del
efecto del “retraso de cortante” que presentan
los tubos exteriores de grandes dimensiones
(figura 10). El objetivo del sistema era crear un
sistema estructuralmente potente que también
ofreciera una modulacién vertical l6gica. El desa-
rrollo de diversos tamarios y formas de plantas
en el mismo edificio se considera una aportacion
positiva desde el punto de vista de la comerciali-
zacion inmobiliaria.

La modularidad y la base conceptual de
los tubos agrupados tienen una gran aplicacion.
Los tubos pueden disponerse de distintas formas
para crear distintos repartos de masas. Puede
aplicarse a edificios de 30 plantas igual que a
estructuras altas. Ademas, la forma de cada tubo
puede cambiarse por la de cualquier otra forma

de agrupamiento cerrado. En algunas aplicacio-
nes existentes se han utilizado unidades triangu-
lares o hexagonales.

Merece la pena destacar dos ejemplos
recientes de la aplicacién de los tubos agrupa-
dos. Una es el Crocker Centre de Los Angeles,
qgue incluye dos torres de 57 y 47 plantas. Las
condiciones de la situacién junto con la forma
esculpida generaron una forma que incluia un
tubo cuadrado y otro triangular, mostrados en la
figura 11a. Para el sistema tubular se optd por un
distancia entre ejes de los pilares de 4,87 m. Una
importante ventaja del sistema de los tubos
agrupados es la gran resistencia a la torsion, que
ayuda a absorber los esfuerzos laterales debidos
a la asimetria. En este caso, las cargas torsiona-
les las generaban las fuerzas del viento y las sis-
micas.

Los edificios de tubo porticado adoptadas
hasta no hace mucho en entornos controlados
por el viento se adaptan ahora a proyectos sis-
micos, como los del Crocker Centre. Ademas de
cumplir los criterios de deformacion y resistencia
frente al viento, son precisas la especificacion de
los elementos y uniones en busca de la ductili-
dad y una adecuada secuencia de formacién de
rétulas plasticas. Si se utilizan vigas de mayor
canto se consigue mayor eficacia tubular. No
obstante, esta ventaja tiene que adecuarse al
principio de pilar fuerte y viga débil para garanti-
zar las rétulas plasticas en la viga. Otros aspec-
tos incluyen las areas paneladas, que precisan
reforzarse con placas dobles.

La torre del Allied Bank de Houston, de 75
plantas y 296 m, es otro ejemplo de la aplicacién
del tubo de estructura agrupada. Esta formado
por dos cuartos de circulo colocados antisimétri-
camente hacia el eje tubular (véase la figura
11b). Las distancias entre ejes de los pilares son
de 4,57 m, con la construccién tipo “arbol” habi-
tual. El sistema también utiliza dos celosias ver-
ticales en el nlcleo, conectados al tubo exterior
por medio de una celosia de conexion y perime-
tral. Gracias a la participacién de las celosias se
consigue una gran mejora del comportamiento
tubular. Este sistema incorpora, por tanto, ele-
mentos del tubo porticado, de los tubos agrupa-
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Figura 11a Centro Crocker, Los Angeles, California

dos y de los sistemas de celosias de zun-
chos y vigas en voladizo.

2.7 Sistemas Mixtos de Acero
y Hormigon

En la actualidad los sistemas mixtos
de acero y hormigdn son un sistema nuevo
pero ya establecido que puede utilizarse con
la misma facilidad que los sistemas de acero
o0 de hormigén para edificios de gran altura
[7]. Estos sistemas mixtos, que incluyen
componentes de hormigén armado y acero
con formas de aplicacion general, como el

Figura 12 Tubo mixto

sistema tubular mixto o los siste-
mas de nudcleo de hormigén, se
han utilizado mucho. Las estruc-
turas mixtas, realmente, han
permitido liberarse de la discipli-
na tradicionalmente rigida de los
elementos de acero o de hormi-
gén. Las propiedades mas
atractivas del hormigén son su
rigidez y la posibilidad de fra-
guarlo en distintos tipos de ele-
mentos estructurales. Por tanto,

=

;

%

Figura 11b Torre Banco Allied, Houston, Texas
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la mayoria de los sistemas mixtos se basan en el
hormigén para resistir las cargas laterales. Las
pantallas, muros perforados o tubos-pértico con
uniones viga-pilar in situ son de hormigén de alta
resistencia. El hormigén ha ampliado su aplica-
ciébn a estructuras entre 50 y 80 plantas.
Normalmente se utilizan resistencias de hormi-
gén de 40 a 55 N/mm?2, aunque en algunos
casos se han utilizado resistencias hasta 95
N/mm?2. El entramado de piso de los sistemas
mixtos es de acero, que presenta la ventaja de
permitir mayores luces con elementos mas lige-
ros. En consecuencia son posibles grandes
espacios libres de pilares.

2.7.1 Sistemas de tubos
compuestos

El primer Canadian Centre de Calgary,
Canada, esta formado por dos torres y un
pabellén paralelo de diez plantas ubicados en
un terreno en forma de L. Las torres tienen 64

y 43 plantas. Para este prominente lugar en
forma de L era muy deseable una forma que
proporcionara vistas diagonales sobre las
montafas y sobre la ciudad. Ambas torres tie-
nen formas similares, constituidas basicamen-
te por un paralelogramo con esquinas trunca-
das y vueltas hacia el interior. EI concepto
estructural se basa en un doble tubo formado
por uno porticado exterior de hormigén arma-
do y uno interior de pantallas. El sistema, mos-
trado en la figura 12, lo completan una estruc-
tura de forjado de acero y pilares interiores de
acero. El sistema tubular exterior es una com-
binacién de tubo porticado de vigas y soportes
con paredes macizas en las esquinas.

2.7.2 Sistemas arriostrados
en el nucleo
En contraste con los sistemas tubulares

exteriores, los sistemas arriostrados en el ndcleo
resisten las fuerzas del viento mediante panta-

e

(a) Plantas inferiores

(b) Plantas superiores

Figura 13 Disposicion de nucleos en el proyecto esquematico de un edificio de 75 plantas
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llas en el nucleo. Las pantallas se han utilizado
bastante en los edificios de hormigén para resis-
tir el viento. La forma de tubo cerrado se encuen-
tra entonces en el interior, con orificios de entra-
da en el nucleo. Este tipo de elemento de nicleo
puede utilizarse en un portico metalico para for-
mar el sistema de acero arriostrado en el nucleo.
Dado que el nicleo de hormigén resiste todas
las fuerzas del viento, basta que los componen-
tes de acero estén conectados de forma no rigi-
da para soportar las fuerzas de la gravedad. En
edificios convencionales, las necesidades
dimensionales de los elementos del nacleo limi-
tan el tamafio global del tubo del nicleo. No obs-
tante, en algunos casos puede evolucionarse a
un sistema de paredes mas grandes que sera

adecuado para edificios en el campo de 50 a 80
plantas, tal como se muestra a continuacion.

Las figuras 13a y 13b muestran una dis-
posicién de ndcleos para una estructura de 75
plantas que precisaba una considerable flexibili-
dad en la forma exterior, con salientes y entran-
tes. Esta flexibilidad se consiguié mediante una
estructura exterior no rigida de acero. El sistema
de tubo del nicleo se planificé con cuatro com-
partimientos interconectados que englobaban un
atrio en la parte inferior y un ndcleo octogonal en
las partes superiores. Esta sencilla disposiciéon
de las paredes y los nlcleos permitio la maxima
eficacia del sistema de paredes de la estructura
y la maxima flexibilidad arquitecténica exterior.
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3. ESTRUCTURAS ALTAS

A medida que la aumenta altura de un edi-
ficio, la capacidad de resistir fuerzas laterales
aumenta su importancia como criterio del pro-
yecto estructural. El principal criterio del proyec-
to es proporcionar suficiente rigidez lateral para
limitar el desplazamiento lateral debido al viento
asi como la percepcién del movimiento de los
ocupantes a niveles aceptables. EI movimiento
del edificio es esencialmente dinamico y deben
tenerse en cuenta todos los factores que afectan
a este comportamiento dinamico. Los parame-
tros estructurales son la rigidez, el amortigua-
miento y la masa. Entre los parametros no
estructurales, el efecto mas importante vendra
de la aerodindmica de la forma del edificio,
especialmente en estructuras altas. Se han de
reconocer dos efectos del viento. Uno es el com-
portamiento a direccién del viento, en el que
influyen los parametros de arrastre de la forma, y
el otro en direccion norte al viento, en el que
influye la uniformidad de la generacion de turbu-
lencias intrinseca de la forma. Aungue sigue pre-
dominando el requisito basico del proyecto de
controlar el desplazamiento lateral, la forma
general adquiere una importancia similar. Por
tanto, la arquitectura de la forma debe integrarse
adecuadamente con los aspectos estructurales
para conseguir un equilibrio econémico 6ptimo.

3.1 Superestructura
0 Megaestructura

Las superestructuras o megaestructuras
toman la forma de un pdrtico colocado en el
exterior del edificio. Los pérticos resisten todas
las fuerzas del viento como una estructura tubu-
lar exterior. La estructura porticada de la supe-
restructura estd formada por alas verticales en
cada esquina de edificio que se enlazan con ele-
mentos horizontales aproximadamente cada 12
0 14 plantas. Dado que los elementos verticales
se concentran en las esquinas del edificio, se
consigue la maxima eficacia para resistir las
fuerzas del viento. Las alas verticales y los enla-
ces horizontales son ellos mismo pérticos de
grandes dimensiones en el plano del pértico [3].

El concepto de la superestructura lleva
inherente la capacidad del sistema de alojar dis-
tintos espacios adecuados para multiples funcio-
nes. Histéricamente, los edificios altos con varias
funciones en un mismo edificio precisan flexibili-
dad de los espacios. Estructuras como el John
Hancock Centre de Chicago, han conseguido
satisfactoriamente esta flexibilidad. Las megaes-
tructuras altas precisan abundar mas en la idea
del espacio flexible o los espacios modulares, en
la que cada espacio puede planificarse eficaz-
mente para su propia utilizacién e insertarse en
una megaestructura. Las superestructuras per-
miten que esta modularizacién del espacio tenga
lugar con la maxima libertad respecto a los obs-
taculos estructurales. Las aperturas porticadas
en la pared exterior permiten que cada unidad se
exprese libremente y también proporcionan ilu-
minacion natural. La figura 14b muestra una dis-
posicién de espacios interiores con un atrio en
cada maédulo.

La eficacia estructural se obtienen con-
centrando el material cerca de las esquinas.
Cada una de estas alas verticales tiene que ser
rigida en su propio plano. Entonces las alas
toman la forma de un corddn de celosia triangu-
lado. Las alas en celosia de las esquinas nece-
sitan una conexiones horizontales fuertes a inter-
valos modulares frecuentes para que actien
conjuntamente como un elemento en voladizo
equivalente. Por tanto, las barras horizontales
deben ser igualmente rigidas y también triangu-
ladas. El efecto neto de esta combinacién gene-
raria una estructura en voladizo equivalente tan
eficaz como un sistema tubular. Una triangula-
cion adecuada de la estructura la representa un
sistema porticado emparrillado en diagonal
modularizado en el que se han suprimido las
barras de los porticos (figura 14a). La figura 14a
también muestra la adopcion del concepto de la
superestructura, en su forma rectilinea mas sen-
cilla, a una estructura de 80 plantas. Pueden
observarse claramente el efecto en la arquitectu-
ra exterior y las posibilidades potenciales.
Aunque el efecto muestra una forma rectilinea, el
concepto puede utilizarse con otras formas que
cumplan el principio de la rigidez de los elemen-
tos verticales y horizontales y de sus intercone-
xiones.
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Figura 15 Superestructura porticada (propuesta para Chicago): detalles

La figura 15 muestra un estudio de un con-
cepto de superestructura aplicado a una torre de
170 plantas y 665 m de altura con 706.000 metros
cuadrados de superficie cubierta. En la figura 16a
se indican las mdltiples funciones incluidas. La

forma de la torre, rebajada escalonadamente de 88
x 88 m en la base hasta 44 x 44 m en la parte supe-
rior denota las necesidades de espacio funciona-
les. La estructura basica, figura 15, incluia supe-
restructuras telescépicas no solo para ajustarse a
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la geometria general de la forma sino también para
aumentar la rigidez estructural. El muro-cortina se
construyd sobre la estructura general e incluyé
muchos salientes mas pequefios. La inclusion de
aperturas pasantes en el edificio para reducir las
oscilaciones aerodinamicas supuso una importante

innovacion. Los ensayos en el tinel del viento con-
firmaron su eficacia. El efecto amortiguador de esta
conformacion aerodinamica ilustra la necesidad de
la coordinacién del proyecto en estructuras extraor-
dinariamente altas. Los aspectos significativos de
este proyecto estructural fueron:

Restaurante 656m
panorimico
T
73 plantas para ¢ ¢
apartamentos
v i\ v
| |
M|N
Hotel: ‘ ‘
33 plantas Vf N
| J |
Aperturas a través N
del edificio
Oficinas: | —
34 plantas 1 KT T' 1
Exposiciones:
9 plantas 1 1
Uso comercial:
7 plantas

(a) Alzado

(b) Transferencia de Carga

Figura 16 Superestructa porticada, propuesta para Chicago: detalles
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i. Las superestructuras telescépicas permi-
tieron una transicion ordenada de la
estructura y la rigidez lateral necesaria.

ii. El comportamiento aerodinAmico se vio
muy favorecido por las aperturas que
redujeron hasta en un 25% las acelera-
ciones y fuerzas debidas a las turbulen-
cias. La forma cénica global también
ayudd a reducir gradualmente hacia la
parte superior el area de exposiciéon al
viento.

iii. La eficacia estructural del sistema mejoré
con la transferencia secuencial de la
carga del interior al exterior, tal como
muestra la figura 16, de forma que las
superestructuras soportaban todas las
cargas gravitatorias.

3.2 Supertubos Triangulados

El concepto general del tubo triangulado
exterior puede llevarse a estructuras altas con
multiples funciones. La figura 17 muestra un tubo
triangulado exterior de 135 plantas presentado a
un concurso en Nueva York. Esta forma estilizada,

con un coeficiente de esbeltez de 10 a 1, tenia
unos 185.908 metros cuadrados de superficie
cubierta. La disposicion de multiples espacios
funcionales esté indicada en los planos. Las face-
tas vertical y horizontal de la forma eran modula-
res, de forma que se podia utilizar sin discontinui-
dades una estructura triangular. Esta estructura
era resultado del concepto de una forma maciza
tetraédrica en la que se eliminaron todos los ele-
mentos no esenciales para crear el tubo y su con-
formacion exterior. Para expresar la pureza de la
estructura, el cerramiento de fachada se colocé a
una cierta distancia detrds de la cercha, creando
una trama de cercha abierta en el exterior. Esta
forma abierta tiene el efecto de eliminar la forma-
cion general de turbulencias de viento y reduciria
considerablemente las oscilaciones. Es otra forma
de conformacion aerodinamica para mitigar los
efectos del viento. La estructura interna esta
soportada por elementos de cercha a traccion de
tres plantas que se extienden a través del tubo y
eliminan la necesidad de soportes internos (figura
17). Esta disposicion permitio la utilizacién masiva
de acero en el desarrollo de la rigidez lateral y la
resistencia a la carga del viento. También hizo
posible absorber los efectos de la contraccion tér-
mica de los soportes exteriores, expuestos aun-
que revestidos.
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4.  SISTEMAS DE ACERO VISTO

La belleza y elegancia del acero visto
puede ser la base de la arquitectura exterior, tal
como demuestran el Hong Kong-Shanghai Bank
de Hong Kong o el Centro Pompidou de Paris. La
exposicion del acero al exterior obliga a resolver

los aspectos de la proteccién contra el incendio
y la corrosién. La proteccion contra la corrosion
se ha intentado, en algunos casos, por medio de
aceros resistentes a la corrosion atmosférica vy,
en otros, por medio de sistemas de pintura fluo-
rocarbonada de gran duracion. Para resistir al
incendio se han usado en ocasiones barras

/Detalle 1

T

N

ZAN

-
Za\

Diagonal
del arco

Arco

(b) Detalle 1

Figura 18 Edificio Broadgate, Fase 11 Londres, Inglaterra
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de liguido. Un ejemplo destacado es el edificio
de US Steel en Pittsburg. Los métodos analiticos
de ingenieria del fuego disponibles actualmente
permiten disefiar mas facilmente los sistemas de
acero visto. Este enfoque fue el utilizado en la
fase 11 del proyecto Broadgate recientemente
finalizado en Londres. El edificio de oficinas de

10 plantas se extiende 78 m por encima de las
vias del ferrocarril y su proyecto se basé en una
solucion de arco con tirante (figuras 18a y 18b).
Esta estructura clasica muestra con claridad el
acero a través de sus barras articuladas y cone-
xiones. Es un simbolo que lo que es posible en
la arquitectura del acero visto.
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S. RESUMEN FINAL

* Desde mediados de los sesenta se han
desarrollado numerosos sistemas estructu-
rales nuevos, especialmente metalicos,
para edificios de varias plantas.

e Se han desarrollado férmulas eficaces y
econdémicas adecuadas para distintas altu-
ras. Entre ellas:

 Sistemas de poérticos a cortante

» Sistemas interactivos de pérticos y celo-
sias a cortante

« Celosias verticales y de zuncho y vigas
en voladizo

« Tubos porticados

» Tubos triangulados

e Tubos agrupados

« Sistemas de tubo modulares

« Sistemas mixtos de acero y hormigon.

e Para estructuras de edificios muy altos se
han desarrollado superestructuras y super-
tubos triangulados.

« Los avances en la proteccion frente a la
corrosion y en la ingenieria del incendio han
hecho posible la utilizacion de los sistemas de
acero visto, que han dado un nuevo impulso
a la arquitectura estructuralmente expresiva.
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T16cl Pasadizo peatonal cubierto T16c2 Cubierta de pasajeros en estacion terminal de
Estocolmo, Suecia

T16c4 Estructura ligera en aparcamiento de vehiculos

T16c5 Oficina de Correos, Autoroute GD Luxemburgo- T16c6 Centro de distribucion de Air France en Aeropuerto
Treves, Bélgica Charle de Gaulle, Paris, Francia

T16c7 Gangway Helsinborg, Suecia T16c8 Casa en Eagle Rock, Sussex, Reino Unido




T16c10 Casa en la playa en Omaha Beach, Auckland,

Nueva Zelanda

T16c11 Quodrop, Queesland, Australia

T16c13 Casa en Delft, Holanda T16c14 Centro de practicas de cirugia, Chipping Ongar,

Essex, Reino Unido
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T16c16 Pabellon de EEUU en la Expo 67, Montreal, T16c17 Viviendas junto al canal, Candem Town, Londres,
Canada Reino Unido

T16¢18 Terminal de ferrys en Hong-Kong
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T16c20 Tierra de Hombres- Pabellon francés, Expo de T16c21 Cubierta curva espacial, Palacio San Jordi,
Montreal, Canada Barcelona, Espafia
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T16c22 Cubierta curva espacial, Palacio San Jordi, T16c23 Technoforum la Rochelle, Francia
Barcelona, Espafia

T16c24 Biosfera Dos, Arizona, EEUU T16¢c25 Museo de Ciencias, la Villete, Paris, Francia

T16c27 Centro de Exposiciones, Grenoble, Francia T16c28 Centro de Exposiciones, The Hague, Holanda




T16c33 Liverpool International Garden Festival Hall, Reino
Unido

T16c34 Edificio de energia solar, Stuttgart, Alemania

T16c35 G-Mex (antigua Estacion Central), Manchester,
Reino Unido
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T16c36 Centro de Exposiciones Earls Court, Londres,
Reino Unido

T16c40 Piscina Tournesol

T16c41 Estacion Antartica francesa
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T16c37 Grande Bigo, Génova, Italia

T16c42 Palacio de Hielo Lee Valley, Reino Unido



T16c44 Palacio de Deportes en Ponds Forge, Shefield,
Reino Unido
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T16c47 Pistas de tenis cubiertas T16c48 Galeria Hay, londres, Reino Unido




T16c49 Complejo de oficinas en Nieuwegein, Holanda T16c50 Mercado de flores, Nine Elms, Londres, Reino
Unido

T16c52 Centro de decoracion en Vandevelde, lokeren,
Bélgica

T16c53 Mercado en Motreux, Suiza T16c54 Instalaciones del Mercado del puerto en Sydney,
Australia
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T16c60 Estadio Don Valley, Sheffield, Reino Unido T16c61 Estadio de fatbol en Sydney, Australia




T16c64 Estacion de Tren de Alta Velocidad, Aeropuerto T16c65 Estacion norte-sur Duivendrecht, Holanda
Charles de Gaulle, Paris

T16c66 Estacion Este de Croydon, Surrey, Reino Unido T16c67 Estacion Internacional de Waterloo, Londres,
Reino Unido

T16c68 NEC Skywalk, Birmingham, Reino Unido T16c69 Estacion de ferrocarril de Reidhill, Reino Unido
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T16c70 Estacion de autobuses de Orlando, EEUU T16c71 Marquesina de estacion ferroviaria de Voorburg,
Holanda

Espafa

T16c74 Terminal del Aeropuerto de Stansted, Reino Unido T16c75 Terminal del Aeropuerto de Stansted, Reino Unido

T16¢76 Terminal del Aeropuerto de Stuttgart, Alemania T16¢77 Terminal del Aeropuerto de Stuttgart, Alemania
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T16c78 Conservatorio Princesa de Gales, Kew, Reino T16¢79 Real Jardin Botanico, Edimburgo, Reino Unido
unido

T16c80 Centro de Investigacion OCAS, Zelzate, Bélgica

T16c82 Centro Nacional de Estudios Espaciales,
Toulouse, Francia

T16c83 Centro de Investigacion, Cockerill Sambre, Lieja, T16c84 El Globe Arena, Stocolmo, Suecia
Bélgica
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T16c85 El Globe Arena, Stocolmo, Suecia T16c86 El Globe Arena, Stocolmo, Suecia

T16c88 Torre Sears, Chicago, EEUU

T16c89 World Trade Centre, Nueva York, EEUU

T16¢90 John Hancock Center, Chicago, EEUU




T16c¢91 John Hancock Center, Chicago, EEUU

T16c93 Dominion Centre, Toronto, Canada T16c94 First Canadian Place, Toronto, Canada
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T16c95 Banco de HongKong y Shangai, Hong Kong
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T16c97 Torre de Montparnasse, Paris, Francia

T16c96 Edificio de US Steel, Pittsburg, EEUU

== S S -

T16c98 GAN Tower, La Defense, Paris, Francia
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T16c99 Torre UAP Courbevoie, La Defense, Paris, T16c100 Banco National Westminster, Londres, Reino
Francia Unido

T16c¢102 Facultad de Ciencias, Paris, Francia

T16¢c101 Banco National Westminster, Londres, Reino
Unido
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T16c103 One Canada Square, Canary Wharf, Londres, T16c104 One Canada Square, Canary Wharf, Londres,
Reino Unido
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T16c105 Worldwide Plaza, Nueva York, EEUU T16c106 Torre Mapfre, Barcelona, Espafia




T16¢108 Torre Piciad, Bruselas, Bélgica

T16c¢107 Torre Nord, Génova, Italia

T16c110 Shearson Lehman Hutton Plaza, Nueva York,
EEUU

T16c109 Banco de China, Hong Kong




T16c111 Century Tower, Tokio, Japon

T16c113 Thyssenhaus, Dusseldorf, Alemania T16¢c114 Halmstad Trade Centre, Suecia
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T16c115 Torres Kio, Puerta de Europa, Madrid, Espafia
(1992)

T16c¢116 Torres Kio, Puerta de Europa, Madrid, Espafia (1992)
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T16c117 Hotel Frantel, Lién, Francia
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T16c119 Sixty State Center, Boston, Massachusetts, EEUU
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